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Résumé 

Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment à usage d’habitation et 

commercial constitué d'un sous-sol et d'un Rez de chaussée plus 10 étages, 

implanté à Kharouba dans la wilaya de MOSTAGANEM. Cette région est classée 

en zone sismique IIa 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, ascenseur, et dalle pleine). 

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

logiciel ETABS Nonlinear v9.7.4 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, 

voiles, radier général) sera calculé dans la dernière partie. 

Mots clés : 

Bâtiment, Béton armé, ETABS Nonlinear v9.7.4, RPA99 modifié 2003, BAEL91 

modifié 99. 



Abstract
This Project presents a detailed study of a building used for residential and 

commercial consists of a basement and a ground floor addition 10 floors, located in 

Kharouba in the wilaya of MOSTAGANEM. This region is classified as seismic 

zone IIa according to the RPA99 version 2003. 

Using the new rules of calculation and verification 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 

presentation of material properties, then the Pre-design of the structure and finally 

the descent of the load. 

� The second part aims to study secondary elements (beams, stairs, 

parapet, elevator, and full slab). 

� The dynamic study of the structure was begun in the third part 

software ETABS Nonlinear v9.7.4 to determine the various stresses due to loads 

(permanent loads, operational and seismic loading). 

At the end, the reinforcement of structural elements (columns, beams, walls 

sails, and raft) will be calculated in the last part. 

Key words: 

Building, Reinforced concrete, ETABS Nonlinear v9.7.4, RPA 99 modified 2003, 

BAEL 91 modified 99. 
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Notation
BAEL Béton armé à l’état limites
RPA Règlement parasismique Algérien
ELUR Etat limite ultime de résistance
ELS Etat limite de service 
G Charge permanents 
Q ; P Charge d’exploitation 
E Charge sismique 
qu Chargement ultime 
qs Chargement de service 
Mf Moment fléchissant 
Mt Moment de flexion en travée
Ma Moment de flexion en appui
Md Moment en appui droite 
Mg Moment en appui gauche 
N Effort normal
Td Effort tranchant à droit du point considéré
Tg Effort tranchant à gauche du point considéré
fc28 Résistance caractéristique du béton à la compression à 28 jours d’âge 
ft28 Résistance caractéristique du béton à la traction à 28 jours d’âge 
Eij Module de déformation longitudinale instantané
Evj Module de déformation longitudinale différée
� s Coefficient de sécurité pour l’acier 

� b Coefficient de sécurité pour le béton 
h Hauteur des éléments (poteaux, poutres) 
b Largeur des éléments 
h0 Hauteur de la table de compression
� b Contrainte de calcul dans le béton 

� b Contrainte admissible limite dans le béton 

� s Contrainte de calcul dans l’acier 

� s Contrainte admissible limite dans l’acier 

� u Contrainte tangentielle de calcul 

� u Contrainte tangentielle limite 

� t Diamètre des armatures 
S Espacement entre armatures transversales
Au Armatures calculées à l’ELUR
As Armatures calculées à ELS
Aa Armatures en appuis 
At Armatures en travées 
Ixx Inertie par rapport à l’axe des abscisses
Iyy Inertie par rapport à l’axe des ordonnées
Mzz Inertie massique 
Lf Longueur de flambement 



Br Section réduite 
Lx La plus petite dimension d’un panneau de dalle pleine
Ly La plus grande dimension d’un panneau de dalle pleine
I0 Moment d’inertie de la section homogène 
If Moment d’inertie fictif 
f Flèche due à une charge considérée (g; j; p)
� ft Flèche total
� Rapport entre deux dimensions ����	
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Chapitre I : Généralités 

I.1.Introduction :  

Ce chapitre présente d’une manière générale contexte pour présentation de l’ouvrage, et 
Caractéristiques des matériaux utilisés, et les objectifs de notre travail.
� �

I.2. Présentation du projet : 

L’ouvrage à étudier est un bâtiment (R+10) en béton armé.il est composé, un sous-sol et 
rez-de-chaussée (locaux commerciaux), et les autres étages restant à usage d’habitation. 

Le lieu d’implantation est à kharouba, commune de  MOSTAGANEM, wilaya de 
MOSTAGANEM cette région est classée comme une zone de sismicité moyenne (Zone IIa) et 
de groupe d’usage 2 selon la classification des zones établie par le règlement parasismique 
algériennes RPA99/version2003. 

I.3. Caractéristiques générales : 
1.3.1. Caractéristiques géométriques de la structure : 
Les caractéristiques géométriques de la structure sont comme suit : 
� La hauteur de niveau sous –sol est :            hss=2.5 m. 
� La hauteur de niveau de RDC est :              hRDC=4.08 m. 
� La hauteur du 1er au 10éme étage est :            hec=3.06 m. 
� La hauteur totale du bâtiment est   :             H=37.18m. 
� La longueur totale du bâtiment est :              L=28.44m. 
� La largeur totale du bâtiment est    :              B=20.55m. 

I.3.2. Caractéristiques géotechniques du sol : 
Le bâtiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne (groupe    
d'usage 2)  puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m.  
D’après le rapport de sol on peut classer notre sol en classe S3 (sol meuble).
La contrainte admissible du sol : *+ = 2,5bars. 

I.4-Domaine d’application des règles B.A.E.L91 : 

Les règles de calcul B.A.E.L91 sont applicables à tous les ouvrages et constructions en béton 
armé dont le béton mis en œuvre est constitué de granulats naturels normaux avec un dosage 
en ciment au moins égal à 300kg/m2.

I.5. Caractéristiques des matériaux : 
I.5.1.Béton : 
Le béton est un mélange de matériaux inertes (granulats) avec un liant hydraulique (ciment) 
dosé à 350Kg/m3, de l’eau et éventuellement des adjuvants. 
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Le béton comporte les composants suivants : granulats, ciment, sable et eau. 
Béton = ciment + gravier + sable + l’eau de gâchage. 

         Le béton sera fabriqué mécaniquement suivant  une composition qui respecte les 
normes prescrites dans le BAEL, et tout le règlement applicable en Algérie   

�  ciment utilisé  ……………………… CPJ (dosage  350 kg / m3) ; 

� Sable …………………………............400  litres / m3 (DS �  0,5  mm) ; 

�  gravier ……………………………….800 litres / m3  ((de 3/8; 8/15; 15/25mm) et 

�  l’eau de gâchage  …………………..160 à 180 litres / m3

� Résistance du béton :
� La résistance du béton à la compression à 28 jour: fc28=25 MPa. 
� La résistance du béton à la traction est : ft28=0.6+0.06 ft28=2.10 MPa. 
� La contraint admissible du béton est : *,-=�'./0 123456  = 14.2MPa. 

Avec : 7,=1.5   situation durable. 7,=1.15   situation accidentelle. 

� Le module de déformation longitudinale instantanée est : Eij=��'''89-:;
� Le module de déformation longitudinale différée est : Evj=��''89-:;

Le coefficient de poisson est :

<�=  0                  pour le calcul des sollicitations à l’ELU���<�=0.2              pour le calcul des déformations à l’ELS. 

I.5.2.Acier :
� Le module longitudinal de l’acier est : Es= 2= �'> MPa. 
� La contraint admissible du l’acier  est : *?@ 1A5B

Avec :9C : La limite élastique de l’acier  7?�: Coefficient de sécurité  7?=1.15   situation durable. 7?�=1 situation accidentelle. 
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Introduction : 

Le génie civil représente l’ensemble des techniques concernant les constructions civiles, 

elle est une expression désignant la construction en général. 

Le domaine d’application du génie civil est très vaste ; il englobe les travaux publics et 

bâtiment. 

L’homme doit toujours suivre le progrès et apprendre les nouvelles techniques de 

construction, pour  améliorer le comportement des structures des bâtiments.  

Tant que l’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, donc 

elle se représente comme étant une région à forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de 

tout  temps été soumise à une activité sismique intense. 

Chaque séisme important on observe un regain d’intérêt pour la construction 

parasismique.  

Chaque étude de projet du bâtiment a des buts: 

� La sécurité (le plus important):assurer la stabilité de l’ouvrage. 

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

� Confort

� Esthétique. 

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

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

beaucoup d’autres avantages comme par exemples : 

	 Souplesse d’utilisation. 

	 Durabilité (duré de vie). 

	 Résistance au feu. 

Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé à l’étude de l’effet de la position des voiles sur 

la globalité d’une structure en béton armé.  
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Chapitre II : Pré-dimensionnement 

II.1.Introduction :  

Le pré-dimensionnement des éléments résistants, des planchers, des poutres, des poteaux  et 
des voiles donne l’ordre de grandeur des différents éléments constituant notre bâtiment 
conformément aux  règlements et normes en vigueur à savoir le CBA93, RPA99/ version 
2003. 

II.2.Pré-dimensionnement des poutres : 

En construction, les poutres doivent avoir des sections régulières soit rectangulaires ou 
carrées. Ces sections doivent satisfaire les conditions suivantes : 

� Critère de rigidité :  �F>���¥��G��¥��� �FH                                   

          0.4 h ¥ b ¥ 0.8 h                                                      

Avec :                                       
   L : Longueur de la poutre. 
   h : hauteur totale de poutre. 
   b : Largeur de la poutre.               
 
                                                                                                                                                                          
 
                                                                                                                                       

                
� Conditions imposées par le règlement parasismique Algérien RPA99 (version 

2003) : 
 

	 b¦ 20 cm. 
 

	 h  ¦ 30 cm. 
 

	 I, ¥4 

II.2.1. Poutres principales : 

� Critère de rigidité :  

Lmax= 610 cm.   

JFHF>  ¥ h ¥ JFHFH       K 40,67 cm ¥ h ¥ 61 cm 
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On prendra : h=50 cm. 

 0.4h ¥ b ¥ 0.8h         K    20 cm ¥ b ¥ 40 cm  

On prendra : b=30 cm. 

Donc : la section de la poutre principale est de dimensions (30×50) cm2.   

� Conditions imposées par le règlement parasismique Algérien RPA99 (version 
2003) : 
 

	 b=30 cm §20 cm. 
 

	 h=50 cm § 30 cm. 
 

 

	
I��,   =��>HMH= 1.66 < 4 

Conclusion : 
Les trois conditions sont vérifiées K�on garde la section rectangulaire de (30= 0' ) cm2 pour  

la poutre principale. 

II.2.2. Poutres secondaires : 

� Critère de rigidité : 
Lmax= 540 cm. 
  >NHF>  ¥ h ¥ >NHFH        K          36 cm ¥ h ¥ 54 cm  

On prendra : h = 45 cm.  

 0.4 h ¥ b ¥ 0.8 h   K 16 cm ¥ b ¥ 32 cm  

On prendra : b= 30 cm. 

Donc : la section de la poutre secondaire est de dimensions (30×45) cm2. 

� Conditions imposées par le règlement parasismique Algérien RPA99 (version 
2003) : 
 

	 b= 30 cm § 20 cm 
 

	 h= 45 cm §30 cm       
      

	
I,  = N>MH  = 1.5 < 4. 



��
���������������������������������������������������������������������������E��"��������"����
�

����������������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(��� �
$��0�
�

Conclusion : 
Les trois conditions sont vérifiées K�on garde la section rectangulaire de (30= L0 ) cm2 pour  

la poutre secondaire. 
 

Tableau II.1 : Dimensions des poutres. 
 
  Poutres principales (b=h) cm2 Poutres secondaires (b=h) cm2 

(30=50) (30=45) 

  
 

II.3. Pré-dimensionnent des planchers : 
 
On distingue deux types de planchers à utiliser : 
 

	 Planchers à corps creux et  
	 Planchers à dalle pleine. 

II.3.1. Plancher à corps creux : 

Le plancher est un élément qui sépare deux niveaux, et qui transmet les charges et  les 
surcharges qui lui sont directement appliquées aux éléments porteurs tout en assurant des 
fonctions de confort comme l’isolation phonique, thermique et l’étanchéité les différents 
niveaux.    
 

 

Fig II.2 : Coupe transversale d’un plancher à corps creux. 

Avec : 

ht : Epaisseur totale du plancher ; 

h0 : Epaisseur de la dalle de compression et 

(ht – h0) : Epaisseur du corps creux. 

L’épaisseur du plancher  est déterminée par la condition de la flèche suivante : 
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�P>   ¥ ht ¥ �PH 

Avec : 

L : la plus grands portée entre nus d’appuis dans la direction de la disposition des solives. 

On a : Lmax= (540-30) cm= 510 cm. 

L= 510 cm         K     20.4 cm ¥ ht ¥ 25.5 cm 

On prendra :   ht= (20+4) =  24 cm. 

II.3.2. Plancher à dalle pleine : 

Au niveau inferieur on utilisé un plancher à dalle pleine, car à  ce niveau on à une 
concentration des efforts sismique et le plancher est considéré comme infiniment rigide 
horizontalement. 

Le pré-dimensionnement des planchers à dalles pleines se fait en se basant sur les conditions 
suivants : 

� Condition de résistance à la flexion (BAEL 91) : 
 

En général, les panneaux de dalle sont appuies sur quatre, trois  ou deux cotes. 
Pour le calcul des dalles, on peut avoir : 
 
a)-dalle portant dans un seul sens : 
 
Une dalle porte dans un seul sens, lorsque les 2 conditions suivantes  sont vérifiées : 
 

	 Q R � ���	 S '.L��.                             
	 La charge est uniformément répartie � 

 

��K��GT��= U FM> V FMHW = XY 

   b)-dalle portant suivant deux directions : 

 
	 '.L S ��Q R ���	 �S �                                                                                          

	 La charge est uniformément répartie ou la dalle est soumise à une charge concentrée   
quelque soit la valeur de Q     
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  K��GT  =U F>H �V FNHW �= XY 

 
   Avec :  
LxS Ly 

Lx :   la plus petite dimension du panneau de la dalle. 
Ly : la plus grande dimension du panneau de la dalle. 
 
  Lx= 5.40- 0.30= 5.10 m        

                                                    K ����Q R ���	  = >.FH>.ZH = 0.88���K �'.L S �Q S �. 

  Ly = 6.10-0.30=5.80 m 

Donc : la dalle porte suivant deux directions. 

��>H  S�GT� S � ��NH�    K ���'.)�[\� S GT�� S �).�0�[\� 
K����GT =12 cm. 

L’épaisseur des dalles dépend des conditions suivantes : 

� Condition de résistance au feu : 
	 hd=7 cm pour une heure de coupe-feu. 
	 hd = 11cm pour une deux heures de coupe-feu. 
	 hd = 17.5 cm pour un coupe-feu de quatre heurs. 

 
� Condition de d’isolation  acoustique : 

	 Contre les bruits ariens : 2500 =�GT ] �0'�^_`\P    K��GT =14 cm. 

	 Contre les bruits impacts : 2500 =�GT  ] ��L''�^_`\P    K������GT  =16 cm. 

Conclusion :  
Donc pour satisfaire les différentes  conditions ci-dessus, on adoptera comme épaisseur de  la 
dalle  pleine : hd = 16 cm.  

    

II.4. Descente de charges : 

II.4.1. Plancher terrasse inaccessible : 



��
���������������������������������������������������������������������������E��"��������"����
�

����������������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(��� �
$��/�
�

 

Fig II.3: coupe transversale d’un plancher terrasse inaccessible. 

�

Tableau II.2: les�Charges appliquées sur le plancher terrasse. 

N° Matériaux Epaisseur
(m) 

Poids 
volumique 
(KN /m3) 

Poids propre
(KN /m2) 

1 Gravillon de protection 0.05 20 1.00 

2 Etanchéité multicouche  0.02 6 0.12 

3 Béton en forme de pente  0.12 22 2.64 

4 Isolation thermique 
0.04 4 0.16 

5 
Corps creux + dalle de compression  

(20+4) 

0.24 / 3.20 

6 
Enduit au plâtre 

0.015 10 0.15 

 
 

Charge permanente G 
 

 
 
7.27 KN /m2 

Charge d’exploitation Q 1.00 KN /m2 

�

II.4.2. Plancher étage courant : 
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FigII.4 : Coupe transversale d’un  plancher étage courant. 

 

Tableau II.3: les�Charges appliquées sur le plancher étage courant. 

N° Matériaux Epaisseur
(m) 

Poids 
volumique 
(KN /m3) 

Poids propre
(KN /m2) 

1 Revêtement carrelage + mortier de pose + 
sable 

0.05 / 1.04 

2 
 

0.24 / 3.20 
 Corps creux + dalle de compression 

(20+4) 
3 

Enduit au plâtre 
0.015 10 0.15 

4 
 Cloisons légère 

0.10 10 1.00 

 
 Charge permanente G 

 
5.39 KN /m2 

 
Charge d’exploitation Q 

1.50KN /m2

 
�����

II.4.3.Dalle pleine du RDC : 

�

�

FigII.5 : Coupe transversale de la dalle pleine.�
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Tableau II.4: les�Charges appliquées sur la dalle pleine.  

�

II.5.Pré-dimensionnement des poteaux : 

II.5.1.Les conditions de pré-dimensionnement des poteaux : 

Le pré-dimensionnement des  poteaux se fait selon trois critères : 

a-Critère de résistance.                                                                   

b-Critère de stabilité de forme (flambement). 

c-Conditions imposées par le RPA99 (version 2003). 

a-Critère de résistance : 

On sait que : 

b� ] c d�.efgh�Uijklmn W�o�HmZ>�U pqrW�.�stu�v…………. (1) 

 

D’après les règles parasismiques algériennes RPA.99 Version 2003. 

On prend   wxy =0.8z  (Zone IIa) 

	 Br : Section réduite du poteau : Br = [(a - 0,02) (b-0,02)]��{ 
en[m].                      
 

N° Matériaux Epaisseur 
(m) 

Poids 
volumique 
(KN /m3) 

  Poids 
propre 

(KN /m2) 

 

1 Revêtement carrelage + 
mortier de pose + sable 

0.05 / 1.04 

2 Dalle pleine 0.16 25 4.00 

4 Enduit au plâtre 0.015 10 0.15 

5 Cloisons légère 0.1 10 1.00 

 
Charge permanente  G 6.18 KN/m2 

Charge d'exploitation Q  2.50 KN/m2

Fig II.6:�la section réduite�
du poteau 
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	 |: Facteur de durée d’application des charges (©=1). 
 

	 �bc: Résistance de calcul du béton en compression à l’état limite ultime.  
 

}�~� R �� 'm/0 = ��DPZ� =���~ R �'m/0 = )0�� = ��m0 R ��Lm)���
 

	 �� : Résistance de calcul des aciers à l’état limite ultime.  
 

*? �R � 9C7? R � L''�m�0 R ��L/���� 

 

	 �: Coefficient de correction dépendant de l’élancement mécanique ª des poteaux qui 
prend les valeurs : 
 

�� R �� � 'm) � ��0

P 
��D���� S ��0. 

Pour  que toutes les armatures participent à la résistance, on prend  � R �0 K � R �.) 

	 Nu : la charge verticale à l’ELU, elle se calcul en appliquant la loi de dégression des 
charges d’exploitations. 
 
                                            Nu=1.35NG+1.5NQ 
Avec : 
NG : Effort normal du aux charges permanentes. 
NQ : Effort normal du aux charges d’exploitations. 
 
 
La formule (1) est simplifiée et devient : 
 
 

�b�� ] ��c �m)g�=U�Lm)'ma W�'m/0U 'm/�''W=�L/uv� = ��  

 
Donc : Br ¦ 0.066= �� 
 

b-Critère de stabilité de forme (flambement) : 

On sait que : 

ª = ��� S �0  avec :   i = ��� et   �f = �, 7= �'�
 
	 I : Moment d’inertie de la section du poteau. 
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	 B : Section du béton. 
	 � : l’élancement du poteau. 
	 l0 : hauteur d’étage. 
	 Lf : Longueur de flambement. 
	 i : Rayon de giration. 

 
c-Conditions imposées par le RPA99 (version 2003) : 

Pour zone IIa : on a  

��
��
"�����m  � ] )0�D""�����m  � ] � ��PHFN �S � ~� �S L                                                                                            

 Avec :   he : la hauteur libre d’étage. 

 

II.5.2.Dégression des surcharges d’exploitation : 

Pour  le pré-dimensionnement des poteaux, il faut utiliser la loi de dégression de la charge 
d’exploitation.                                                                                                                           
Soit Q0 la charge d’exploitation sur le toit de la terrasse couvrant le bâtiment, Q1, Q2…Qn.    

Les charges d’exploitation respectives des planchers des étages (1,2….n) numérotés à partir 
du sommet du bâtiment. 

	 Haut 10éme étage :    Q0 
	 Haut 9éme étage :      Q0+Q1 
	 Haut8éme étage :        Q0+ 0.95 (Q1+Q2). 
	 Haut7éme étage :        Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3). 
	 Haut6éme étage :        Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4). 
	 Haut5éme étage :         Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5). 
	 Pour n étage     (n�] 0� )               Q0+ Mo �P  �(Q1+Q2+Q3+Q4+………..+Qn). 
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Tableau II.5 : la loi de dégression des surcharges d’exploitation.  

 

Niveau La loi de dégression   Q (KN /m2) 

Haut 10éme étage        
Q0 

1.00 

Haut  9éme étage  Q0+Q1 2.50 
 

Haut 8éme étage Q0+0.95 (Q1+Q2) 3.85 

Haut 7éme étage  Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3) 5.05 

Haut 6éme étage  Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4) 6.10 

Haut 5éme étage  Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) 7.00 

Haut 4éme étage  Q0+0.75 (Q1+Q2+……….+Q6)  7.75 

 
Haut 3éme étage  

 
Q0+0.71 (Q1+……..+Q7) 

8.50 
 

�
Haut 2éme étage  

 
Q0+0.69 (Q1+……….+Q8) 

 
9.25 

�
Haut 1éme étage �

Q0+0.67 (Q1+……..+Q9) 
 

 
10.00 

RDC Q0+0.65 (Q1+……….+Q10) 10.75 

Sous sol Q0+0.64 (Q1+……….+Q11) 12.14 

 

II.5.3.Calcul de la section du poteau : 

Exemples de calcul (poteau du10éme étage) : 

Remarque : on utilise le poteau le plus sollicité. 
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Fig II.9 : Section afférente d’un poteau sollicité. 

La longueur afférente de la poutre principale (PP) :  

X¡11�¢¢= UJ.FHP � >.Z>P W =5.975 m. 

La longueur afférente de la poutre secondaire (PS) : 

X¡11�¢£ =UN.J>P � >.NHP W= 5.025 m  

 La section afférente du plancher : 

¤¡11�TC�¥¦¡ -IC§ =UN.J>P � >.NHP W = UJ.FHP � >.Z>P W =5.025= 5.975=30.024 m2. 

Poids propre des poutres principales et secondaires : 

�¥¥�=25= '.�' = '.0' R �.�0'�^�`\¦ 
�¢£=25= '.�' = '.L0 R �.��0^�`\¦ 
Détermination de l’effort normal ultime Nu : 

Nu=1.15= �� 

Pu=Npl+Npp+Nps 

NP(plancher)=(1.35=Gcumulé+1.5=Qcumulé)= ¤¡11 

               =(1.35= �.)� � �.0 = �� = �'.')L 

               = 339.706KN 
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Npp= 1.35= �¥¥�� = X¡11�¥¥ = ¨                Avec : n = nombre de plancher  

Npp= 1.35=3.750=5.975= � 

Npp=30.248 KN 

Nps= 1.35= �¥?�� = X¡11�¥? = ¨    

Nps=  1.35= �.��0 = 0.')0 = �       

Nps= 22.895KN  

Pu=339.706 +30.248+22.895=392.849 KN 

Donc : Nu=1.15=Pu = 451. 776 KN 

La section réduite de béton :            Br ¦ 0.66= �� 

                                                                Br ¦ 0.66= L0�.��O=298.172 cm2 

Br= (a-2)=(b-2) ]� 298.172 cm2 

On suppose que la section du poteau carré : 

a=b ] ©ª« +2 K  a=b ] ©)a/.��) +2=19.27 cm 

Donc : la section du poteau de terrasse (30x30) cm2. 

� Vérification des conditions  imposées par le RPA99 (version 2003) : 
 

	 Min (30 ; 30) ] 25 cm……… (Zone IIa) 
	 Min (30 ; 30) ] PZPPH  =14.1                                         K��  conditions vérifies                                 

	 FN  ¬ MHMH R � ¬ L                                                       
 

� Critère de stabilité de forme (flambement) : 
ª = ��� S �0   

Lf=0.7= l0=0.7=306=214.2 cm 

i = ���  =  ­®¯=®¯®°±®¯=®¯   = �®¯±°± R 8.66 cm  

ª = PFN.PZ.JJ R )L.�� ¬ �0   K    donc la condition est vérifie. 

Conclusion : 

Les dimensions du poteau  seront maintenues.  



��
�
������

��������
���������

���������
���������

���������
���������

���������
������

E��"
�����

���"
����

� �����
�����

�����
�����

��������
������� 

!��"
����#

���
$
�����


 ��

�����

%&�'
&(��

��(��
�

�
$�
����

�T
ab

le
au

 II
.6

 : 
ta

bl
ea

u 
ré

ca
pi

tu
la

tif
 d

es
 se

ct
io

ns
 d

es
 p

ot
ea

ux
 d

es
 d

iff
ér

en
ts

 é
ta

ge
s. 

�
�

�
�

Cr
itè

re
�d

e�
�R

és
is

ta
nc

e�
R�

���
���

��P
���

���
���

�A
�

Fl
am

be
m

en
t 

i=
�

He
�

N
iv

ea
u�

G�
�

(K
N

/m
²)

�

Q
� �

(K
N

/m
²

)

N
U

PP
�(K

N
)�

N
U

PS
�(K

N
)�

N
u�

Po
t�

(K
N

)�
N

u�
pL

�
(K

N
)�

N
U

�
(K

N
)�

B r
�

(c
m

²)
�

a�
�(c

m
)�

a�
Ch

oi
si�

(c
m

)�
�

m
in

�(a
,b

)��
�

25
?

m
in

�(a
,b

)��
�

h e
/2

0�
?�

1/
4�

��
a�

/b
��

�4
�?

�

00
�

3,
06

�
Ha

ut
�1

0°� ét
ag

e�
7.

27
�

1,
00

�
30

.2
5�

22
.9

0�
0�

33
9.

71
�

45
1.

78
�

29
8.

80
�

19
.2

9�
30

.0
0�

ok
�

ok
�

ok
�

24
,7

0�

01
�

3,
06

�
Ha

ut
�9

°� ét
ag

e�
12

.6
6�

2,
50

�
60

.5
0�

45
.7

9�
9.

29
�

62
5.

74
�

85
2.

52
�

56
3.

83
�

25
.7

5�
35

.0
0�

ok
�

ok
�

ok
�

21
.1

8�

02
�

3,
06

�
Ha

ut
�8

°é
ta

ge
�

18
.0

5�
3,

85
�

90
.7

5�
68

.6
9�

21
.9

5�
90

5.
01

�
12

49
.3

4�
82

6.
28

�
30

.7
5�

40
.0

0�
ok

�
ok

�
ok

�
18

.5
3�

03
�

3,
06

�
Ha

ut
�7

°é
ta

ge
�

23
.4

4�
5,

05
�

12
0.

99
�

91
.5

8�
38

.4
7�

11
77

.5
3�

16
42

.8
6�

10
86

.5
3�

34
.9

6�
40

.0
0�

ok
�

ok
�

ok
�

18
.5

3�

04
�

3,
06

�
Ha

ut
�6

°é
6t

ag
e�

28
.8

3�
6,

10
�

15
1.

24
�

11
4.

48
�

54
.9

9�
14

43
.2

9�
20

28
.6

0�
13

41
.6

5�
38

.6
3�

45
.0

0�
ok

�
ok

�
ok

�
16

.4
7�

05
�

3,
06

�
Ha

ut
�5

°é
ta

ge
�

34
.2

2�
7,

00
�

18
1.

49
�

13
7.

37
�

75
.9

1�
17

02
.2

9�
24

11
.6

2�
15

94
.9

7�
41

.9
4�

45
.0

0�
ok

�
ok

�
ok

�
16

.4
7�

06
�

3,
06

�
Ha

ut
�4

°é
ta

ge
�

39
.6

1�
7,

75
�

21
1.

74
�

16
0.

27
�

96
.8

2�
19

54
.5

4�
27

86
.8

7�
18

43
.1

5�
44

.9
3�

50
.0

0�
ok

�
ok

�
ok

�
14

.8
2�

07
�

3,
06

�
Ha

ut
�3

°é
ta

ge
�

45
.0

0�
8,

50
�

24
1.

99
�

18
3.

16
�

12
2.

64
�

22
06

.7
9�

31
67

.7
7�

20
95

.0
6�

47
.7

7�
50

.0
0�

ok
�

ok
�

ok
�

14
.8

2�

08
� �

3.
06

�
Ha

ut
�2

°�é
ta

ge
50

.3
9�

9.
25

27
2.

24
20

6.
06

14
8.

46
24

59
.0

4
35

48
.6

6�
23

46
.9

7
50

.4
5

55
.0

0
ok

ok
ok

13
.4

8�

09
�

3.
06

�
Ha

ut
�1

°�é
ta

ge
��

55
.7

8�
10

.0
0�

30
2.

48
�

22
8.

95
�

17
9.

70
�

27
11

.2
9�

39
35

.7
9�

26
03

.0
1�

53
.0

2
55

.0
0�

ok
�

ok
�

ok
�

13
.4

8�

10
 

4.
08

�
Ha

ut
�R

DC
�

61
.1

7�
10

.7
5

33
2.

73
25

1.
85

22
1.

35
29

63
.5

4
43

34
.8

9�
28

66
.9

7
55

.5
4

60
.0

0
ok

ok
ok

16
.4

7�

11
 

2.
5�

Ha
ut

�so
us

�so
l�

67
.3

5�
12

.1
4

36
2.

98
27

4.
74

25
1.

73
32

76
.6

4
47

91
.0

0�
31

68
.6

2
58

.2
9

60
.0

0
ok

ok
ok

10
.0

9�

�



��
����������������������������������������������������������������������������²�����������
�D�����
�

�������������������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(��� �
$���/�
�

Chapitre III : Etude des planchers 

III.1.Interdiction :

Les planchers constituent des éléments structuraux très importants en structure, ils offrent une 
surface plane sur laquelle il est possible de circuler ou d’entreposer des marchandises et sous 
laquelle il est possible de s’abriter des intempéries. Dans ce projet, nous avons deux types des  
planchers : 

� Un plancher à corps creux et 
� Un plancher en dalle pleine. 

III.2. calcul des planchers à corps creux :

Les planchers à corps creux sont composés par deux éléments fondamentaux :  
	 Eléments résistants (porteurs) : poutrelles en forme de T ; comportant des 

aciers de liaison avec la dalle compression. 
	 Eléments de remplissage (coffrage perdu) : les entrevous en béton sur lesquels 

est coulée une dalle de compression en béton, armé d’un treillis soudés, qui 
garantit une meilleure répartition des charges.  

III.2.1. Pré-dimensionnement des poutrelles :

ht = 24 cm 
h1 = 20 cm 
h0 = 4 cm   

D’après le (DTR B.C.2.41), la largeur des ailettes de la table de compression sera calculée à 
partir de la plus petite de valeurs suivantes de b1 : 

b1�S � X¨�³´')
b1S �O V /�GH
b1 S� �FH

Fig III.1 : Dimensions des poutrelles. 
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Avec : 
Ln : la distance entre axes des nervures   (Ln= 60 cm)   (DTR B.C.2.2) 
L : La porté entre nus d’appuis de la poutrelle (L= 510 cm) 
b0 : Epaisseur de la nervure (b0=12 cm) 

b1 : doit vérifier les conditions : 

b1S JHµFPP �R )L�[\                                           

b1S� >FHFH R 0��[\    

b1S �)L V �)�[\
On prend : b1= 24 cm                                                                         Fig III.2 : section de calcul
Donc : la largeur de la dalle de compression est : 

b= 2b1+b0   K ��¶ R�60 cm

III.2.2. Ferraillage de la dalle de compression :
La dalle de compression est armée d’un quadrillage de barre dont des dimensions des mailles 
ne doivent par dépasser : 

	 20 cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 
	 33 cm : pour les armatures parallèles aux nervures. 

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes : 

Si   Ln��S ��0'�[\� K��·¸ ] PHH1A
Si        50�[\� S LnS 80 cm K��·¸� ] N=� 1A
Les armatures parallèles aux nervures doivent avoir une section : A //�] �·¹)
Avec :·¸�º�La section des armatures perpendiculaires aux nervures. 
A //º� La section des armatures parallèles aux nervures. 9C�: La limite élastique de l’acier utilisé. 

a. Armatures perpendiculaires aux nervures : 
On a : 50 cm ¬ �X¨ R O'�[\� ¬ /'�[\» S O�\\� K��9C=520 MPa

·¸� ] N=� 1A =N=JH>PH = 0.46 cm2/ml 

On prendra ��������»=5 mm 
Choix des armatures :  

5»5��K�·¸� R '.a/�cm2/ml 

St=�FHH>  =20 cm 
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b. Armatures parallèles aux nervures : 

A //�] �·¹)  =��H.¼ZP R '.La�cm2/ ml 
Choix des armatures : 
5»5 K��A //= 0.98 cm2/ml 

St=
FHH>   =20 cm 

Conclusion : 
Le ferraillage de la dalle de compression est assuré par un treillis soudé de diamètre�»5 dans 
les deux sens, espacés de 20 cm pour les armatures perpendiculaires au poutrelles et 20 cm 
pour les armatures parallèles aux poutrelles.

Fig III.3 : Ferraillage de la dalle de compression. 

III.2 .3. Méthode de calcul des poutrelles :
Pour la détermination des différentes sollicitations des poutrelles, on utilise l’une des trois 
méthodes 
� Méthode forfaitaire, si les conditions (a, b, c, et d) cités ci-après sont vérifier. 

a) La surcharge d’exploitation  Q1S�min [(2G N/m2 ; 5000 N/m2)].
b) Les moments d’inertie sont les mêmes dons différents travées. 
c) Les portées successives des travées dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 

0.8 S� �½�½¾¿� S1.25

d) La fissuration est considérée, comme non préjudiciable (peu nuisible). 
� Méthode de Caquot, si l’une des conditions (a, b, c, et d) n’est pas vérifier. 
� Méthode de Caquot minoré, si la condition « a » vérifier et une ou plus des autres 

conditions n’est pas vérifier. 

Pour notre cas nous avons deux types des poutrelles. 

	 Type 1 : 
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	 Type 2 : 

	 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
Plancher 10éme étage (plancher terrasse) : 
Q= 1 KN/m2 ;  G=7.27 KN/m2

a) Q = 1 KN/m2 ¬�max (2= �.)�À 0�KN/m2)

Q= 1 KN/m2¬max (14.54 KN/m2 ; 5 KN/m2) …… Condition vérifiée.  
b) Les moments d’inertie est constant ……… Condition vérifiée. 
c) 0.8 ¬ �½�½¾¿ =N.>>>.NH�=0.84 ¬�1.25 K    Condition vérifiée. 

d) La fissuration est peu nuisible ………….. Condition vérifiée. 

Conclusion :
Les quartes conditions sont vérifiées pour tous les types, type 1 et type 2 K� on peut utiliser la 

méthode forfaitaire. 
III.2.4. Application de la méthode forfaitaire pour les poutrelles : 
� Principe de la méthode : 

Soit : 
M0 : la valeur maximale du moment fléchissant pour une travée indépendante. 

M0=q= Á±Â
	 Moment en appui : 

Ma�S -0.6 M0 K  cas d’une poutre à deux travées 

Ma�S -0.5 M0 K�� pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux 

travées. 
Ma�S 0.4 M0 K pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 

	 Moment en travées : 

M0= q= �3Z       ; Ã R ÄÅoÄ
Talque : 
G : Charge permanente. 
Q : Charge d’exploitation. 
Mt ��ÆÇoÆAP ]�Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]

Mt ] UF.PoH.MÈP W =M0 K pour une travée de rive. 
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Mt ] UFoH.MÈP W = M0 K�pour une travée intermédiaire. 

III.2.5.Exemple de calcul des poutrelles : 
On applique la méthode forfaitaire pour le plancher terrasse type 2. 

� Moment fléchissant : 

Fig.III.4 : schéma statique d’une poutre de type 2. 

� Evaluation de la charge : 
	 Etat limite ultime : 

qu= ��.�0 = É � �.0Ê� = ´
qu= (1.35=7.27+1.5=1)=0.6=6.7887 KN/m. 

	 Etat limite service : 
qu=  (G+Q)=b
qu= (7.27+1)=0.60=4.962 KN/m. 

� Moment fléchissant : 

Moment en appui de rive :(1 et 6) 
	 Etat limite ultime :

M1
ar= M6

ar = -0.2 M01= -0.2 = J.ËZ¼=N.>>3Z  = -3.514 KN.m. 

	 Etat limite service : 

M1
ar= M6

ar= -0.2= N.¼JP=N.>>3Z  = -2.568 KN.m. 
 Moment en appui intermédiaire (2 et 5) : 

	 Etat limite ultime : 
M2

ai =M5
ai= -0.5max (M01 ;M02)= -0.5 max (17.569 KN.m ;24.746 KN.m)= -12.373 KN.m 

	 Etat limite service : 
M2

ai =M5
ai= -0.5max (M01 ;M02)=-0.5 max(12.841 KN.m ;18.086 KN.m)= -9.043 KN.m  

Moment en appui intermédiaire (3et4) : 
	 Etat limite ultime :

M3
ai= M4

ai= -0.4 max (M02 ;M03)= -0.4 max(24.746 KN.m ;18.349 KN.m)= -9.898 KN.m 
	 Etat limite service : 

M3
ai= M4

ai= -0.4 max (M02 ;M03)= -0.4 max(18.086 KN.m ;13.411 KN.m)= -7.234 KN.m 

Moment en travées de rive (1-2) et (5-6) : 
	 Etat limite ultime :
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Mt = UF.PoH.MÈP W =M0   ; Ã R ÄÅoÄ = FË.PËoF =0.121 

Mt = UF.PoH.M=H.FPFP W =17.569= 10.860 KN.m 

	 Etat limite service : 

Mt = UF.PoH.MÈP W =M0   =UF.PoH.M=H.FPFP W =12.841= 7.937 KN.m 

Moment en travées intermédiaire (2-3) et (4-5) : 
	 Etat limite ultime : 

Mt = UFoH.MÈP W =M0  = UFoH.M=H.FPFP W =24.746=12.822 KN.m 

	 Etat limite service :

Mt = UFoH.MÈP W =M0  = UFoH.M=H.FPFP W =18.086= 9.372 KN.m 

Moment en travées intermédiaire (3-4) : 
	 Etat limite ultime : 

Mt = UFoH.MÈP W =M0   =UFoH.M=H.FPFP W = 18.349 = 9.508 KN.m 

	 Etat limite service :

Mt = UFoH.MÈP W =M0  = UFoH.M=H.FPFP W =13.411=6.949 KN.m 

� Vérification des conditions : 
Travées (1-2) et (5-6) : 

	 Etat limite ultime : 
1)  : Mt ��ÆÇoÆAP  = 10.860 +�M.>FNoFP.MËMP  = 18.804 KN.m 
2)  : Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]=Max [18. 207 KN.m ;18.447 KN.m]= 18.447 KN.m 

Condition (1) Ì �2) K  Condition vérifiée 

	 Etat limite service :
1) : Mt ��ÆÇoÆAP  = 7.937+�P.>JZo¼.HNMP  = 13.743 KN.m 
2) Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]=Max [13.307 KN.m ;13.483 KN.m]=13.483 KN.m 

Condition (1) Ì �2) K  Condition vérifiée 

Travées (2-3) et (4-5) : 
	 Etat limite ultime : 
1) : Mt ��ÆÇoÆAP  = 12.822+�FP.MËMo¼.Z¼ZP  = 23.957 KN.m 
2) : Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]=Max  [25.644 KN.m ; 25.983KN.m]=25.983 KN.m 

Condition (1) ¬ �2) K  Condition non vérifiée
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On prendra : Mt= 14.848 KN.m 
	 Etat limite service :
1): Mt ��ÆÇoÆAP  =9.372 +�¼.HNMoË.PMNP  = 17.511 KN.m 
2) : Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]=Max [18.743 KN.m ; 18.990 KN.m]= 18.990 KN.m 

Condition (1) ¬ �2) K  Condition non vérifiée 

On prendra : Mt= 10.851 KN.m 
Travées (3-4): 

	 Etat limite ultime : 
1) : Mt ��ÆÇoÆAP  = 9.508+�¼.Z¼Zo¼.¼Z¼P  = 19.406 KN.m 
2) : Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]=Max  [19.015 KN.m ; 19.266KN.m]=19.266 KN.m 

Condition (1) ¬ �2) K  Condition non vérifiée

	 Etat limite service :
1): Mt ��ÆÇoÆAP  = 6.949+�Ë.PMNoË.PMNP  = 14.183 KN.m 
2) : Max [(1+0.3Ã�M0 ; 1.05 M0]=Max [13.898 KN.m ; 14.082 KN.m]= 14.082 KN.m 

Condition (1) ¬ �2) K  Condition non vérifiée

� L’effort tranchant : 

T0 = 
ÍÎ=�P

T0 : la valeur maximale du l’effort tranchant. 

Travée de rive (1-2) et (5-6) : 

T1 = T0 = 
ÍÎ=�P  = J.ËZ¼=N.>>P  = 15.445 KN. 

T2 = 1.1=T0 = 1.1=15.445 = 16.990 KN. 

De la même manière pour les autres travées les résultats des efforts tranchant sont donnée 
dans le tableau III.2
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III.2.6. Ferraillage des poutrelles : 

III.2.6.1.Calcul des armatures longitudinales : 

� Etat limite ultime(E.L.U) : 
Mt : le moment fléchissant équilibre par la table de compression  
Si         Mmax�S  Mt  K  la zone comprimée se trouve dans la table de compression [0.8 y S h0]  

et la section de calcule sera une section rectangulaire de dimension (b=h). 

 
Fig III.5 : Section de calcul rectangulaire. 

 
Si     Mmax� Ì Mt  K  la zone comprimée s’étend jusqu’à la nervure [0.8 y Ì h0] et la section de 

calcul sera une section en « Té ». 

 
Fig III.6 : Section de calcul en « Té ». 

En travée : 
1) Vérification de l’étendue de la zone comprimée :

Mu
t max=16.084 KN.m 

	 Moment de la table Mt :
Mt= *, =�b�=�h0 [d-�IlP ] 
Avec : 
d = h- c= h-� IFH =0.9 h=21.6 cm ; b= 60 cm ;  h0= 4 cm 
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*,= H.Z>=123456  = 14.2 MPa 

Mt= �L.) =�60= Lh0 [21.6-�NP]= 66796.8 N.m 
Mt=66.797 KN.m K�Mt=66.797 KN.m Ì Mu

t max=16.084 KN.m  

Donc : la zone comprimée se trouve dans la table de compression K la section de calcule sera 

une section rectangulaire de dimensions (b=h) = (60=24) cm2 

 

Fig III.7 : section de calcul en travée. 

1) Vérification de l’existence des armatures comprimée A’ :

Ï= ÆÐÎÑ6�=,=T3� = FJHZNFN.P=JH=PF.J3 =0.040 

 Ï�=  0.040 ¬ Ï¦ =0.392 (Acier Fe E400) K  A’ existe par et 1000 Ò? Ì 1000 Ò¦  K  *? = 1A5B = NHHF.F> =348 MPa 

2) Calcule de l’armature Au
t :

 

Au
t = ÆÐÎÑB�=Ó=T�                     talque : Ã = Fµ8FµPÔH.Z    K�  Ã R0.051  

Õ�= 1-0.4 Ã = 0.980 

Au
t = 

ÆÐÎÑB�=Ó=T� =� FJHZNMNZ=H.¼ZH=PF.J =2.18 cm2 

Au
t = 2. 18cm2

3) Condition de  non fragilité :
Amin= 0.23 = b0=d = 1Ð341A  9ÖPZ= 0.6+0.06 9-PZ =2.1 MPa 
Amin= 0.23=12=21.6= P.FNHH = 0.31 cm2 

Amin=0.31 cm2

2) Conclusion :
Au

t adopti = max ( Au
t cal ;Amin)= max (2.18 cm2 ; 0.31 cm2) 
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Au
t adopti = 2.18 cm2 

3) Choix des armatures :
                        (1T12+2T10)                     Au

t = 2.70 cm2 
En appuis : 
Mu

a max= -14.847 KN.m 
Remarque :
Mu

a ¬ 0 K   la table de compression se trouve dans la partie tendu et comme le béton tendu est 

négligé dans les calculs de résistance. K On négligé les ailettes et la section de calcule sera une section rectangulaire de dimension 

(b0 =h)=(12=24) cm2. 
 
 

 
 

Fig III.8 : section de calcul en appuis. 
 

1) Vérification de l’existence des armatures comprimée A’ :

Ï= Æ×ÎÑ6�=,l=T3� = FNZNËFN.P=FP=PF.J3 = 0.187 

 Ï�=  0.187¬ Ï¦ =0.392 (Acier Fe E400) K  A’ existe par et 1000 Ò? Ì 1000 Ò¦  K  *? = 1A5B = NHHF.F> =348 MPa 

2) Calcule de l’armature Au
a :

 

Au
a = Æ×ÎÑB�=Ó=T�                     talque : Ã = Fµ8FµPÔH.Z    K�  Ã R0.261  

Õ�= 1-0.4 Ã = 0.896 

Au
a = 

ÆÐÎÑB�=Ó=T� =� FNZNËMNZ=H.Z¼J=PF.J = 2.20 cm2 

 
Au

a = 2.20 cm2



��
���������������������������������������������������������������������������²�����������
�D�����
�

���������������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(��� �
$�����
�

3) Condition de  non fragilité :

Amin= 0.23 = b0=d = 1Ð341A  9ÖPZ= 0.6+0.06 9-PZ =2.1 MPa 
 
Amin= 0.23=12=21.6= P.FNHH = 0.31 cm2 

Amin=0.31 cm2

 
4) Conclusion :

Au
a adopti = max ( Au

a cal ;Amin)= max (2.20 cm2 ; 0.31 cm2) 
 
Au

a adopti =2.20 cm2 
 

5) Choix des armatures :
 
                         2T12       Au

a =2.26 cm2

� Etat limite de service (E.L.S) : 
	 Vérification des contraints :

Comme la fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’ya aucune vérification à 
effectuer concernant *?  
� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 7= ÆÎÆBAy        ������� 

	 En travée : 

7= ÆÐÎÆÐBAy  =  
FJHZNFZNËZ  = 0.86 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
H.ZJµFP � P>FHH  = 0.180 

 Ã R '.'0� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.180  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à 

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues 
	 En appuis : 
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7= Æ×ÎÆ×BAy  =  
µFNZNËµFHZ>P  = 1.37 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.MËµFP � P>FHH  = 0.435 

 Ã R '.)O� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.435 K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à 

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’E.L.U seront maintenues 

III.2.6.2. Calcul des armatures  transversales :

ØÙÚ¡Y� = 21.079 KN 

� Vérification de l’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis :
Tu S 0.267 = a = b0 = 9PZ  
Avec : 
a= 0.9 = d = 0.9 =21.6 = 19.44 cm  ØÙÚ¡Y� = 21079 N S 0.267 = 19.44 = 12 = )0  = �'P�= 155714 N  
 
Donc : il n’ya pas d’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis
 
� Vérification des armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 

moyenne :

Pour des armatures transversales perpendiculaires  à la ligne moyenne. D’après CBA93, la 
condition suivante doit être vérifiée :  

ÛÙ S ÛÜadm = min (0.2 123456 �; 4 MPa) 

 ÛÜadm = min (0.2 P>F.> �; 4 MPa) = min (3.33 MPa ;4 MPa) 

K  ÛÜadm = 3.33 MPa (Fissuration peu nuisible) 

ÛÙ= ÝÎÞ×�
,l�=T = PFHË¼FP=PF.J=FH3 = 0.81 MPa 

�

ÛÙ= 0.81 MPa ¬ ÛÜadm =3.33 MPa K  les armatures transversales perpendiculaires à la ligne 

moyenne. 

	 Diamètre des armatures transversales :
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 ¬t S min ( IM> ;¬L  ;�,lFH ) 
Avec : 
h : Hauteur totale de la poutrelle. 
¬L : Diamètre minimum des armatures longitudinales.  
¬t : Diamètre minimum des armatures transversales. 
b0 : Largeur de l’âme de la nervure. 
   

¬t S min ( IM> ;¬L  ;�,lFH ) K  ¬t S min (PNM> ;1;�FPFH )    
   

��K���¬t S min (0.69 cm;1 cm;��.) cm) = 0.69 cm 

On prend ¬t = 6 mm avec une nuance d’acier FeE235. 
Choix : 
2¬6    At= 0.57 cm2

Fig III.9 : coupe transversale d’un plancher à corps creux

	 L’espacement des armatures transversales :
 wÐ,l�=£Ð ] ßÎµH.M�1Ð34=àH.¼��áAâB                 Avec : k = 1 (flexion simple) 

St S min (0.9 =d ; 40 cm) wÐ�=1A,l=£Ð  ] 0.4 MPa 

 

¤Ö S � ·ã='.a=9ä7å´'�=�Û�³'.��9ã)/��� = 
H.>Ë=H.¼=3;æ¿.¿æFP=�H.ZFµH.M�=P.F� = 48.53 cm 

 
St�S min (0.9= ç�;40 cm)=min (19.44 cm ; 40 cm)= 19.44 cm 
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St��S 
wÐ�=1A,l=H.N = H.>Ë=PM>FP=H.N  = 27.91 cm 

St�S min (St1 ;St2 ;St3)  K  St�S min(48.53 cm ;19.44 cm ;27.91 cm) 

Donc : on prendra              St=20 cm 
III.3.Vérification de la flèche :
D’après les règles de CBA93 ; il n’est pas nécessaire de calculer la flèche d’une poutre si 
toutes les inégalités suivantes sont vérifiées : 
 

�
I� ] FFJ 
 

�
I� ] FFH UÆÐBAyÆ×BAyW   

�
w,l=T S N.P1A  

� Vérification si la flèche est nécessaire : 
 

�
I� ] FFJ  K  PN>FH = 0.047 ¬ 0.063 K condition non vérifiée  

�
I� ] FFH UÆÐBAyÆ×BAyW = PN>FH R '.'L�  ¬ FFH UFZNËZFHZ>PW = 0.17  K condition non vérifiée 

�
w,l=T S N.P1A   K  P.ËHFP=PF.J = 0.010 ¬� N.PNHH �R 0.011 K condition vérifiée 

Avec : 
A : la section des armatures tendue choisie et 
L : la plus  grande portée entre nus d’appuis (L=5.10 m). 
Conclusion :
Une des trois conditions n’est pas vérifiée K le calcul de la flèche est nécessaire. 

On doit vérifiée que : è1Ö= (9éê ³ 9:ë� � �9¥ë � 9éë� S è1Ö�Ú¡Y 
Avec : 9éêm9éë�: Les flèches dues aux charges g ; 9:ë�: La flèche due à la charge j ; 9¥ë�: La flèche due à la charge P ; _�: La charge permanente après la mise en place des chosions ;  ì�: Charge permanente avant la mise en place des chosions et 
j=_= G�=0.6R7.27=0.6 = 4.362 KN/ml í�: Charge totale (P = g + charge d’exploitation). í�= (G + Q) =0.6 = (7.27+1)=0.6 = 4.962 KN/ml 
 

a. Calcul des moments fléchissant : �é= �:   =0.71= é=�3Z  = 0.71= N.MJP=>.FH3Z  = 10.069 KN.m 
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�¥   =0.71= ¥=�3Z  = 0.71= N.¼JP=>.FH3Z  = 11.454 KN.m 
b. Module de déformation longitudinale : 
	 Module de déformation longitudinale instantanée: îë = 11000 = 89-PZ;  = 11000 = ©)0;  = 32164 MPa 
	 Module de déformation longitudinale différée: îê = 3700 = 89-PZ;  = 3700 = ©)0;  = 10819 MPa 
c. Calcul des moments d’inertie fictifs (If) : 
	 Coordonnées du centre de gravitée de la section : 

ïF= 
,=Il=ðl3 o,l=�IµIl�=Uðñðl3 oIlWo =w=T,=Ilo,l=�IµIl�o =w   

                
Avec : 
n : coefficient d’équivalence (n=15)  
 

ïF= 
JH=N=ò3oFP=�PNµN�=U3òñò3 oNWoF>=P.ËH=PF.JJH=NoFP=�PNµN�oF>=P.ËH   

 ïF= 9.06 cm 

ïP= h- ïF=24 – 9.06 = 14.94 cm                                      Fig III.10 : section de calcul 

Donc : 

óH= ,=ê¿;M  + �,µ,l�=�ê¿µIl�;M  +�,l=ê3;M  + n= · = �ç ³ ïF�P  
óH= JH=¼.HJ;M  + �JHµFP�=�¼.HJµN�;M  +�FP=FN.¼N;M  + 15= ).�' = �)�.O ³ a.'O�P  
óH= 32508 cm4 

a. Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations : 

*? = 
Æôw=Ó¿=T�

Avec : 

*?�: Contrainte de traction effective de l’armature correspondant  au cas de charge considéré. 

QF= 100Q = 100= w,l=T =100= P.ËHFP=PF.J = 1.042   
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  ÕF= 0.8586 

Avec : 

Q�: Le rapport de l’aire A de la section de l’armature tendue à l’aire de la section utile. 
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*?é = *?: = 
Æôw=Ó¿=T� = 

FHHJ¼P.ËH=H.Z>ZJ=PF.J� = 201.08 MPa 

*?¥ = 
Æøw=Ó¿=T� = 

FFN>NP.ËH=H.Z>ZJ=PF.J� = 228.74 MPa 

b. Calcul de ùú�;�ùûet ùü�:
Ï= 1³� F.Ë>=1Ð34N=ý=ÑBo1Ð34   
      Ï:=Ïé= 1³� F.Ë>=P.FN=H.HFHN=PHF.HZoP.F  = 0.649  

 Ï¥= 1³� F.Ë>=P.FN=H.HFHN=PPZ.ËNoP.F  = 0.684  

 
a. Calcul des moments d’inerties fictifs : ó1= F.F=þlFo�=Ô  

Avec : ó1�: Moment d’inertie fictif ; �ë�: Pour les déformations instantanées et �ê�: Pour les déformations différée. 
 �ë= 

H.H>=1Ð34UPoM=6l6 W=ý = H.H>=P.FUPoM=¿3�lW=H.HFHN = 3.883 

 
  �ê= 

H.HP=1Ð34UPoM=6l6 W=ý = H.HP=P.FUPoM=¿3�lW=H.HFHN = 1.553 

 ó1éë = F.F=þlFo�½=Ôô = F.F=MP>HZFoM.ZZM=H.JN¼ = 10158.56 cm4 

 
ó1éê = F.F=þlFo��=Ôô = F.F=MP>HZFoF.>>M=H.JN¼ = 17809.08 cm4 

 

ó1¥ë = F.F=þlFo�½=Ôø = F.F=MP>HZFoM.ZZM=H.JZN = 9780.93 cm4 

 
b. calcul des flèches partielles : 9éê= Æô=�3FH=��=þáô�  = FHHJ¼=>.FH3=FHòFH=FHZF¼=FËZH¼.HZ = 1.36 cm 
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9éë= Æô=�3FH=�½=þáô½  = FHHJ¼=>.FH3=FHòFH=MPFJN=FHF>Z.>J = 0.80 cm 

 9¥ë= Æø=�3FH=�½=þáø½  = FFN>N=>.FH3=FHòFH=MPFJN=¼ËZH.¼M = 0.95 cm 

 
c. la flèche totale : 

è1Ö= (9éê ³ 9:ë� � �9¥ë � 9éë� R (1.36 ³0.80) + (0.95 ³0.80) 
 è1Ö=0.71 cm 
 

a. la flèche admissible : 
L= 510 cm Ì 500 cm  K  è1Ö�Ú¡Y= �FHHH + 0.5 cm 

  è1Ö�Ú¡Y= >FHFHHH + 0.5 = 1.01 cm 
Donc : è1Ö= 0.72 cm ¬ è1Ö�Ú¡Y = 0.99 cm K  la flèche est vérifiée 

�
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III.3. Plancher à dalle pleine : 

Les dalles pleines sont des plaques généralement rectangulaires de dimensions Lx et Ly(Lx ¥ 
Ly) et d’épaisseur hd dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton armé (dalles 
partiellement ou totalement encastrées sur le pourtour) ou des murs en maçonnerie (dalles 
simplement appuyée sur le pourtour). 
 

III.3.1. Méthode de calcul : 

 La méthode de calcul dépend du rapport  Q R � ���	  

	 Q R � ���	 S '.L��.                            K la dalle porte dans un seul sens  

	 La charge est uniformément répartie � 
 

	 '.L S ��Q R ���	 �S �                                                                                          

	 La charge est uniformément répartie ou la dalle est soumise à une charge concentrée     
quelque soit la valeur de Q     

K�La dalle porte suivant deux directions. 

�

Fig III.11 : Dimensions d’un panneau de dalle pleine. 

� Diamètre des armatures  

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

[BAEL 91]. 

»Ú¡Y�S�I�FH�������������������������������������Avec�:�hd = 16 cm. 

K�»Ú¡Y S �� I�FH��=�1.6 cm����������������������������������� 

On prendra :�»= 10 mm  
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	 Calcul de l’enrobage :  
La fissuration est considérée comme peu nuisible  K a = 1 cm. 

Cx = a+ 
�P   Cx = 10+ 

FHP  = 15 mm 

  K 

Cy = a +��P + »                                Cy = 10 +10 +�FHP   = 25 mm 

	 Hauteurs utiles : 
dx = hd – Cx = 16 – 1.5 = 14.5 cm               
 dy = hd – Cy = 16 – 2.5 = 13.5 cm 
 
 
 

                                                                                  
Fig III.12 : Enrobage. 

III.3.2.Evaluation des charges et sollicitations:  
 
D’après la descente de charges effectuée dans le chapitre II, on a : 
G = 6.18 KN/m2   ; Q = 2.5 KN/m2 ; 

a. Combinaison fondamentales : 
	 Etat limite ultime(E.L.U) : 

qu = 1.35 =G +1.5 Q 
qu = 1.35 =6.18 +1.5 =2.5 = 12.093 KN/m2 
Pour une bande  de 1 m de largeur : 	Ù+++ = qu = �.''�= 12.093 KN/ml 
 

	 Etat limite service(E.L.S) :  
Qser = G + Q 
qser= 6.18 + 2.5 = 8.68 KN/m2 

Pour une bande  de 1 m de largeur : 	?C§+++++ = qser = �.''�= 8.68 KN/ml 
 

b. Calcul des sollicitations : 
	 Etat limite ultime : 

Mu
x = ­u

x = 	Ù+++ = XYP                  suivant la direction Lx 
 

 Mu
y = ­u

y = Mu
x                        suivant la direction Ly

 

	 Etat limite service : 
Mser

x = ­ser
x = 	?C§+++++ = XYP               suivant la direction Lx 

 

 Mser
y = ­ser

y = Mser
x                     suivant la direction Ly 
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Avec : ­x et ­y = f(Q, ®) 
­x = FZ�FoP.Ný;�   ; ­y = QP[1+ 1.95(1 – Q)2] 

 
	 Coefficient de poisson 	 : 

® = 0 K Etat limite ultime (béton fissuré) et  

® = 0.2 K Etat limite service (béton non fissuré).  

c. Mode d’encastrement  
a. Panneau de dalle continu au de là ses appuis : 
	 Moment en travée : 

Mtx = 0.75 Mx 

Mty = 0.75 My 
	 Moment en appuis intermédiaires : 

Maix = - 0.5 Mx 

Maiy = - 0.5 My 
b. Panneau de rive dont au moins un appui peut assura un encastrement partiel :         
	 Moment en travée : 

Mtx = 0.85 Mx 

Mty = 0.85 My 

	 Moment appuis de rive : 
Marx = - 0.30 Mx 

Mary = - 0.30 My 

	 Moment sur appuis intermédiaires : 
Maix = - 0.50 My 

Maiy = - 0.50 Mx 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. III.13 : Schéma statique de panneau. 
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	 Exemple de calcule : 
Panneau  intermédiaires 
 
� Etat limite ultime(E.L.U) : Q R ���	 = >FH>ZH = 0.88   

­u
x =  0.0476 

­u
y = '.�438 

Mu
x = ­u

x = 	Ù+++ = XYP    = 0.047O = 12.093 = 5.102 = 14.972 KN.m 

Mu
y = ­u

y = Mu
x = 0.7438 = 14.972 =  11.136 KN.m�

	 Moment en travée :�
Mu

tx = 0. 75 Mu
x = 0.75 =14.972 = 11.229 KN.m 

Mu
ty = 0.75 Mu

y = 0.75 = 11.136 = 8.352 KN.m  
	 Moment en appuis :  

Mu
ax = - 0.50 Mu

x = - 0.5 = 14.972 = - 7.486 KN.m 

Mu
ay = - 0.50 Mu

y = - 0.5 = 11.136 = - 5.568 KN.m 

 
� Etat limite service (E.L.S) : 

 Q R ���	 = >FH>ZH = 0.88   

­ser
x = 0.0546 

­ser
y = 0.8216 

   Mser
x = ­ser

x = 	?C§+++++ = XYP   =  0.0546= /./O =5.102 = 12.327 KN.m 

 Mser
y = ­ser

y = Mser
x   = 0.8216=12.327 = 10.128 KN.m         

	 Moment en travée :�
Mser

tx = 0. 75 Mser
x = 0.75 = �).�)��=  9.245 KN.m 

Mser
ty = 0.75 Mser

y = 0.75 = 10.128=7.596 KN.m  
	 Moment en appuis :  

Mser
ax = - 0.50 Mser

x = - 0.5 = �).�)� = - 6.164 KN.m 

Mser
ay = - 0.50 Mser

y = - 0.5 = 10.128 = -5.064  KN.m 

�

�

�



��
�
������

��������
���������

���������
���������

���������
���������

���������
�������²

����
�����

��
�
D���

��
� �����

�����
�����

�����
��������

 !��"
����#

���
$
�����


 ��

�����

%&�'
&(��

��(��
�

�
$�
�L)�

�T
ab

le
au

 II
I.4

 : 
Ta

bl
ea

u 
de

s m
om

en
ts

 fl
éc

hi
ss

an
t d

es
 p

an
ne

au
x 

en
 a

pp
ui

s e
t e

n 
tra

vé
es

 d
u 

ha
ut

 d
u 

so
us

 so
l e

n 
EL

U
. 

�� ��
��

��
EL

U
��

=0
�

��
��

��
�� ��

Pa
nn

ea
ux

�
Lx

�
Ly

�
�=

Lx
/L

y�
�x

�
�y

�
M

x�
M

a1
x�

M
a2

x�
M

tx
�

M
y�

M
a1

y�
M

a2
y�

M
ty

�
1�

3,
50

4,
55

�
0,

77
0,

05
96

0,
54

40
8,

82
91

2,
64

87
4,

41
45

7,
50

47
4,

80
30

1,
44

09
2,

40
15

�
4,

08
26

�
2�

3,
50

5,
40

�
0,

65
0,

07
51

0,
36

13
11

,1
25

3
5,

56
26

5,
56

26
9,

45
65

4,
01

96
1,

20
59

2,
00

98
�

3,
41

66
�

3�
3,

50
4,

65
�

0,
75

0,
06

21
0,

51
05

9,
19

94
4,

59
97

4,
59

97
7,

81
95

4,
69

63
1,

40
89

2,
34

82
�

3,
99

19
�

4�
3,

50
5,

40
�

0,
65

0,
07

51
0,

36
13

11
,1

25
3

5,
56

26
5,

56
26

9,
45

65
4,

01
96

1,
20

59
2,

00
98

�
3,

41
66

�
5�

3,
50

4,
55

�
0,

77
0,

05
96

0,
54

40
8,

82
91

4,
41

45
2,

64
87

7,
50

47
4,

80
30

1,
44

09
2,

40
15

�
4,

08
26

�
6�

4,
55

6,
10

�
0,

75
0,

06
21

0,
51

05
15

,5
47

1
4,

66
41

7,
77

35
13

,2
15

0
7,

93
68

3,
96

84
3,

96
84

�
6,

74
63

�
7�

5,
40

6,
10

�
0,

89
0,

04
66

0,
76

35
16

,4
32

6
8,

21
63

8,
21

63
12

,3
24

5
12

,5
46

3
6,

27
32

6,
27

32
�

9,
40

97
�

8�
4,

65
6,

10
�

0,
76

0,
06

08
0,

52
74

15
,8

98
0

7,
94

90
7,

94
90

11
,9

23
5

8,
38

46
4,

19
23

4,
19

23
�

6,
28

85
�

9�
5,

40
6,

10
�

0,
89

0,
04

66
0,

76
35

16
,4

32
6

8,
21

63
8,

21
63

12
,3

24
5

12
,5

46
3

6,
27

32
6,

27
32

�
9,

40
97

�
10

�
4,

55
6,

10
�

0,
75

0,
06

21
0,

51
05

15
,5

47
1

7,
77

35
4,

66
41

13
,2

15
0

7,
93

68
3,

96
84

3,
96

84
�

6,
74

63
�

11
�

4,
55

5,
85

�
0,

78
0,

05
84

0,
56

08
14

,6
20

8
4,

38
62

7,
31

04
12

,4
27

6
8,

19
93

4,
09

97
4,

09
97

�
6,

96
94

�
12

�
3,

35
5,

85
�

0,
57

0,
08

65
0,

25
82

11
,7

39
2

5,
86

96
5,

86
96

8,
80

44
3,

03
11

1,
51

55
1,

51
55

�
2,

27
33

�
13

�
5,

40
5,

85
�

0,
92

0,
04

37
0,

82
51

15
,4

10
0

7,
70

50
7,

70
50

11
,5

57
5

12
,7

14
8

6,
35

74
6,

35
74

�
9,

53
61

�
14

�
4,

55
5,

85
�

0,
78

0,
05

84
0,

56
08

14
,6

20
8

7,
31

04
4,

38
62

12
,4

27
6

8,
19

93
4,

09
97

4,
09

97
�

6,
14

95
�

15
�

4,
20

4,
55

�
0,

92
0,

04
37

0,
82

51
9,

32
21

2,
79

66
4,

66
11

7,
92

38
7,

69
17

3,
84

58
2,

30
75

�
6,

53
79

�
16

�
1,

92
4,

20
�

0,
46

0,
10

22
0,

25
00

4,
55

60
2,

27
80

2,
27

80
3,

87
26

1,
13

90
0,

56
95

0,
34

17
�

0,
96

82
�

17
�

4,
20

4,
65

�
0,

90
0,

04
56

0,
78

34
9,

72
74

4,
86

37
4,

86
37

8,
26

83
7,

62
05

3,
81

02
2,

28
61

�
6,

47
74

�
18

�
4,

20
5,

40
�

0,
78

0,
05

84
0,

56
08

12
,4

57
9

6,
22

90
6,

22
90

10
,5

89
2

6,
98

64
3,

49
32

2,
09

59
�

5,
93

84
�

19
�

4,
20

4,
55

�
0,

92
0,

04
37

0,
82

51
9,

32
21

4,
66

11
2,

79
66

7,
92

38
7,

69
17

3,
84

58
2,

30
75

�
6,

53
79

�
� �



��
�
������

��������
���������

���������
���������

���������
���������

���������
�������²

����
�����

��
�
D���

��
� �����

�����
�����

�����
��������

 !��"
����#

���
$
�����


 ��

�����

%&�'
&(��

��(��
�

�
$�
�L��

�T
ab

le
au

 II
I.5

 : 
Ta

bl
ea

u 
de

s m
om

en
ts

 fl
éc

hi
ss

an
t d

es
 p

an
ne

au
x 

en
 a

pp
ui

s e
t e

n 
tra

vé
es

 d
u 

ha
ut

 d
u 

so
us

 so
l e

n 
EL

S.
 

� �
EL

U
��

=0
�

� �
Pa

nn
ea

ux
�

Lx
�

Ly
�

�=
Lx

/L
y�

�x
�

�y
�

M
x�

M
a1

x�
M

a2
x�

M
tx

�
M

y�
M

a1
y�

M
a2

y�
M

ty
�

1�
3,

50
4,

55
�

0,
77

0,
05

96
0,

54
40

8,
82

91
2,

64
87

�
4,

41
45

7,
50

47
4,

80
30

1,
44

09
2,

40
15

�
4,

08
26

�
2�

3,
50

5,
40

�
0,

65
0,

07
51

0,
36

13
11

,1
25

3
5,

56
26

�
5,

56
26

9,
45

65
4,

01
96

1,
20

59
2,

00
98

�
3,

41
66

�
3�

3,
50

4,
65

�
0,

75
0,

06
21

0,
51

05
9,

19
94

4,
59

97
�

4,
59

97
7,

81
95

4,
69

63
1,

40
89

2,
34

82
�

3,
99

19
�

4�
3,

50
5,

40
�

0,
65

0,
07

51
0,

36
13

11
,1

25
3

5,
56

26
�

5,
56

26
9,

45
65

4,
01

96
1,

20
59

2,
00

98
�

3,
41

66
�

5�
3,

50
4,

55
�

0,
77

0,
05

96
0,

54
40

8,
82

91
4,

41
45

�
2,

64
87

7,
50

47
4,

80
30

1,
44

09
2,

40
15

�
4,

08
26

�
6�

4,
55

6,
10

�
0,

75
0,

06
21

0,
51

05
15

,5
47

1
4,

66
41

�
7,

77
35

13
,2

15
0

7,
93

68
3,

96
84

3,
96

84
�

6,
74

63
�

7�
5,

40
6,

10
�

0,
89

0,
04

66
0,

76
35

16
,4

32
6

8,
21

63
�

8,
21

63
12

,3
24

5
12

,5
46

3
6,

27
32

6,
27

32
�

9,
40

97
�

8�
4,

65
6,

10
�

0,
76

0,
06

08
0,

52
74

15
,8

98
0

7,
94

90
�

7,
94

90
11

,9
23

5
8,

38
46

4,
19

23
4,

19
23

�
6,

28
85

�
9�

5,
40

6,
10

�
0,

89
0,

04
66

0,
76

35
16

,4
32

6
8,

21
63

�
8,

21
63

12
,3

24
5

12
,5

46
3

6,
27

32
6,

27
32

�
9,

40
97

�
10

�
4,

55
6,

10
�

0,
75

0,
06

21
0,

51
05

15
,5

47
1

7,
77

35
�

4,
66

41
13

,2
15

0
7,

93
68

3,
96

84
3,

96
84

�
6,

74
63

�
11

�
4,

55
5,

85
�

0,
78

0,
05

84
0,

56
08

14
,6

20
8

4,
38

62
�

7,
31

04
12

,4
27

6
8,

19
93

4,
09

97
4,

09
97

�
6,

96
94

�
12

�
3,

35
5,

85
�

0,
57

0,
08

65
0,

25
82

11
,7

39
2

5,
86

96
�

5,
86

96
8,

80
44

3,
03

11
1,

51
55

1,
51

55
�

2,
27

33
�

13
�

5,
40

5,
85

�
0,

92
0,

04
37

0,
82

51
15

,4
10

0
7,

70
50

�
7,

70
50

11
,5

57
5

12
,7

14
8

6,
35

74
6,

35
74

�
9,

53
61

�
14

�
4,

55
5,

85
�

0,
78

0,
05

84
0,

56
08

14
,6

20
8

7,
31

04
�

4,
38

62
12

,4
27

6
8,

19
93

4,
09

97
4,

09
97

�
6,

14
95

�
15

�
4,

20
4,

55
�

0,
92

0,
04

37
0,

82
51

9,
32

21
2,

79
66

�
4,

66
11

7,
92

38
7,

69
17

3,
84

58
2,

30
75

�
6,

53
79

�
16

�
1,

92
4,

20
�

0,
46

0,
10

22
0,

25
00

4,
55

60
2,

27
80

�
2,

27
80

3,
87

26
1,

13
90

0,
56

95
0,

34
17

�
0,

96
82

�
17

�
4,

20
4,

65
�

0,
90

0,
04

56
0,

78
34

9,
72

74
4,

86
37

�
4,

86
37

8,
26

83
7,

62
05

3,
81

02
2,

28
61

�
6,

47
74

�
18

�
4,

20
5,

40
�

0,
78

0,
05

84
0,

56
08

12
,4

57
9

6,
22

90
�

6,
22

90
10

,5
89

2
6,

98
64

3,
49

32
2,

09
59

�
5,

93
84

�
19

�
4,

20
4,

55
�

0,
92

0,
04

37
0,

82
51

9,
32

21
4,

66
11

�
2,

79
66

7,
92

38
7,

69
17

3,
84

58
2,

30
75

�
6,

53
79

�



��
����������������������������������������������������������������������������²�����������
�D�����
�

���������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(��� �
$��LL�
�

III.3.3.Calcul de ferraillage de la dalle pleine : 

Sens x-x : 

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

Mu
tx = 11.229 KN.m 

                                                    
                                       Fig III.14 : Section de calcul en travée (x-x) 

 
1. Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R ÆÐ�ÎÑ6=�,=TY3 = FFPP¼FN.P=FHH=FN.>3 = 0.038 

 Ï�= 0.038 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

2. Calcul des armatures Au
tx : 

  ·ÖYÙ R ÆÐ�ÎÑB=�Ó=TY             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.048 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.981  

·ÖYÙ R FFPP¼MNZ=�H.¼ZF=FN.> = 2.27 cm2/ml 

3. Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�
Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 16 
Amin = 1.28 cm2/ ml�

4. Conclusion : ·ÖYÙ = max (·ÖYÙ cal ; Amin) = max (2.27 cm2/ ml ; 1.28 cm2/ ml) ·ÖYÙ = 2.27 cm2/ ml 
5. Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (3hd ; 33 cm) � S min (48 cm ; 33 cm) = 33 cm 
6. Choix des armatures : �

4T10  ·ÖYÙ =3.14 cm2/ml�
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e = 25 cm  

	 Etat limite de service : 

Mser
tx= 9.245 KN.m 

Comme la fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’ya aucune vérification à 
effectuer concernant *?  
� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 
 
      ������� 
7= ÆÐ�ÎÆÐ�BAy  =  

FFPP¼¼PN>   = 1.21 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.PFµFP � P>FHH  = 0.36 

 

Ã R '.'L/ ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.36  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  

 

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

Mu
ax =  7.486 KN.m 

                                                                                                                   
                                                                     Fig III.15 : Section de calcul en appuis(x-x) 

1. Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : 
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Ï R Æ×�ÎÑ6=�,=TY3  = ËNZJFN.P=FHH=FN.>3 = 0.025 
            Ï�= 0.025 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

2. Calcul des armatures Au
ax : 

  ·¡YÙ R Æ×�ÎÑB=�Ó=TY             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.032 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.987 

·¡YÙ R ËNZJMNZ=�H.¼ZË=FN.> = 1.50 cm2/ml 

 
3. Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�

Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 16 
Amin = 1.28 cm2/ ml�

4. Conclusion : ·¡YÙ = max (·¡YÙ cal ; Amin) = max (1.50 cm2/ ml ; 1.28 cm2/ ml) ·¡YÙ = 1.50 cm2/ ml 
5. Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (3hd ; 33 cm) � S min (48 cm ; 33 cm) = 33 cm 
 
6. Choix des armatures : �

4T8  ·¡YÙ =2.01 cm2/ml�

e = 25 cm 
	 Etat limite de service : 

Mser
ax= 6.164 KN.m 

Comme la fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’ya aucune vérification à 
effectuer concernant *?  
� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 
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7= Æ×�ÎÆ×�BAy  =  
ËNZJJFJN  = 1.21 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.PFµFP � P>FHH  = 0.36 

 Ã R '.'�) ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.36  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  
 

 
Sens y-y 

a.En travée :  

	 Etat limite ultime (E.L.U) :�
Mu

ty = 8.352 KN.m 

                                                      
Fig III.16 : Section de calcul en travée (y-y) 

 
3. Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R ÆÐ	ÎÑ6=�,=T
3 = ZM>PFN.P=FHH=FM.>3 = 0.032 

 Ï�= 0.032 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

4. Calcul des armatures Au
tx : 

  ·Ö
Ù R ÆÐ	ÎÑB=�Ó=TY             Tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.041 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.984 

·Ö
Ù R ZM>PMNZ=�H.¼ZN=FM.> = 1.81 cm2/ml 
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5.  Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�
Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 16 
Amin = 1.28 cm2/ ml�

6. Conclusion : ·Ö
Ù = max (·Ö
Ù cal ; Amin) = max (1.81 cm2/ ml ; 1.28 cm2/ ml) ·Ö
Ù = 1.81 cm2/ ml 
7. Espacement maximal des armatures :�

Ecartement des armatures : � S min (4hd ; 45 cm) � S min (64cm ; 45 cm) = 45 cm 
8. Choix des armatures : �
4T10  ·Ö
Ù =3.14  cm2/ml�

e = 25 cm  

	 Etat limite de service : 

Mser
ty= 7.596 KN.m 

Comme la fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’ya aucune vérification à 
effectuer concernant *?  
� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 
 

7= 
ÆÐ	ÎÆÐ	BAy  =  

ZM>PË>¼J  = 1.10 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.FHµFP � P>FHH  = 0.30 

 Ã R '.'L� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.30  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  
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b.En appuis : 
	 Etat limite ultime (E.L.U) : 

Mu
ay = 5.568 KN.m 

                                                                                                       
                                                           Fig III.17 : Section de calcul en appuis (y-y) 

1. Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : 

Ï R Æ×	ÎÑ6=�,=T
3  = >>JZFN.P=FHH=FM.>3 = 0.022 
            Ï�=0.022 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

2. Calcul des armatures Au
ax : 

  ·¡
Ù R Æ×	ÎÑB=�Ó=T
             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.028 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.989 

·¡
Ù R >>JZMNZ=�H.¼Z¼=FM.> = 1.20 cm2/ml 

 

3. Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�

Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 16 
Amin = 1.28 cm2/ ml�

4. Conclusion : ·¡
Ù = max (·¡
Ù cal ; Amin) = max (1.20cm2/ ml ; 1.28 cm2/ ml) ·¡
Ù =1.28 cm2/ ml 
5. Espacement maximal des armatures :�

Ecartement des armatures : � S min (4hd ; 45 cm) � S min (64 cm ; 45 cm) = 45 cm 
 

6. Choix des armatures : �
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4T10  ·¡
Ù = 3.14 cm2/ml�

e = 25 cm 
	 Etat limite de service : 

Mser
ay= 5.064KN.m 

Comme la fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’ya aucune vérification à 
effectuer concernant *?  
� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 

7= Æ×	ÎÆ×	BAy  =  
>>JZ>HJN  = 1.10 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.FHµFP � P>FHH  = 0.30 

 

Ã R '.')/ ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.30  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  
III.3.4. Vérification des contraintes de cisaillement : 

Tu max : 

Tu
x = ÍÎ��=¦�P = ¦	ò¦	òo¦�ò            

                                         Tu= max (Tu
x ; Tu

y) 

Tu
y = ÍÎ��=¦	P = ¦�ò¦�òo¦	ò  

Le panneau le plus sollicité K (5.10 ; 5.80)m2. 

Tu
x = FP.H¼M=>.FHP = >.ZHò>.ZHòo>.FHò = 19.30 KN. 

Tu
y = FP.H¼M=>.ZHP = >.FHò>.FHòo>.ZHò = 13.12 KN. 

Tu= max (Tu
x ; Tu

y) = 19.30KN. 
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Calcul  Ûu : 

ÛÙ= ÝÎÞ×�
,�=T  = F¼MHHFHH=FN.>=FH3 = 0.13 MPa 

ÛÜadm =0.05= 9-PZ= 1.25 MPa. 

ÛÙ= 0.13 MPa ¬ ÛÜadm =1.25 MPa K  les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  

III.3.5.Vérification de la flèche : 
 

�
I�� ] FPH UÆÐ�BAyÆ�BAyW   

�
w,=T S P1A 

� Vérification si la flèche est nécessaire : 
 

�
I�� ] FPH UÆÐ�BAyÆ�×BAyW = FJ>FH R '.'��  ¬ FPH U ¼.PN>FP.MPËW = 0.037K condition non vérifiée 

�
w,=T S N.P1A   K  M.FNFHH=FN.> = 0.002 ¬� PNHH �R 0.005 K condition vérifiée 

Conclusion : 
Une des deux conditions n’est pas vérifiée K le calcul de la flèche est nécessaire. 

On doit vérifiée que : è1Ö= (9éê ³ 9:ë� � �9¥ë � 9éë� S è1Ö�Ú¡Y 
Avec : 9éêm9éë�: Les flèches dues aux charges g ; 9:ë�: La flèche due à la charge j ; 9¥ë�: La flèche due à la charge P ; _�: La charge permanente après la mise en place des chosions ;  ì�: Charge permanente avant la mise en place des chosions et _= G�=1R6.18=1 = 6.18 KN/ml. 
j= (g�³�� =1R 5.18 KN/ml. 
 í�: Charge totale (P = g + charge d’exploitation). í�= (G + Q) =1 = (6.18+2.5)=1 =8.68 KN/ml 
 

a. Calcul des moments fléchissant : �Öé?C§=  0.75= �Öé?C§ = 0.75= Ïser
x =g=L2

x=0.75= '.'0LO = O.�/ = 0.�'P= 6.5824 KN.m �Ö:?C§=  0.75= �Ö:?C§ = 0.75= Ïser
x =j=L2

x=0.75= '.'0LO = 0.�/ = 0.�'P= 5.5173 KN.m �Ö¥?C§=  0.75= �Ö¥?C§ = 0.75= Ïser
x =p=L2

x=0.75= '.'0LO = /.O/ = 0.�'P= 9.2452 KN.m 
b. Module de déformation longitudinale : 
	 Module de déformation longitudinale instantanée: îë = 11000 = 89-PZ;  = 11000 = ©)0;  = 32164 MPa 
	 Module de déformation longitudinale différée: 
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îê = 3700 = 89-PZ;  = 3700 = ©)0;  = 10819 MPa 
c. Calcul des moments d’inertie fictifs (If) : 
	 Coordonnées du centre de gravitée de la section : ïF = �w½=
½�w½      K  ïF= FHH=FJ=ZoF>=M.FN=F.>FHH=FJoF>=M.FN  = 7.81 cm. 

ïP= h ³ ïF = 16 � 7.81 = 8.19 cm. 

Donc : 

óH= ,=ê¿;M  + �,=ê3;M  + n= · = �ïF ³ �Y�P   
óH= FHH=Ë.ZF;M  +  �FHH=Z.F¼;M  + 15= �.�L = ��./� ³ �.0�P  
óH= 36066.43cm4 

d. Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations : *? = 
Æw=Ó¿=T�  

Avec : 

*?�: Contrainte de traction effective de l’armature correspondant  au cas de charge considéré. 

QF= 100Q = 100= w,=T =100= M.FNFHH=FN.> = 0.217   
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  ÕF=0.9251  

Avec : 

Q�: Le rapport de l’aire A de la section de l’armature tendue à l’aire de la section utile. 

*?é =   
Æôw=Ó¿=T� = 

J>ZP.NM.FN=H.¼P>F=FN.>� = 156.28 MPa 

*?: =   
Æ�w=Ó¿=T� = 

>>FË.MM.FN=H.¼P>F=FN.>� = 130.99 MPa 

 

*?¥ = 
Æøw=Ó¿=T� = 

¼PN>.PM.FN=H.¼P>F=FN.>� = 219.50 MPa 

e. Calcul de ùú�;�ùûet ùü�: 
 Ï= 1³� F.Ë>=1Ð34N=ý=ÑBo1Ð34   

      Ïé= 1³� F.Ë>=P.FN=H.HHPM=F>J.PZoP.F  = - 0.039 

 Ï:= 1³� F.Ë>=P.FN=H.HHPM=FMH.¼¼oP.F  = - 0.112 
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Ï¥= 1³� F.Ë>=P.FN=H.HHPM=PF¼.>HoP.F  = 0.108 

 
f. Calcul des moments d’inerties fictifs : ó1= F.F=þlFo�=Ô  

Avec : ó1�: Moment d’inertie fictif ; �ë�: Pour les déformations instantanées et �ê�: Pour les déformations différée. 
 �ë= 

H.H>=1Ð34UPoM=66W=ý = H.H>=P.FUPoM=¿ll¿llW=H.HHPM = 9.13 

 
  �ê= 

H.HP=1Ð34UPoM=66W=ý = H.HP=P.FUPoM=¿ll¿llW=H.HHPM = 3.65 

 ó1éë = F.F=þlFo�½=Ôô = F.F=MJHJJ.NMFo¼.FM=�µH.HM¼� = 61610.85cm4 

 
ó1éê = F.F=þlFo��=Ôô = F.F=MJHJJ.NMFoM.J>=�µH.HM¼� = 46257.88 cm4  

 

ó1:ë = F.F=þlFo�½=Ô� = F.F=MJHJJ.NMFo¼.FM=�µH.FFP� = -1758558.2cm4 

 

ó1¥ë = F.F=þlFo�½=Ôø = F.F=MJHJJ.NMFo¼.FM=H.FHZ = 19975.97 cm4 

 
g. calcul des flèches partielles : 9éê= Æô=�3FH=��=þáô�  = J>ZP.N=>.FH3=FHòFH=FHZF¼=NJP>Ë.ZZ = 0.34 cm 

 9:ë= Æ�=�3FH=�½=þá�½  = >>FË.M=>.FH3=FHòFH=MPFJN=  = -0.0025cm 

 9éë= Æô=�3FH=�½=þáô½  = J>ZP.N=>.FH3=FHòFH=MPFJN=JFJFH.Z> = 0.09 cm 

 9¥ë= Æø=�3FH=�½=þáø½  = ¼PN>.P=>.FH3=FHòFH=MPFJN=F¼¼Ë>.¼Ë = 0.37 cm 
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h. la flèche totale : 
 è1Ö= (9éê ³ 9:ë� � �9¥ë � 9éë� R (0.34�'.'')0) + (0.37 ³0.09) 
   è1Ö=0.62 cm 
 

i. la flèche admissible : 
L= 510 cm Ì 500 cm  K  è1Ö�Ú¡Y= �FHHH + 0.5 cm 

  è1Ö�Ú¡Y= >FHFHHH + 0.5 = 1.01 cm 
Donc : è1Ö= 0.62 cm ¬ è1Ö�Ú¡Y = 1.01 cm K  la flèche est vérifiée 

 
Tableau III.6 : Tableau récapitulatif de ferraillage de la dalle pleine du niveau haut du sous 

sol 

Plancher  Sens Moment à l’ELU 
[KN.m] 

Moment à 
l’ELS 
[KN.m] 

Amax  cm2 Choix des 
armatures 

Mappuis Mtravées Mappuis Mtravées Aappuis Atravées Aappuis Atravées 
Haut de 
sous sol 
 

X-X 7.486 11.229 6.164 9.245 2.01 3.14 4 T8 4T10 

Y-Y 
 

 
5.568 

 
8.352 

 
5.064 

 
7.596 

 
3.14 

 
3.14 

 
4 T10 

 
4T10 

 

�

 

 

�

�

�

�

�

�

�

�

�
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Chapitre IV : Etude des éléments secondaire. 

IV.1. Etude de l’acrotère : 

L’acrotère est un élément non structural entourant le bâtiment au niveau du plancher terrasse. 

 Il est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre elle-même et la forme de pente 
contre l’infiltration des eaux pluviales. Il sert à l’accrochage du matériel des travaux 
d’entretien des bâtiments, comme il peut servir de garde-corps pour les terrasses accessibles. 

L’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le plancher soumise à son poids 
propre(G), à une force latérale due à l’effet sismique et à une surcharge horizontale (Q) due à 
la main courante. 

                                                                                                   

            

 

Fig IV.1 : Dimension de l’acrotère et schéma statique. 

VI.2.Détermination des sollicitations : 

	 Surface de l’acrotère : 
S = (0.10 = 0.60) + (0.1= '.'0� � �H.FHo�H.H>�P   = 0.0675 m2 
Le RPA exige de vérifier les éléments de structure sous l’effort des forces  horizontales 
suivants la formule [Art 6.2.3] : 

Fp = 4 =A =Cp=WP 

Tel que : 

A : coefficient d’accélération de zone obtenu par le tableau (4.1) du [RPA99] 

A= 0.15 
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Cp : Facteur de force horizontale obtenu à partir du tableau (6.1) du [RPA99] 

CP = 0.8  

Wp : Poids propre de l’acrotère. 

	 Poids propre de l’acrotère : 
Wp = S = 7, =1 m = 0.0675 =25 =1= 1.688 KN 

	 Force horizontale : 
Fp = 4 =A =Cp=WP = 4 =0.15 =0.8=1.688 = 0.810 KN 

	 Moment fléchissant et l’effort normal : 
� Etat limite ultime : 

Nu = 1.35=WP = 1.35=1.688 = 2.279 KN  
Tu =1.5= Fp =1.5= 0.810 = 1.215 KN 
Mu = 1.5= Fp =L =1.5= 0.81 =0.60 = 0.729 KN 
� Etat limite de service : 

Nser = WP = 1.688 KN 
 Tser =Fp   = 0.810 KN 
Mser = Fp =L = 0.486 KN.m 

IV.2.1. Détermination des armatures:

� Position du point d’application de l’effort normal de compression N :
� Etat limite ultime : 

e0 = ÆÎ�Î  = H.ËP¼P.PË¼ = 0.32 m  

e0 = 32 cm Ì IP = 5 cm K�L’effort normal de compression se trouve à l’extérieure de la section donc la section est 

partiellement comprimée (S.P.C). 
 Remarque : 
La section sera calculée en flexion simple  avec un moment M1 par rapport aux armatures 
tendues. 

 
 

Fig IV. 2 : position de N ;N’ et Mf sur la section. 
 

� Moment par rapport aux armatures tendues : 
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M1 = Mu + Nu Uç ³ IPW = 0.729+ 2.279 =('.'/ � H.FP ) = 0.7974 KN.m 

	 Calcul des armatures en flexion simple : 
� Vérification de l’existence des armatures comprimées : 
	 Etat limite ultime : Ï R Æ¿ÎÑ6=�,=T3 = Ë¼Ë.NFN.P=FHH=Z3 = 0.0087 


= 0,0087 < 
L = 0,392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

� Détermination des armatures : 

A1= Æ¿ÎÑB���=Ó=T                        tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.011 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.996 

A1= Æ¿ÎÑB���=Ó=T = �a�.LMNZ=H.¼¼J=Z = 0.29 cm2       

� Sollicitation réelle (flexion composé) : 

A= A1 ³ �ÎFHH=ÑB =  0.29 ³ PPË¼FHH=MNZ    = 0.22 cm2/mL 

A’ = 0 

Ar = wN = H.PPN  = 0.06 cm2/mL 

� Condition de non fragilité : 

Pour les éléments exposés aux intempéries sur plus d’une de leurs faces à l’action climatique 
armé d’acier de classe FeE400, le pourcentage des armatures sera 0.25z de la section du 
béton si la longueur de l’élément est inférieure à 2.4m, avec un espacement n’excédant pas la 
plus petite valeur de 25 cm et  deux fois l’épaisseur du béton [CBA93/B5.3] 

Amin= 0.25z =S = 0.0025 = 100=10 = 2.50 cm2/ mL 

At = max (Acal ; Amin) = (0.22 cm2/mL
 ; 2.50 cm2/mL) = 2.50 cm2/mL 

� Choix des armatures : 

(2T8 + 2T10)                      A= 2.58 cm2/mL 

e = 25 cm 

Armature de répartition : 

Ar] 
wN  = P.>ZN  = 0.65 cm2/mL 

� Choix des armatures : 
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4T6                         A = 1.13 cm2/mL 

e = 25 cm 

	 Etat limite de service : 

e0 = ÆB�B  = H.NZJ�F.JZZ = 0.288 m 

e0 = 29 cm Ì IP = 5 cm K�L’effort normal de compression se trouve à l’extérieure de la section donc la section est 

partiellement comprimée (S.P.C). 
	 Détermination des contraintes : 

0 ¥ y1 = y2+c ¥  h  

y2 : la distance du point C à l’axe neutre.  

C : point d’application de l’effort normale de compression. 

 

C= e0+h/2 = 29+10/2 =34 cm. K L’effort normal de compression    
C<0 

Y3
2  + p .y2 +  q =0. 

P= -3c2 ³�¼Hw�, ��[ ³�ç�� + ¼Hw,  (ç�� [� 
q= -2c3 ³�¼Hw�, ��[ ³�ç��P ³ ¼Hw,  �ç�� [�P   

Fig IV.3 : position de centre de pression 

P= -3(- 34)2 + ¼H=P.>ZFHH  (/ � �L� = - 3370.48 

q= -2(-34)3 ³ ¼H=P.>ZFHH  �/ � �L�P= 74511.99             

 

Donc : y2
3-3370.48y2 +74511.99 = 0 

èR 	P � UN¥;�PË W R ³�.)'L = �'�Z��< 0  

Cos �  = �



�
�
�

� �
pp

q 3
2
3  = - 0,99�� = 171.62° 

Cos R�³'.aa� .  � R ���.O)� 
a =  2×�³¥��M ��= 67.04cm. 

 

Y21= a × cos (�M� R36.31 cm. 
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Y22=  a= D�� U�M � �)'�W R�- 66.96cm. 

Y23=  a× cos (�M � )L'���= 30.65 cm. 

Alors : y21=36.31 cm. 
0 < y21+c = 2.31cm <10 cm.    ………………Condition vérifiée 

	 Calcul du moment statique : 

 

S=��,=
¿3P  ³15=A(d-y1) = FHH=P.MF3P  ³15=2.58(8 – 2.31) 

S= 46.60 cm3. 

K= �BAyFHH=? = FJZZFHH=NJ.JH = 0.36 

*,=  K× y1=0.36= ).�� R './��MPa. *? R �0^�ç ³ �F�=��0 = '.�O�/ ³ ).���= 30.73 MPa. 

L’acrotère est exposé aux intempéries donc la fissuration est considérée comme 
préjudiciable : 

*?� = min (PM 9C ; 1108�9ÖPZ) 

Conclusion : *,�� R './����� ¬ *,�++++= 0,6fc28 = 15 MPa  (condition vérifiée). 

±s= 30.73 MPa<�±s= 201,63 MPa    (condition vérifiée). 

IV. 2.2.Vérification au cisaillement : 

�                      ÛÙ  = ÝÎ,=T���=    FPF>FHH=Z=FHH���= 0.02MPa. 

  ÛÙ+++= 0.05 = 9-PZ = 1.25 MPa. 

    ÛÙ  =0.02 MPa ¬ ÛÙ+++= 1.25 MPa. 

Il n’y a pas de reprise de bétonnage           K  Les armatures transversale ne pas nécessaires.  
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IV.2.Etude les escaliers : 

L’escalier est un élément qui permet la circulation verticale entre les différents niveaux 
d’un bâtiment. Il est défini par son emmarchement, giron, contre marche et sa volée. 

L’escalier est conçu de manière à être parcouru par les utilisateurs avec un minimum 
d’effort et un maximum.   

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig IV.4 : Schéma d’un escalier. 

	Emmarchement : Longueur de la marche ;  

	 g : Giron (largueur d’une marche) ; 

	 h : Hauteur d’une marche ; 

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

	 Paillasse : Plafond qui monte sous les marches ; 

	 Contre-marche : La partie verticale d’une marche ; 

	 Jour : L’espace entre deux volées en projection horizontale ; 

	 Collet : Le bord qui limite l’escalier du côté du jour ; 

	 Ligne de foulée : La courbe décrite par une personne prenant l’escalier (tracée à 

50cm du côté du jour);

	 Volée : Suite de marche (avec 20 marches au maximum) ; 

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

	 Palier d’arrivée : Palier d’étage 
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IV.2.2.1-Pré-dimensionnement : 

Pré dimensionnement des escaliers doit respecter la formule de « BLONDEL » suivante : 

59 cm S _ � )G� S 66 cm 

h = 17 cm   ; g = 30 cm 

Selon la formule de « BLONDEL » il faut que : 

59 cm S _ � )G� S 66 cm    K59 cm S �' � ) = �� R OL�[\ S 66 cm    (condition vérifier) 

� Nombre des contre marches : 

   

N  = �I  = MHJFË     = 18                                 

 Tel que :  

N : nombre des contre marches.  
n  = N – 1 : nombre des marches par volées 
 
On aura 18 contre marches :  9 contre marches pour chaque 

volée K n = 8 

� L’inclinaison de la paillasse : 
tg Ã = ��  = F>MPNH = 0.638 K  Ã = 32.52� 
 

 

 
 

                                                                                    Fig IV.5 : coupe sur paillasse. 
 
� La longueur de la paillasse :

LR = �U�PW± � �_� = ¨�± = �UMHJP W± � ��'� = /�± = 2.85 m

� Epaisseur de la paillasse : 
Condition de résistance : ��MH S � ä¥ �S ��PH ��K   PZ>MH R a.0�[\ ¬ �ä¥ �¬ PZ>PH  = 14.25 cm 

On prend :         �ü= 12 cm  

IV.2.2.2.Descente  de charges :
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Volée :

N° Matériaux Epaisseur
(m) 

Poids
volumique
(KN /m3)

Poids propre
(KN /m2) 

1 Revêtement horizontal (carrelage + mortier 
de pose + sable) 

0.05 / 1.04 

2 Revêtement vertical (1.04= Ié) / / 0.59 

3 Poids propre des marches (22= IP) / 22 1.87 

4 Poids propre de la paillasse (25= Cø-¡? È) 
/ 25 3.56 

5
 Garde – corps 

/ / 0.10 

6
Enduit en ciment (0.18= F.>-¡?�È) 

/ / 0.32 

 
Charges permanentes G 
 

 
 
7.48 KN /m2

Charge d’exploitation Q 2.50 KN /m2

	 Combinaison fondamentales : 
� Etat limite ultime(E.L.U) : 

qu = 1.35 G + 1.5 Q = 1.35= �.L/ � �.0� = ).0 

qu = 13.848 KN/m2 

� Etat limite service (E.LS) : 
qser = G + Q = �.L/ � �).0 = 9.98 KN/m2 

Pour une bande de 1 m de largeur : 

qu = 13.848= � = 13.848 KN/mL 

qser = 9.98= � R 9.98 KN/mL 
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Palier : 

 

N° Matériaux Epaisseur
(m) 

Poids
volumique
(KN /m3)

Poids propre
(KN /m2) 

1 Revêtement horizontal (carrelage + mortier 
de pose + sable) 

0.05 / 1.04 

2 Poids propre du palier (25= ä¥� / 25 3.00 

3 Enduit en ciment (0.18= '.'�0� / 18 0.27 
 

Charges permanentes G 
 

4.31 KN /m2 

Charge d’exploitation Q 2.50 KN /m2 

 

	 Combinaison fondamentales : 

� Etat limite ultime(E.L.U) : 
 

qu = 1.35 G + 1.5 Q = 1.35= L.�� � �.0� = ).0 
qu = 9.569  KN/m2 

 
� Etat limite service (E.LS) : 

 
qser = G + Q = L.�� � �).0 = 6.81 KN/m2 

 

Pour une bande de 1 m de largeur : 
 
qu = 9.569= � = 9.569 KN/mL 
qser = 6.81= � R 6.81 KN/mL 

IV.2.2.3.calcul  du ferraillage :  

le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1 m la fissuration est considérée comme 
peu nuisible. La paillasse est assimilée à une poutre horizontale simplement appuyée. 

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

 
M0 = ÍÎ¦3Z  = FM.ZNZ=>.P>3Z  = 47.711 KN.m 
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Mu
t = 0.8 M0 = 0.8 = 47.711= 38.169 KN.m 
� Vérification de l’existence des armatures comprimées : Ï = 

ÆÐÎÑ6=�,=T3 = MZFJ¼FN.P=FHH=FH.Z3 = 0.230 
 Ï�= 0.230 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

1. Calcul des armatures Au
t : 

  ·ÖÙ R ÆÐÎÑB=�Ó=T             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.331 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.868 ·ÖÙ R MZFJ¼MNZ=�H.ZJZ=FH.Z = 11.70 cm2/ml 

 

 
2. Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�

Amin = 0.23 =b = d= 1Ð341A  = 0.23 =100 = 10.8= P.FNHH 
Amin = 1.30 cm2/ ml�

3. Conclusion :·ÖÙ= max (·ÖÙcal ; Amin) = max (11.70 cm2/ ml ; 1.30 cm2/ ml) ·ÖÙ= 11.70 cm2/ ml
4. Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (3h ; 33 cm) � S min (36 cm ; 33 cm) = 33 cm � = 25 cm  
 
5. Choix des armatures : �

(5T12 + 4 T14)   ���������������·ÖÙ=11.81 cm2/ml�
Armature de répartition :  
A rep = wN = 2.95 cm2/ml 

6. Choix des armatures : �
 
3 T12    Arep = 3.39 cm2/ml 

 
� En appui : 

Mu
a = -0.3 =M0 = -14.313 KN.m 

Mu
a = -0.5 =M0 = -23.856 KN.m 

 
� Vérification de l’existence des armatures comprimées : Ï = 

Æ×ÎÑ6=�,=T3 = PMZ>JFN.P=FHH=FH.Z3 = 0.144 
 Ï�= 0.144 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 
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1. Calcul des armatures Au
t : 

  ·¡Ù R Æ×ÎÑB=�Ó=T             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.195 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.922 ·¡Ù R PMZ>JMNZ=�H.¼PP=FH.Z = 6.88 cm2/ml 

2. Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�

Amin = 0.23 =b = d= 1Ð341A  = 0.23 =100 = 10.8= P.FNHH 
Amin = 1.30 cm2/ ml�
3. Conclusion : ·¡Ù= max (·¡Ùcal ; Amin) = max (6.88 cm2/ ml ; 1.30 cm2/ ml) ·¡Ù= 6.88 cm2/ ml
4. Espacement maximal des armatures :�

Ecartement des armatures : � S min (3h ; 33 cm) � S min (36 cm ; 33 cm) = 33 cm � = 25 cm  
 

5. Choix des armatures : �
(3T14 + 2 T12)   ���������������·¡Ù=6.88 cm2/ml�

Armature de répartition :  
A rep = wN = 1.72 cm2/ml 

6. Choix des armatures : �
 
3 T12    Arep = 3.39 cm2/ml 

 
� Etat limite service (E.LS) : 

M0 = ÍBAy¦3Z  = J.ZF=>.P>3Z  = 23.463 KN.m 
Mser

t = 0.8 = M0 = 18.770 KN.m  
 

	 Vérification des contraints :
Comme la fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’ya aucune vérification à 
effectuer concernant *?  
� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  
� Acier FeE400                                   

 
Avec : 7= ÆÎÆBAy        ������� 

	 En travée : 7= ÆÐÎÆÐBAy  =  
MZFJ¼FZËËH  = 2.03 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
P.HMµFP � P>FHH  = 0.765 

 



Chapitre IV     Etude des éléments secondaire�
����
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�

Ã R '.��� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.765  K   *bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 
Conclusion : 
� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à 
� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour  *? )         l’ E.L.U seront maintenues 

 
 

	 En appui : 

Mser
a = -0.3 =M0 = -7.039 KN.m 

Mser
a = -0.5 =M0 = -11.732 KN.m 

7 = Æ×ÎÆ×BAy  =  
PMZ>JFFËMP  = 2.03 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
P.HMµFP � P>FHH  = 0.765 

 Ã R '.�a0 ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.765  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 
Conclusion : 
� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à 
� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues 

 

IV.3.Vérification des efforts tranchants : 

Tmax
u = qu = �P = 13.848= >.P>P = 36. 351 KN 

ÛÙ= ÝÞ×�,.T  = MJM>FFHHH=FHZ = 0.34 MPa 

ÛÙ= min (H.P123456  ; 5 MPa)= 3.33 MPa 

ÛÙ=0.34 MPa ¬ Û¡T++++ = 3.33 MPa    

            K les armatures transversales ne sont pas nécessaires 
Il n’y a pas de reprise de bétonnage  
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Chapitre V: Etude de l’ascenseur 

V.1.Introduction : 

L'ascenseur est un appareil mécanique, servant à déplacer verticalement des personnes 
ou des chargements vers différents étages ou niveaux à l'intérieur d'un bâtiment. Il est prévu 
pour les structures de cinq étages et plus, dans les quelles l'utilisation des escaliers devient très 
fatigante. 

Un ascenseur est constitué d'une cabine qui se déplace le long d'une glissière verticale 
dans une cage d'ascenseur, on doit bien sur lui associer les dispositifs mécaniques permettant 
de déplacer la cabine. 

L’ascenseur est compose de trois constituants principaux : 

� Le treuil de levage et sa poulie ; 
� La cabine ou la benne et 
� Le contre poids ; 

V.2.Etude de l’ascenseur : 

D’après la norme française NF-P82-209 qui répartit les ascenseurs en cinq classes dont la 
classe I contient les ascenseur destinés principalement au transport des personnes, que l’on 
désignait auparavant sous le terme simple d’ascenseur, les dimensions de la cabine (voir 
constitution des ascenseurs et monte charge P58/59). 

C’est ainsi que la norme NF-P82-208 a adopté plusieurs types de cabine selon la charge 
à transporter, et pour un immeuble à usage d’habitation, on a opté pour un ascenseur de 08 
personnes dont la charge maximale est d’environ 600 daN, 
donc ; les dimensions sont : 

	 Largeur de la cabine :            Lc=1.45 m 
	 Profondeur de la cabine :       Pc= 1.70 m 
	 Largeur de la gaine :              LG = 1.45m 
	 Profondeur de la gaine :         PG = 1.85m 
	 Hauteur de la cabine :             Hc= 2.20 m 
	 Largeur du passage libre :      Lp = 0.80 m                   
	 Hauteur du passage libre :      Hp = 2.00 m 
	 Epaisseur de voile :                e = 0.15 m 
	 Hauteur de course   :               C = 37.18 m 

                         
 

Fig V.1: dimensions de l’ascenseur. 

 

V.3.Descente de charges : 
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� Surcharge d’exploitation :         Q = 600 daN (08 personnes) 
� Charges permanentes : 

Masse de la cabine : est composé de la somme des masses suivantes : 
Masse des surfaces latérales : 
La masse de la surface des cotés, augmentée de 10z à raison de 11.5 daN/m2 

S1 = (Lc+ 2=Pc)=Hc=(1.45+ 2=1.70)=2.20 =10.67 m2. 
M1= (11.5+0.1= ��.0)=10.67= 134.98 daN. 
Masse du plancher : 
La masse du plancher à raison de 70 daN/m2 pour appareil de 300 à 600 daN de charge : 
S2 = Lc= Pc = 1.45 =1.70 = 2.47 m2. 
M2 = 70 =2.47 = 172.9 daN. 
Masse du toit : 
La masse du toit à raison de 20 daN/m2. 
S3 = Lc= Pc = 1.45 =1.70 = 2.47 m2. 
M3 = 20 =2.47 = 49.4 daN. 
Masse de l’arcade : 
La masse de l’arcade à raison de partie fixe de 60 daN plus 60daN/m de largeur de cabine de 
300daN à 600 daN de charge : 
M4 = 60 + (60 =Lc)= 60+ (60=1.45) = 147 daN. 
Masse de la porte cabine : 
Partie fixe de 80 daN plus 25daN/m2 de surface de porte 
M5 = 80 + (25 =0.80= )) = 120 daN. 
Masse du parachute : 
Parachute à prise amortie   K  M6 = 100daN 

Masse des accessoires : 
M7 = 80 daN 
Masse des poulies de mouflage : 
Deux poulies supplémentaires       K   M8 = 30 = 2 = 60 daN 

Donc le poids mort est égale à : 
PT = ��ë= 134.98+172.9+49.4+147+120+100+80+60= 864.28 daN. 
Masse du contre poids : 
MP = PT + ÄP  = 865.28+ JHHP   = 1164.28 daN 
Masse di câble  
Détermination du diamètre du câble, d’après la norme NF 82-210 Cs  doit être pour cet 
appareil au minimum égale à 12 et rapport �T   au minimum égale à 40 et aussi selon abaque de 
détermination de suspentes. 
      �T  = 40 K d = �NH = >HHNH   K�  d= 12.5 mm. 

      Cs = 13. 
 D : diamètre de la poulie de mouflage pris entre 400 et 800 mm 
d : diamètre du câble 
Cs : coefficient de sécurité (abaque de détermination des suspentes) 
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Cs = �yÆ      KCr = Cs .M 

M : égale à la somme de la charge utile Q, poids mort P et la masse câble qui est considérée 
comme négligeable par rapport aux deux autres. 
Cr : charge de rupture effective. 
Cr = Cs .M       K Cr = 13 (600+864.28)=19035.64daN. 

Pour obtenir la charge de rupture minimale nécessaire Cm, il convient  de faire d’intervenir le 
coefficient de câblage qui est égale à 0.85 donc : 
Cm = �yH.Z> = F¼HM>.JNH.Z>   = 22394.87 daN. 
Cm : égale aussi :      Cm=Cr (câble) .n .m 
Avec : 
m : type de mouflage ; 
n : nombre de câble et 
Cr(câble) : charge de rupture par câble en fonction du diamètre. 
 d = 12.5 mm K   Cr(câble) = 8152 daN  ( voir tableau suivant) 

Tableau V.1 : caractéristique des câbles.   

Diamètre des 
câbles [mm] 

Diamètre des 
fils [mm] 

Section [mm2] Masse linéaire 
ML [daN/m] 

Charge 
admissible 

totale Cr [daN] 
7.87 0.5 21.05 0.203 3223 
9.48 0.6 30.26 0.293 4650 
11.00 0.7 41.27 0.396 6232 
12.60 0.8 53.34 0.515 8152 
14.20 0.9 67.98 0.656 10805 
15.50 1.0 83.84 0.810 12830 
 
n = PPM¼N.ZËP=ZF>P  = 1.37  on prend : n= 2 câbles. 
Masse totale des câbles Mc : 
Mc = ML.n.C 
Avec : 
ML : masse linéaire du diamètre d’un seul câble 

  d= 12.5 mm   
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷      ML = 0.515 daN/mL et  

C : course du câble (hauteur du course)  K   C = 37.18 m. 

Mc = 0.515= ) = ��.�/ = 38.30 daN. 
Masse du treuil : 
Mg = 1200 daN 
Résumé : 
� Poids mort = 864.28 daN 
� Masse du câble = 38.30 daN 
� Masse du contre poids = 1164.28 daN 
� Treuil en haut + moteur =1200 daN 

Donc : 
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G= 3266.86 daN. 
� Combinaisons fondamentales : 

� Etat limite ultime : 
qu = 1.35G +1.5 Q = 1.35=3266.86+1.5=600 = 5310.261 daN. 

� Etat limite de service : 
qs = G + Q = 3266.86 + 600 =3866.86 daN. 
V.4. Etude du plancher : 

� Vérification de poinçonnement : 
Pour chacun des quatre appuis : 
qu

a = ÍÎN  = >MFH.PJFN  = 1327.57 daN. 

qser
a = ÍBAyN  = MZJJ.ZJN  = 891.72 daN. 

D’après l’article A.5.2.4 du B.A.E.L91 : 
Si : qu

a S H.HN>=I=� 2=1234����56  K  les armatures transversales ne sont pas nécessaire. 

Avec : 
qu

a : charge ultime pour chaque appui ; 
Uc : périmètre du contour au niveau du feuillet moyen ; 
h : épaisseur de la dalle  égal à 15 cm ; 
U,V : représentent les cotes du rectangle( ��  et  �	) sur lequel la charge 

qu’s applique ,compte tenu de la diffusion à 45 degré dans le béton 
La surface impact (a= ´� est de (10= �') cm2 

U = a + 2= IP = 10+ 2= F>P  = 25 cm 

V = b + 2= IP = 10+ 2= F>P  = 25 cm 
 
 

 
 
 
 
 

Fig V.2:schéma de la surface d’impact. 
 
 
Donc :  
Uc= 2= �! � "� = 2= �)0 � )0) = 100 cm.  

 
: qu

a R ��)�0.�� ¬ H.HN>=F>H=�FHHH=P>F.>  = 112500 N  K Condition vérifiée. 

Conclusion : 
La dalle résiste au poinçonnement. 

� Calcul des sollicitations : 
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L’étude des dalles soumises à des charges localisées sera fait à l’aide des abaques de 
PIGEAUT et en plaçant les charges au centre ; leur moments seront par mètre linéaire.  

��# R $% = ��� � &. �)� �' R $% = ��) � &. ���� 
Avec : 
	 : Coefficient de poisson.  

M1, M2 : sans dimensions, sont donnes à partir des rapports (�) et  *�'�dans les abaques 

suivent : +� R �,�- 
� Etat limite ultime (E .L.U) : �). R $%. = �F �'. R $%. = �P 

� Etat limite de service (E.L.S) : 

�)/01 R $%/01 = ��F � 'm) = �P� �'/01 R $%/01 = ��P � 'm) = �F� 
La charge au m2 sera : 

2%. R $%.� = 3 R ��)�.0���'m)0�) R )�)L�.�)��
�`")�

2%/01 R $%/01� = 3 R /a�.�)��'m)0�) R �L)O�.0)��
�`")�

� Calcul des moments dus aux charges concentrées : 

Lorsque la charge n’est pas concentrique on procède de la façon suivante :  

Soit pour une dalle de dimension (Lx ×Ly) soumise à une charge concentrique A repartie sur 
un rectangle (U×V). 

On divise la dalle en rectangle fictif donnant les charges symétriques :  

04 rectangle symétrique A ; 02 rectangle symétrique B ; 02 rectangle symétrique C et 01 
rectangle au centre D.  
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Fig V.3 : schéma de la dalle pleine d’ascenseur. 

 

Fig V.4 : Schéma pour le calcul des moments dûs aux charges localisées. 

 

On cherche les moments produits par les rectangles :  

I=4A+2B+2C+D            (fig a)                               

II=2B+D                         (fig b)                                
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III=2C+D                        (fig c)                                

IV=D                              (fig d)  

Il est évident que les moments produits par la charge non concentrique A seront donnés par : 

4 R � ³ �� ³ ��� � ��L �

+� R � �,�- R � �.L0�./0 �R �'m�/ Ì 'mL� K��
��
�����������
����������,�����.�
Donc :  

�)� R ���,����,������,��� � ��,����L �

�'� R ���-����-������-��� � ��-����L �

Avec:  

�# R $. = ��F � <.�P� R ��F � <.�P� = �L = 2%� K�)L R ��F � <.�P� = 2% 

�' R $. = ��) � <.��� R ��) � <.��� = 5L = 2
6 K �-L R ��) � <.��� = 2
 
27% R 2% = (�À ( R 3 = � 
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Tableau V.2: Tableau récapitulatif des résultats. 

 

I II III IV 
U [m] 0,95 0,35 0,95 0,35 
V [m] 0,95 0,95 0,35 0,35 

S en [m2]� 0,90 0,33 0,33 0,12 89:� 0,66 0,24 0,66 0,24 ;9<� 0,51 0,51 0,19 0,19 

M1� 0,086 0,148 0.097 0,184 

M2� 0,063 0,083 0.096 0,139 

Qa
u=Qa

u×S [N]� 191170,08 70095,70 70096,06 25489,48 
Qa

ser=Qa
ser×S [N]� 128407,68 47082,82 47082,82 17121,02 =:>? @A.BC 16440,63 10374,16 6799,32 4690,06 =<>? @A.BC� 12043,72 5817,94 6729,22 3543,04 =:DEF? @A.BC� 12660,99 7749,83 5471,02 3626,23 =<DEF? @A.BC� 10298.30 5301,53 5433,36 3009,88 

Mxc
u [N.m]� 3957,2 

Myc
u [N.m]� 3039,6 

Mxc
ser [N.m]� 3066,37 

Myc
ser [N.m]� 2573,29 

 

� Descente des charges : 

Dalle machine : (ep= 20cm) KG = 0,2× 2500 = 500 daN/m2 

La dalle n’est pas accessible, alors la surcharge d’exploitation Q = 100 daN/m2 
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Fig.V.5: Schéma de panneau de dalle d'ascenseur. 
	 Combinaison fondamentale : 

� Etat limite ultime (E.L.U.) : 

$. R �m�0� � �m02 

$. R �m�0 = 0'' � �m0 = �'' K $. R /)0��
�`"P 

Pour une bande de 1m de largeur : $.+++ R $. = �m'' R /)0��
�`"� 

� Etat limite de service (E.L.S.) : 

$/01 R � � 2 

$/01 R 0'' � �'' RÌ $. R O''��
�`"P 

Pour une bande de 1m de largeur : $/01+++++ R $/01 = �m'' R O''��
�`"� 

d. Calcul des sollicitations : 

�) R G) = $ = �)P ��K�Suivant la direction lx ; 

�' R G' = �) �������K�Suivant la direction ly. 

� Etat limite ultime (E L U) : 

+ R �)�' R �L0�/0 R 'm�/ K HG). R 'm'0/LG'. R 'm0O'/ K I�). R G). = $. = �)P�'. R G'. �= ��).  

K I�). R 'm'0/L = /)0 = �mL0) R �'�m�'��
�."������������������'. R 'm0O'/� = ��'�m�' R 0O./���
�."��������������������������  
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� Etat limite de service (E.L.S) : 

+ R �)�' R �L0�/0 R 'm�/ K HG)/ R 'm'O0'G'/ R 'mO/L� K I�)/ R G)/ = $. = �)P�'/ R G'/ �=��).  

K I�)/ R 'm'O0' = O'' = �mL0) R /�maa��
�."��������������������������'/ R 'mO/L� = /�maa R 0O.'a��
�."������������������������������������ 
e. Moments totaux sollicitant la dalle machine : 

Ce sont les moments dus aux charges concentrées et les moments dus aux charges reparties : 

� Etat limite ultime (E L U) : 

�)J. �R � ��)�. ���).� R ��a0�m) � �'��� K �)J. R La�'m)����'J. �R � ��'�. ���'.� �R ��'�amO � 0O/m��� �K �'J. R �O'�m����

�
� Etat limite de service (E.L.S) : �)J/01 �R � ��)�/01 ���)/01� �R ��'OOm�� � /�ama� �K �)J/01 �R �//Om)�����'J/01 �R � 5�'�/01 ���'/016 R �)0��m)a � 0O'ma�� K �'J/01 R ���Lm�a���

a. Moment en travée : �J) R 'm�0 = �) �J' R 'm�0 = �' 

b. Moment en appuis: �%) R ³'m0' = �) �%' R ³'m0' = �' 

Tableau V.3 : Tableau récapitulatif des sollicitations maximales. 

ELU ELS 

Sens M travée [N.m] M appuis [N.m] M travée [N.m] M appuis [N.m] 

Sens X-X ��)�mO0� -2485,1 )a�Lm�' -1934,14 

Sens Y-Y 2705,78 -1803,85 2350,64 -1567,10 

 
 
V.5- Calcul des ferraillages : 

� Sens x-x : 

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

Mu
tx = 3727,65 N.m 
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Fig V.6 : Section de calcul en travée (x-x). 

� Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R ÆÐ�ÎÑ6=�,=TY3 = MËPËmJ>FN.P=FHH=FZ.>3 = 0.0077 
 Ï�= 0.0077 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

� Calcul des armatures Au
tx : 

  ·ÖYÙ R ÆÐ�ÎÑB=�Ó=TY             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.0097 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.996  

·ÖYÙ R MËPË.J>MNZ=�H.¼¼J=FZ.> = 0.58 cm2/ml 

� Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�
Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 20 
Amin = 1.60 cm2/ ml�

Conclusion : 

·ÖYÙ = max (·ÖYÙ cal ; Amin) = max (0.58 cm2/ ml ; 1.60 cm2/ ml) ·ÖYÙ = 1.60 cm2/ ml 
� Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (3hd ; 33 cm) � S min (48 cm ; 33 cm) = 33 cm 
� Choix des armatures : �

4T10  ·ÖYÙ =3.14 cm2/ml�

e = 25 cm  

	 Etat limite de service : 

Mser
tx= 2914,70 N.m 
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� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 

7= ÆÐ�ÎÆÐ�BAy  =  
MËPËm>JP¼FN.ËH  = 1.28 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.PZµFP � P>FHH  = 0.39 

 

Ã R '.''�� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.39  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  

 

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

Mu
ax =  -2485,1 N.m 

 
 
 
 

                                                                                                                   

                                                                    
                                                  
                                                                                     

                                                                   Fig V.7 : Section de calcul en appuis(x-x) 
� Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R Æ×�ÎÑ6=�,=TY3  = PNZ>mFFN.P=FHH=FZ.>3 = 0.0053 

 

Ï�= 0.0053 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

� Calcul des armatures Au
ax : 
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·¡YÙ R Æ×�ÎÑB=�Ó=TY             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.0067 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.997 

·¡YÙ R PNZ>mFMNZ=�H.¼¼Ë=FZ.> = 0.39 cm2/ml 

 
� Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�

Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 20 
Amin = 1.60 cm2/ ml�

Conclusion : 

·¡YÙ = max (·¡YÙ cal ; Amin) = max (0.39 cm2/ ml ; 1.60 cm2/ ml) ·¡YÙ = 1.60 cm2/ ml 
� Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (3hd ; 33 cm) � S min (48 cm ; 33 cm) = 33 cm 
 
� Choix des armatures : �

4T10  ·¡YÙ =3.14 cm2/ml�

e = 25 cm 
	 Etat limite de service : 

Mser
ax= -1934,14 N.m 

� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 
 

7= Æ×�ÎÆ×�BAy  =  
PNZ>mFF¼MNmFN  = 1.28 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.PZµFP � P>FHH  = 0.39 

 Ã R '.''O� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.39  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 
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� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  
Sens y-y 

a. En travée :  

	 Etat limite ultime (E.L.U) :�
Mu

ty = 2705,78N.m 
                                                      

 

 

Fig V.8: Section de calcul en travée (y-y) 

 
� Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R ÆÐ	ÎÑ6=�,=T
3 = PËH>mËZFN.P=FHH=FË.>3 = 0.0062 

 Ï�= 0.0062 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

� Calcul des armatures Au
tx : 

  ·Ö
Ù R ÆÐ	ÎÑB=�Ó=TY             Tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã =0.0078  

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.997 

·Ö
Ù R PËH>mËZMNZ=�H.¼¼Ë=FË.> = 0.45 cm2/ml 

� Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�
Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100=20 
Amin = 1.60 cm2/ ml�

Conclusion : 

·Ö
Ù = max (·Ö
Ù cal ; Amin) = max (0.45 cm2/ ml ; 1.60 cm2/ ml) ·Ö
Ù = 1.60 cm2/ ml 

 
� Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (4hd ; 45 cm) � S min (64cm ; 45 cm) = 45 cm 
� Choix des armatures : �
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4T10  ·Ö
Ù =3.14  cm2/ml�

e = 25 cm  

	 Etat limite de service : 

Mser
ty= 2350,64 N.m 

� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 
 

7= 
ÆÐ	ÎÆÐ	BAy  =  

PËH>mËZPM>HmJN  = 1.15 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.F>µFP � P>FHH  = 0.33 

 Ã R '.''�/ ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.33  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  
 
b.En appuis : 

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

ay = -1803,85 N.m 
 

 

 

                                                                            

                        Fig V.9 : Section de calcul en appuis (y-y) 

� Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R Æ×	ÎÑ6=�,=T
3  = FZHMmZ>FN.P=FHH=FË.>3 = 0.0041 
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Ï�=0.0041 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

� Calcul des armatures Au
ax : 

  ·¡
Ù R Æ×	ÎÑB=�Ó=T
             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.0051 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.998 

·¡
Ù R FZHMmZ>MNZ=�H.¼¼Z=FË.> = 0.30 cm2/ml 

 
� Condition de non fragilité�(CBA93/A4.2.1) :�

Amin = 0.0008 =b = hd = 0.0008=100= 20 
Amin = 1.60 cm2/ ml�

Conclusion : 

·¡
Ù = max (·¡
Ù cal ; Amin) = max (0.30cm2/ ml ; 1.60 cm2/ ml) ·¡
Ù =1.60 cm2/ ml 
� Espacement maximal des armatures :�
Ecartement des armatures : � S min (4hd ; 45 cm) � S min (64 cm ; 45 cm) = 45 cm 
 
� Choix des armatures : �

4T10  ·¡
Ù = 3.14 cm2/ml�

e = 25 cm 
	 Etat limite de service : 

Mser
ay= -1567,10 N.m 

� Flexion simple  

� Section rectangulaire sans A’          K  Si  Ã S 5µFP  + 1234FHH        K ������*bS *+b  

� Acier FeE400                                   
 
Avec : 

7= Æ×	ÎÆ×	BAy  =  
FZHMmZ>F>JËmFH  = 1.15 

  ������� 5µFP  + 1234FHH  = 
F.F>µFP � P>FHH  = 0.33 
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Ã R '.''0� ¬ 5µFP  + 1234FHH = 0.33  K   ������*bS *+b  = 0.6 9-PZ=15 MPa 

Conclusion : 

� *b�¬ *+b                                                                               K  les armatures calcules à  

� Fissuration peu nuisible (aucune vérification pour *? )         l’ E.L.U seront maintenues  

V.6- Vérification des contraintes de cisaillement : 

KL%). �R � $%. ���$. = �,)  

KL%). �R ���)�m0��� � �/)0 = �mL0) K KL%). R �a)0m�'��
� 

	 Calcul : 

M. S M%N R 'm'0��PZ�

M. R KL%).
 = � R �a)0��'' = �/m0 = �'' R 'm�'L��
�

M
� R 'm'0�D)/ R �m)0��
 

� ²u = 0,104 <�Û�ç =1.25MPa�
� il n’y a pas de reprise de bétonnage  

V.7- Vérification de la flèche : 

� Condition de la flèche : [CBA93/B.7.5] 

ser
x

ser
tx

x M20
M

L
h

�  

�= 
fedb

A 2
�

�  

� Vérification si le calcul de la flèche est nécessaire : 
 �N�) R 'm)'�mL0 R 'm��/ Ì �J)/01)' =��)/01 R )a�Lm�')' = �//Om)� R '.'��� K ���������������O��� 

Q R w,=T ¬� P1A K M.FNFHH=FZ.> = 0.0017 ¬� PNHH = 0.005 KCondition vérifiée  

Conclusion: 

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

   K     Les armatures transversales ne sont pas        
nécessaires 
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Chapitre VI : Etude  dynamique 

VI.1.Introduction: 
Le teremblements est un phenomena qui se produit à partir du frottement entre les 

plaque tectoniques, un déplacement de ces derriéres engender des efforts sismiques qui 
imposent aux constructions des accelerations pouvant atteindre l’ordre de grandeur de la 
pesanteur, alors un effort séismique est un effort dynamique. 

Dans un cas de cette étude nous avons opté pour le calcul dynamique, un logiciel de 

calcul automatique par élément finis « ETABS »et le calcul sismique sera effectué dans le 

cadre du règlement parasismique algérien « RPA99/Version 2003 ». 

VI.2.Méthodes de calcul : 

En Algérie, la conception parasismique des structures est régie par un règlement en vigueur à savoir le 
« RPA99 modifié en 2003 ». Ce dernier propose trois méthodes de calcul de la réponse sismique ; 

1- La méthode statique équivalente. 
2- La méthode d’analyse modale spectrale. 
3- La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme. 

VI.2.1.Méthode statique équivalente : 

	 Principe de la méthode : 

Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction 
sont remplacées par un système de forces statique fictives appliquées successivement dans les 
deux directions orthogonales et ayant des effets équivalents à ceux de l’action sismique. 

Le RPA.99 (version 2003) permet sous certaines condition de faire les calcules par cette 
méthode, qui  consiste à considérer la structure comme soumise à un effort tranchant à sa base 
donné par la formule suivante : 

V = 
w=�=ÄP Q 

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 structure. 

� Condition d’application :[RPA.99(version 2003)] 
Cette méthode peut être utilisée dans les conditions suivantes : 
� Régularité en plan : 

1. Le bâtiment doit être présenté une configuration sensiblement symétrique vis-à-vis de deux 
directions orthogonales. 
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2.  A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ne dépasse pas 
15z de la dimension du bâtiment mesurée perpendiculairement à la direction de l’action 
sismique. 

3. La somme des dimensions des parties rentrantes ou du bâtiment dans une direction donnée 
ne doit pas excéder 25z  de la dimension totale du bâtiment dans cette direction.  

4. Le rapport longueur sur la largeur du plancher est inférieur à 4. 
5. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle des 

contreventements verticaux pour être considérés comme indéformable dans leur plan. 
   
� Régularité en élévation : 

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 20z la 
plus grande dimension latérale du bâtiment n’excède pas  1,5 fois sa plus dimension. 

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes : 
Zone I : Tous groupe. 
Zone II : Groupe d’usage 3. 
               Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale 7 niveaux ou 33 m. 
               Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale 5 niveaux ou 17 m. 
               Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale 3 niveaux ou 10 m. 
Zone IIb et III : Groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale 3 niveaux ou 10m.  

	 La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans notre cas on va appliquer la 
méthode dynamique (le calcul se fait par le logiciel « Autodesk RobotBat2009) 

VI.2.2.Méthode dynamique : 
1. Principe de la méthode : 

Par cette méthode il 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 structure. 

2. 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 planches avec trois degré de 
liberté (deux translations horizontales, et une rotation d’axe vertical)[RPA99/V2003]. 
� Présentation du logiciel : 

L’etabs 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 centre d’inertie de chaque 

niveau ainsi que poids total de la structure ; 
� Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur 

position « vérifier structure » ; 
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� 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 *) 

VI.3.Etapes de modélisation : 
 

 Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes : 
� Choix du plan de travail : notre structure est modèle tridimensionnel ; 
� Choix de l’unité du travail KN et m ; 
� Gélation graphique du modèle en utilisant l’interface du Robot Bat (voir figure) 
� Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments barres et les voiles dalle 

pleine par panneau. 
 

 
 

Fig.VI.1 : Interface de l’Etabs. 
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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. 

Charge d’exploitation Q : les charges d’exploitations distribuée 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). 

� Combinaisons des charges : 
1) Situation du durable et transitoire (normale). 
a) 1.35 G + 1.5 Q 
b) G + Q 
2) Situation accidentelles : 

a) 0.8G  + E 
b) 0.8 G – E 
c) G + Q+ E 
d) G + Q –E 

 
� Détermination du spectre de réponse : 

Zone : IIa 
Groupe d’usage : 2 
Coefficient de comportement : 5 (type de contreventement : mixte portiques : voiles 
avec interaction) 
Amortissement : 7.00 % (Béton dense) 
Site : S3 (meuble) 
Vérification des erreurs, 
Lancement de l’analyse et 
Interprétation des résultats. 

VI.4.Modélisation de la structure : 

 Il est à présent clair que l’une des étapes incontournables lors d’une analyse dynamique 
d’une structure est sa modélisation adéquate. 

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

Notre structure se compose d’un sous-sol a usage de parking pour voitures, d’un rez-de-
chaussée à usage commercial et 10 étages à usage d’habitation. Tout cela complique manière 
conséquente le choix du positionnement des voiles. En effet le choix du positionnement des 
voiles doit satisfaire un certain nombre de conditions : 
 

• Le nombre de voiles doit être suffisant pour assurer une bonne rigidité tout en restant 
dans le domaine économique et facilement réalisable, 

• La position de ces voiles doit éviter des efforts de torsion préjudiciable pour  la    
structure et 
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• Respectant l’architecture. 

 

Fig.VI.2 : Disposition des voiles. 

 
VI.5. Caractéristiques géométriques et massique de la structure : 

A. Détermination des masses et centres de masse par étage  

� La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de 
chaque élément de la structure. 

Les coordonnées du centre de masse sont données par :    

RS R ����,�R���� ������������TS R ����,�T����  

Avec : 

Mi : la masse de l’élément i, 

Xi, Yi : coordonnées du centre de gravité de l’élément i par rapport au repère global 
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B. Détermination de centre de torsion par étage : 

Les coordonnées du centre de torsion sont données par : 

RU R ��'��.��R���'� ���������TU R ��)��. �T���)�  

Remarque : 

Les coordonnées du centre de masse et de torsion sont données par le logiciel Etabs: (tableau 
VI.1) 

A. Calcul de l’excentricité : 
	 Excentricité théorique : 

�) RV � RS ³ RU V 
�W RV �TS ³ TU V 

	 Excentricité accidentelle : 
 

Le centre de torsion peut être optime par décalage du centre de masse d’une quantité de 

(5%L)…... [RPA99 version2003/4.2.7] 

L : Plus grande dimension de bâtiment. 

Lmax = 28,44 m 

eacc = 5% x Lmax = 0.05 × 28,44= 1.422 m 

Donc :  

Sens X : �) cal = max (�%��, �)the) et 

Sens Y : �) cal = max (�%��, �'the). 
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Tableau VI.1 : Tableau récapitulatif des centres de masse et torsion et l’excentricité.

VI.6- Vérification des conditions du RPA99/Version2003 :  

 

Centre de 
masse 

[ETABS] 

Centre de 
Rigidité 

[ETABS] 

L’excentricité 

théorique 

 

L’excent
ricité 

accident

elle 

 

L’excentricité 

calcule 

 

Niveau 
XG 

[m] 

YG 

[m] 

 

XT 

[m] 

YT 

[m] 

ex
the 

[m] 

 

 

ey
the 

[m] 

 

 

eacc 

[m] 

 

ex=Max 

(eacc ; 
ex

the) 

[m] 

ey=Max

(eacc ; 
ey

the) 

[m] 

10ème étage 12.264 9.862 12.265 9.026 0.001 0.836 1.422 1.422 1.422

9ème étage 12.278 9.923 12.265 8.991 0.013 0.932 1.422 1.422 1.422  

8ème étage 12.275 9.897 12.264 8.968 0.011 0.929 1.422 1.422 1.422  

7ème étage 12.275 9.898 12.265 8.94 0.011 0.958 1.422 1.422 1.422  

6ème étage 12.275 9.899 12.265 8.911 0.011 0.988 1.422 1.422 1.422  

5ème étage 12.275 9.9 12.265 8.879 0.011 1.021 1.422 1.422 1.422  

4ème étage 12.275 9.9 12.264 8.847 0.011 1.053 1.422 1.422 1.422  

3ème étage 12.275 9.901 12.264 8.816 0.011 1.085 1.422 1.422 1.422  

2ème étage 12.275 9.903 12.263 8.784 0.012 1.119 1.422 1.422 1.422  

1er étage 12.275 9.903 12.261 8.768 0.014 1.135 1.422 1.422 1.422  

RDC 12.275 9.85 12.258 8.817 0.017 1.033 1.422 1.422 1.422

Sous sol 12.274 9.763 12.256 9.239 0.018 0.524 1.422 1.422 1.422
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VI.7. interprétation des résultats : 
VI.7.1- Vérification de la résultante des forces sismiques 

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaisons des valeurs 
modales, ne doit pas être inferieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminées 

par la méthode statique équivalente V

a. Calcul de la force statique équivalente : 

 

� R 4 = X = 2% =Y�
	 Coefficient d’accélération de zone A : [RPA99(Version 2003)/Tableau] 

Le coefficient d’accélération A est choisi suivant la zone sismique et le groupe d’usage du 
bâtiment. 

Dans notre cas A= 0,15 

	 Coefficient de comportement R : [RPA99 (Version 2003)-Tableau] 

Le contreventement mixte avec interaction (R =3.5) 

	 Facteur de qualité Q : [RPA99 (Version 2003)/Tableau] 

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 +�Pq [Formule] 

Pq: est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité Q est satisfait ou non. 

Tableau : VI.2:Pénalités du facteur de qualité Pq 

�

�

�

�

�

�

�

�

�

�
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Pq 

Critère « q » Pqx Pqy 

1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0,05 0,05 

2. Redondance en plan 0,05 0,05 

3. Régularité en plan 0,00 0,00 

4. Régularité en élévation 0,00 0,00 

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

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

0,25          
 

0,25 

Avec : 

2) R � �Z�[)J
F R � � 'm)0 R �m)0�

2' R � �Z�[' RJ
F � � 'm)0 R �m)0�

2) R 2' R �m)0�

	 Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen  D : 

� �

� � � ��
�
�

��
�

�

 

��

��

!

sTTT

sTTTT

TT

D

0.30.30.35.2

0.35.2

05.2

3
5

3
2

2

23
2

2

2

"

"

"

[RPA99 (Version 2003)/Formule 4-2] 

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

µ : Facteur de correction d’amortissement. 

	 Périodes caractéristiques  T1, T2 : 

Pour un site type  S3 :     

T1= 0.15 s ;  

T2 = 0.5 s [RPA99 (Version 2003)/Tableau 4.7] 
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	 Coefficient de correction d’amortissement 
 : 

Le coefficient d’amortissement est donné par la formule :    

� �%788,0
2

7
!!

#
! $

$
" %  

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

¶=7%. Pour un béton dense [RPA99/V2003/Tableau 4.2]  

" = 0.88 

	 Estimation empirique de la période fondamentale : 

La période fondamentale correspond à la plus petite valeur obtenue par les formules (4-6) 
et (4-7) du RPA99. 

	 T : période fondamentale de la structure donnée par la formule suivante : 

&
'
(

�
�
� ��

!
yD
h

Dx
hhCT NN

NT
09.0,09.0,min 43  

Avec : 

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

TC  : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage est donné 
par le [RPA99/V2003-tableau 4-6]. 

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

Nh = 37.74 m et 

.05,0!TC  

 

T =��Ý�G�M N\  = 0,05���.�L�M N\  = 0,76 s. 

Tx1 R HmH¼=�]8^_  = HmH¼=MË.ËN©PHm>>  =0.75s. 
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Ty1 R HmH¼=�]8^`  = HmH¼=MË.ËN©PZmNN  =0.64s. 

Donc : 

T= min (T ;Tx1,Ty1) = min(0.76 ;0.75 ;0.64)   K  T= 0.64s 

On a T2= 0.50s S T= 0.64s S 3.0s  K  D= 2,5 µ (Ý3Ý �P M\  

Donc :   D = Dxv  = Dy= 2,5= 'm// = U Hm>HmJNWP M\ K D = 1,87. 

VI.7.2- Calcul de la force sismique totale V : [RPA99/V2003-Article4.2.3] 

La force sismique totale V qui s’applique à la base de la structure, doit être calculée 

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule:    

� R 4 = X = 2% =Y 

W : Poids total de la structure  

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

W= 58904.6 KN 

Donc : 

�) R "
 R 'm�0 = �m/� = �m)0�m0 = 0/a'L.O K�) R "
R 0a''.a/�a� 

80zV= 4720.78 KN 

	 Vérifications de l’effort tranchant à la base : 

�) R 0a''.a/�,�'m/ R L�)'.�/�a�� Ì L0��.���a��� KCondition vérifié. 

�' R 0a''.a/�,�'m/ R L�)'.�/�a���� Ì L0��.���^���� K�Condition vérifié. 

VI.7.3-Périodes et facteurs de participation modale : 

	 Nombre de modes à considérer : [RPA99/V2003-Article4.3.4] 
 

Le minimum de modes à retenir  est de trois (3) dans chaque direction considérée. 
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Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de 
l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir doit 
être tel que : 

b ] ®©c  et de S ¯. ±¯�� 

N : le nombre de niveaux au-dessus du sol et  

Øàº la période du mode K. 

N = 11 niveaux�K a ] �©�� f �'modes. 

Alors ; nous avons augmenté le nombre de mode jusqu’à 12 pour que la somme des masses 

modales effectives sont aux moins égales à 90%. 

Tableau VI.3 : Tableau récapitulatif pour la vérification de la somme des masses modales. 

Mode Periode 

[sec] 

UX 

[%] 

UY 

[%] 

Sum UX 

[%] 

Sum UY 

[%] 

1 0,784565� 71,6833� 0,0002� 71,6833� 0,0002�

2 0,705672� 0,0001� 66,4428� 71,6834� 66,443�

3 0,684565� 0,4202� 0,0197� 72,1036� 66,4627�

4 0,34225� 13,4042� 0,0004� 85,5078� 66,4632�

5 0,208487� 0,0505� 0,0005� 85,5583� 66,4637�

6 0,200672� 0,0018� 18,0522� 85,5601� 84,5159�

7 0,172483� 5,0653� 0,0045� 90,6254� 84,5204�

8 0,107297� 2,8327� 0,0006� 93,4581� 84,521�

9 0,095648� 0,037� 0� 93,4951� 84,521�

10 0,088487� 0� 6,5509� 93,4951� 91,0719�

11 0,088243� 0,0007� 0,3698� 93,4958� 91,4418�

12 0,084474� 0,0275� 0,0005� 93,5233� 91,4423�
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Remarque : 

L’analyse dynamique de la structure, nous à permis d’obtenir les résultats suivants : 

� Un période fondamentale Tdym = 0.78 s. 

� Le premier et le deuxième mode sont des translations suivant les axes (xx) et (yy), 
successivement. 

� Le troisième mode est un mode de torsion. 

� Les 12 modes sont nécessaires pour que la masse modale atteigne les 90z. 

� Vérifications de la période : [RPA990/V2003-Article 4.2.4] : 

La valeur de Tdyn calculée par la méthode numérique, ne dépasse pas la valeur Te estimée par 
les méthodes empiriques appropriées de plus de 30%. 

Tdyn = 0.78 s¬ 1.3= ØC= 1.3= '.OL = 0.83 s K condition vérifiée. 

VI.7.4- Vérification des déplacements : [RPA99/V2003-Article 5.10] : 

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

·k = R x·ek��.@ghijj`k±¯¯® ³ lmFB>nE�?. °jC�
Avec : 

·ek : déplacement due aux forces sismique Fi (y compris l’effet de torsion). 

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

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

¸k= ·k – ·k-1 

Remarque :  

Le déplacement due aux forces sismiques est donné par le logiciel Etabs : 

eadmr h%1!�
 

cmheadmr 06,3
100
306%1 !!!�

�

cmheadmr 08,4
100
408%1 !!!�

�

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :
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Chapitre : Etude des portiques 

VII.1-Introduction : 
 
L'ossature du bâtiment est constituée d’éléments verticaux (poteaux) et horizontaux (poutres) 
L'assemblage des poteaux et des poutres constitue les portiques. 
 
VII.2-Définition : 

) Poteaux : 
Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, 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. 
 
VII.3-Etude des portiques : 

Dans le cas des bâtiments courants, les diverses actions sont notées : 

	 G : Charges permanentes; 
	 Q : Charges d'exploitations et 
	 E : Efforts sismiques. 

VII.3.1- Combinaisons d'actions : 

� Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires selon le [CBA93] : 
 

1,35G +1,5Q  K        Etat Limite ultime.  
G+Q K Etat Limite de service.  
 

� Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] : 

	 0,8×G ± E  
	 G + Q ±E 

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons à l'aide du logiciel Robot 2016. 

 
VII.3.2-Ferraillage des poutres : 

On distingue deux types des poutres : 
� Poutres principales : (30×50) cm². 
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� Poutres secondaires : (30×45) cm². 
a) Ferraillages réglementaires : 

1) Recommandation du R.P.A.99 (version 2003) [ART 7.5.2.1] : 
 

� Armature longitudinale : 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est 
de0.5% en toute section, donc : 

	 Armatures minimales : 0.5% B en zone IIa. 
 
	 Armatures maximale         Lz = ª�ä¨�op¨ä�[p�«�¨ãä 

 Oz = ª�ä¨�op¨ä�çä�«ä[p�ï«ä\ä¨ã 
 

 
	 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 : 
 

At min= 0,003×S×b RPA99/V2003 [ART 7.5.2.2]. 
Avec : 
b : Largeur de la section. 
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
hminS

 

� En dehors de la zone nodale : 

����( R �) 

2) Règlement BAEL91 : [BAEL91r99 /Article-4.2] 
La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est : 

�



��
���������������������������������������������������������������������������²��������������$����
�

�������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(���� �
$���''�
�

����! db
fe
fA t28

min 23,0
 
Pour les armatures tendues. 

a) Les sollicitations des poutres : 

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "Etabs" ; on obtient les résultats suivants : 

Tableau.VII.1: Tableau récapitulatif des moments fléchissant en [KN.m] et efforts 
tranchants : 

Combinaisons Sollicitations Poutres principales 
(30x50) 

Poutres secondaires 
(30x45) 

E.L.U
(1,35G+1,5Q)

Mt [kN.m] 
154.657 112.80 

Ma  [kN.m] 
-260.508 -100.51 

E.L.S (G+Q) 

Mt [kN.m] 
111.645 80.65 

Ma[kN.m] 
-270.247 -95.74 

A.C.C
(G+Q±E)

(0,8 G  E) 

Mt [kN.m] 
171.318 231.26 

Ma [kN.m] 
-290.154 -247.45 

Effort
Tranchant T [kN] 226.60 197.57 

 

� Armatures longitudinales : 
 
1. Conditions imposées par le RPA99/V2003 : 

	 Poutre principale : �4L�q R 'm''0�,��'�,�0' R �.0'�D"r 
 

	 Poutre secondaire : �4L�q R 'm''0�,��'�,�L0 R O.�0�D"r 
2. Conditions imposées le BAEL91 : 
� Poutre principale : 

h=50 cm; b=30cm;  
d= 0,9 × h  = 0,9×50 = 45 cm 

 

0
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4L�q R �'m)� = �' = L0 = )m�L'' R �mO��D"r 
 
� Poutre secondaire : 

h=35 cm; b=30cm; d= 0,9×h = 0,9×35= 31,5 cm 

4L�q R �'m)� = �' = ��m0 = PmFNHH R �m�L�D"r 
 

 
� Exemple de Calcul : Poutres principales (30x50) cm2 

 
A. En travée : 

� Situation durable et transitoire :  
 

� Etat limite ultime (E.L.U.) : =s> R °t?. utvwA.B R °t?utv�A.B
 

                                                                                     Fig VII .1 : Section de calcul en travée.  

	 Vérification de l’existence des armatures comprimées :                                                                 

G R xyfsj=~=N3 R F>NJ>Ë�FNmP=MH=�N>�r R '.179                      

G R 'm��a ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �RÌ �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R '.)L/ 

� R � ³ 'mL~ K � R 'ma'� 

	 Détermination des armatures : 

4. R �J.}/ = � = � R �0LO0��L/ = 'ma'� = L0 R �'.aO�D"r 
	 Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]  

4L�q R 'm)�� =  = � = �JPZ�0 R 'm)� = �' = L0 = )m�L'' R �mO�D"P 

� Situation accidentelle : ���������������=s��� R °v°. ®°Â�wA.B� R °v°®°Â�A.B
	 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 
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G R �J%��}~ =  = �P R �����/���L.) = �' = �L0�r R '.�aa 

G R '.�aa ¬ ­� R 'm��a K �
D����z�²L''� K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 RÌ ½ R '.)/' 

� R � ³ 'mL~ K � R './// 

	 Détermination des armatures : 

4%�� R �J%��}/ = � = � R �����/L'' = 'm/// = L0 R �'.�)D"r 
4J R "
,�4�%}À 4L�qÀ 4%��� K 4J R �'.aO�D"r 
	 Choix des armatures: 

6T12 + 3T14              A =11,41 cm2 

� Etat limite de service (E.L.S.) : �����������������������������������=sD R °°°. ut?�wA.B� R °°°ut?�A.B
Flexion simple  

Section rectangulaire avec 4
� �����K ~� S �µFP � 1k34FHH 286,0 cbb f�!�� ��  

Acier FeE400     

 

Avec   : 

39,1
111654
154657

!!!
ser

u

M
M

�  

0,248!1 < 445,0
100
25

2
139,1

!#
�

286,0 cbb f�!�� �� MPab 15!�  

� Conclusion : *, S *,+++ � Les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues 

Fissuration peu nuisible               

  (Aucune vérification pour (*?) 
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B. En appuis : 
	 Cas fondamentaux :
� Etat limite ultime (E.L.U.) : 

 =�> R ±u¯. t¯Â�wA.B R ±u¯t¯Â�A.B

Fig VII.2 : section du calcul en appui  
	 Vérification de l’existence des armatures comprimées :   
  G R x�fsj=~=N3 R PJH>HZFNmP=MH=�N>�r R 0.302 

G R '.�') ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''��K ·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R0.463 

� R � ³ 'mL~ K � R './�0 

	 Détermination des armatures : 

4. R �%.}/ = � = � R )O'0'/�L/ = './�0 = L0 R )'.L��D"r 
	 Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]  

4L�q R 'm)�� =  = � = �JPZ�0 R 'm)� = �' = L0 = )m�L'' R �mO�D"P 

� Situation accidentelle : ���������������=���� R ±j¯m °t?�wA.B� R �±j¯°t?A.B
	 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

G R x��kksj=~=N3 R P¼HF>NFZmNZ=MH=�N>�r R  0.336 

­ R '.��O ¬ ­� R 'm��a K �
D����z�²L''��K �·’�¨’ä{|åãä�í�å À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R0.534 

� R � ³ 'mL~ RÌ � R 0.786 
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	 Détermination des armatures : 

4. R �%.}/ = � = � R )a'�0LL'' = '.�/O = L0 R )'.0��D"r 
	 Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]  

4L�q R 'm)�� =  = � = �JPZ�0 R 'm)� = �' = L0 = )m�L'' R �mO�D"P 

4% R "
,�4�%}À 4L�qÀ 4%��� K 4% R )'.0��D"r 
	 Choix des armatures: 

6T14+4T20                 A=21.81 cm2 

� Etat limite de service ���=�DEF R ±v¯.±?vwA.B� R ±v¯±?v�A.B
Flexion simple  

Section rectangulaire avec 4
� �����K ~� S �µFP � 1k34FHH 286,0 cbb f�!�� ��  

Acier FeE400     

 

Avec   :  

96.0
270247
260508

!!!
ser

u

M
M

�  

0,463!1 Ì 23,0
100
25

2
196.0

!#
�

K
 

A= 20.51 cm2 ; A’= 0 cm2 

B = 30 cm ; d = 45 cm ; d’ = 5 cm ; Mser = 270.247 KN 

b= 30 cm ; d = 45 cm ; d’= 5 cm ; Mser = 270.247 KN.m 

d = F>,  = �· � ·�� R � F>MH� = )'.0� R �'.)00 

E = MH,  = �· = ç � ·� = ç�� R � MHMH = �)'.0� = L0� R a)).a0 

y1= ³� � ©�P � î = ³�'.)00 � 8��'.)00�P � a)).a0 
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y1 = 21.81 cm 

I = ,=
¿;M  + 15= · = �ç ³ �F)2 

I = MH=�PF.ZF�;M  + 15= )'.0� = �L0 ³ )�./�)2 

I = 269191.77 cm4. 

K = Æþ  = PËHPNËP¼J¼F¼F.ËË = 0.09 

*,= K= �F= 0.09=21.81 = 1.96 MPa. 

*, = 1.96 MPa¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa. 

Donc : 

 

b� � b� = 15MPa  
                                            � Les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues 
Fissuration peu nuisible                 

   (Aucune vérification pour (*?) 
 

b) Calcul des armatures transversales :

L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées à 45° par rapport à la ligne moyenne, 
et pour y remédier on utilise des armatures transversales. 

�>B�: R ±±u. u¯�wA R ±±uu¯¯�A
a. Vérification de l’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : 

[CBA93/A.5.1.3]

K. S 'm)O� = 
 =  = ��PZ 

Avec : 


 R 'ma = � R 'ma = L0 K � R L'.0[\ 

K.L%) R ))OO''��� S 'm)O� = L'.0 = �' = )0 = �'P R /��'�).0���

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

b. Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures 
longitudinales inférieures :[CBA93/A.5.1.3.2.1] 

On doit vérifier que : 

4� ] �/�0 �K. � �%.'ma = �� 
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4� R /m'L ] FmF>NHH g))OO''� � PJH>HZ�H.¼=N> u = �'µP R �O.�'�cm2 K 

Donc : Il n’ya aucune influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales    
inférieures.  

c. Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne
Moyenne :[Article CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1] 

M. R K.L%) = � R ))OO''�' = L0 = �'P R �.O/���
�

Fissuration peut nuisible : M. R "�� g'm) = �k34�j À 0���
u R ��m����
 

M. R �.O/���
� ¬ M� R �m�����
 K 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 : �J S "�� U �M>�À � ~FH�À ��}�L�qW K 

�J S "�� �0'�0�À ��'�'�À 
 R �mL�D" R �Lm�"" 

 

 

On prend : 

�J R /""�de nuance d’acier FeE235K L�Z���������������4J R )m'��D"P 

 

 

Fig.VII.3:Armatures transversales.  

	 L’espacement des armatures transversales : 4J = �JF ] � M. ³ 'm��JPZ = �'m/ = �0���� ~ � D�� ~���@��ij®`i. t. °. ±. ®C. 

 (Condition vérifiée) 
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I � R ���O��,������"����~ R a'� K å|¨Ã R �À [påÃ R ' 

Donc : 

�JF S � 4J� = 'm/' = �0 = �M. ³ 'm� = �JPZ� R )m'� = 'm/' = )�0�' = ���.O/� ³ 'm� = )m�� R ��.aa�D"�

�JP S "���'ma��À L'�D"� R "���L'.0�À L'� R L'�D"[CBA93/A.5.1.2.2].�

�JM S 4J� = �0'mL =  R �)m'� = )�0'mL = �' R �am�O�D"�@��ij®`i. t. °. ±. ±C. 
�J S "����JFÀ �JPÀ ��JM� R ��.aa�D" 

Donc : On adopte �J= 10 cm. 

 

	 Selon le RPA99 (version2003) : 
� Zone nodale : 

�JN S "�� ��L�À �). �
 R "�� �0'L �À �)�,��mO�
 R �).0�D"�

� Zone courante : 

�J> S �) R 0') R )0�D"�

Donc : 

 

cmt 5.12!2  en zone nodale  

cmt 25!2  en zone courante 

e. Vérification des armatures transversales:

� Zone nodale : ��������������4J�L�q R 'm''0�,��).0�,��' R �m//�D"r 
� Zone courante : �4J�L�q R 'm''0�,�)0�,��' R �.�0�D"r 

f. Longueur de recouvrement : 

La longueur minimale de recouvrement est :

�1 R L'�L%)(Zone IIa)�
�� = 16mm ¾Lr= 40×1,6 = 64 cm on adopte¾Lr =64 cm � = 20mm ¾Lr= 40×2,0 = 80 cm on adopte¾Lr=80 cm � = 14mm ¾Lr= 40×1,4 = 56 cm on adopte¾Lr=56 cm 
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La jonction par recouvrement doit être faite si possible, à l’extérieure des zones nodales 
(Zones critiques). 

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

Tableau VII.2 : Tableau récapitulatif de ferraillages des poutres principales et secondaires. 

Type des poutres 

A min (cm²) 
A cal 

[cm2]
Barres choisis 

Acorr

[cm2]

Recouvrement

[cm]BAEL 

[cm2]

RPA99 V(2003)

[cm2]

poutres
principales

(30x50)

Travées 1.63 7.50 10.96 6T12 + 4T16 11.41 64

Appuis 1.63 7.50 20.51 6T16 + 2T20 21.81 80

poutres
secondaires 

(30x45)

Travées 1.47 6.65 14.20 2T12+4T14 14.20 56

Appuis 1.47 6.65 17.30 3T14 + 3T16 18.34 64
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VI.3.3-Etude des poteaux : 

Les poteaux seront sollicités à la  compression simple ou à la flexion composée selon 
l’excentricité de l’effort normal par rapport au centre de gravité de la section. Chaque poteau 
est soumis à un effort normal(N) et à deux moments fléchissant (My-y, Mz-z) (voirfig.VII.3.3.1), 

 

 

 

VI. 3.3.1-Combinaison de charges : 

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

	 1,35G +1,5Q      K    Etat Limite ultime.  
	 G+Q K Etat Limite de service.  

 
� Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] : 

	 0,8×G ± E  
	 G + Q �E 

VI.3.3.2-Principe de calcul : 

1) Nmax      K       ( Mzzcorr,Myycorr ) 

2) Nmin          K  ( Mzzcorr ; Myycorr) 

3) Mzz
max, Ncorr  

4)Myy
max,Ncorr  

VI.3.3.3-Ferraillage des poteaux : 

a) Ferraillage réglementaire : 
1) Recommandation du R.P.A99 (version 2003) [ART 7.4.2.1] : 

�
y

�
Mzz 

z

�
Myy 

�
y

�
Mzz 

z

�
Myy 

Fig.VII.5:Sollicitation sur les  poteaux.

N
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� Armatures longitudinales : 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets : 
� Leur pourcentage minimal sera de : 0,8% en (Zone IIa). 
� Leur pourcentage maximale sera de : 

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

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

� 40 ¿ en (Zone IIa). 
� La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 

� 25cm en (Zone IIa). 
� Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l'extérieur de la zone nodale (zone 

critique) 
 

� Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales 
dans la zone nodale sont : 
� L’=2h 

� �7 R "
,���J À  À �À O'D"� 
 

 

Avec : 
h: la hauteur de la poutre ; 
b et a : dimension du poteau et    
he: la hauteur libre entre deux niveaux. 
 
� Armatures transversales : 

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

Fig  VII.6: zone nodale

  Fig VII.7: Section du poteau�
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Avec : 

Tu : Effort tranchant ultime ; 

a: Hauteur totale de la section brute; 

fe: Limite élastique des armatures transversales et 

�a: Coefficient dépendant  de l'élancement géométrique 3g. 

 �a =2,5 si 3g  5   3� R ��%  

                �a =3,75  si 3g< 5 

2t: Espacement des armatures transversales qui peut être déterminé comme suit : 

 

� Zone nodale :�2t� min (104L ; 15cm) …….. .(zone IIa). 
� Zone courante : 2t�  15.4L……………….. (zone IIa). 

4L: diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

	 Section minimale des armatures transversales: 4J�J =  ����z������������D�""������ � 
	 Si: ªg ¦ 5 ¾ 0.4% 
	 Si: ªg ¥ 3 ¾ 0.8% 
	 Si: 3 ¥  ªg ¥ 5 ¾ Interpolation des valeurs limites précédentes avec: 

3� R ���
 �� �� � 
a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de 
déformation considérée 
Lf : la longueur du flambement. 

2) Règlement BAEL91 : 

� Armatures longitudinales : [B.A.E.L91/A.8.1.2.1] 

La section AL des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes : 
� AL¦ 4 cm² / mL 

Pour section entièrement comprimée. 
� 0,1 % B ¥ AL ¥ 4% B 
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Avec B : la section totale du poteau.

Armatures minimales imposées par les règles BAEL.91 : 4L�q ] "
, g'm) = ~=�FHH À / = ~o�FHHu�� Pour la compression simple ;

Amin  = H.PM�y34�� .  . ���  Pour la flexion simple et  

A min  =��.�y34�� ��  Pour la traction simple. 

� Armature transversale :[BAEL91/A.8.1.3]

Le diamètre minimal des armatures transversales: �J� ] �����_M
Et l’espacement :·J R "����0��L�qm L'�D"m � � �'��D"��

b : plus petite dimension de la section transversale du poteau et 
4Lmin : plus petit diamètre des armatures longitudinales nécessaires à la résistance. 

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

 

 

Fig VII.8: Armatures transversales dans la zone de recouvrement. 
Avec : 

Lr = Longueur de recouvrement  
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� Les types de poteaux : 
 
Dans notre structure, on a 5 types de poteaux : 

Tableau VII.3 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux. 

Types Niveaux Section [cm²] 
1 sous-sol et  RDC (60 ×60) 
2 1er étage et 2émeétage (55 ×55) 
3  3éme - 4éme et 5éme étage (50×50) 
4 6éme - 7éme et 8éme étage (45 ×45) 
5 9éme - 10éme étage (40 ×40) 

 

Les sollicitations sont calculées à l’aide de logiciel ETABS sous les combinaisons d’action 
suivantes : 
On prend le cas le plus défavorable (1,35G+1,5Q) pour la situation durable et (G+Q±E) 

(0.8G±E) pour la situation accidentelle. [RPA99/V2003 /ART 5.2] 
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Tableau VII.4:Tableau récapitulatif des moments fléchissant, efforts normaux et efforts 
tranchants. 

Combinaisons

Section [cm²] Poteau 
(60� 60)

[cm2]

Poteau
(55� 55)

[cm2]

Poteau
(50� 50)

[cm2]

Poteau
(45� 45)

[cm2]

Poteau
(40� 40)

[cm2]Sollicitations�

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

Cas1
Nmax[KN] -2938,29 -1898,19 -1758,86 -1256,48 -760,67 

MzZ
cor[KN.m] 6,59 12,43 6,47 13,50 20,30 

Cas2
Nmax[KN] -2938,29 -1898,19 -1658,86 -1256,48 -760,67 

MyY
cor[KN.m] 33,23 4,88 6,05 0,85 0,28 

Cas3

Mzzmax[KN.m] 90,29 80,12 85,15 90,31 69,55 

Ncor[KN] -1910,16 -1702,05 -742,37 -488,04 -421,92 

Cas4

MyY
cor[KN.m] 64,23 45,40 57,36 66,09 38,77 

Ncor[KN] -608,67 -872,12 -828,09 -556,52 -328,13 

Cas5

Nmin[KN] -330,28 -520,21 -336,18 -198,15 -46,58 

MzZ
cor[KN.m] 1,73 0,13 1,96 0,97 10,04 

Cas6

�

Nmin[KN] -330,28 -470,21 -336,18 -198,15 -46,58 

MyY
cor[KN.m] 7,54 1,97 0,32 0,58 4,71 

ACC
G+Q+E 
0,8G±E

Cas1
Nmax[KN] -3295,59 -3176,34 -2316,40 -1444,69 -977,44 

MzZ
cor[KN.m] 31,06 57,41 48,05 22,42 1,94 

Cas2
Nmax[KN] -3295,59 -3176,34 -2316,40 -1444,69 -977,44 

MyY
cor[KN.m] 25,09 18,05 30,02 10,31 9,92 

Cas3

Mzzmax[KN.m] 161,21 170,11 185,38 174,51 131,10 

Ncor[KN] -2465,52 947,52 -561,85 -448,27 -537,78 

Cas4

MyY
cor[KN.m] 135,13 141,92 150,08 129,33 75,36 

Ncor  [KN] -951,09 116,10 -6,01 -160,09 -117,34 

Cas5

Nmin[KN] -1880,11 1791,48 1154,53 452,63 194,18 

MzZ
cor[KN.m] 96,43 90,26 27,05 15,69 3,03 

Cas6

�

Nmin[KN] -1880,11 1791,48 1154,53 452,63 194,18 

MyY
cor[KN.m] 27,14 6,94 8,48 12,88 26,32 

E.L.S   (G+Q)�
Ms [KN.m] 18,03 9,46 4,32 9,19 13,89 

Ns [KN] -1902,87 -1513,22 -1200,13 -841,49 -517,66 
Effort tranchant� 98,46 69,85 76,32 80,98 72,84 
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1) Exemple de calcul:
� Ferraillage du poteau de section (60�60) cm² : 

	 Les armatures longitudinales : 
� Situation durable et transitoire : 

Etat limite ultime (E.L.U) : (1,35G+1,5Q) 

b = 60 cm ; h= 60 cm ;d= 54 cm 

) Cas 1 : 
Les sollicitations prises en compte sont : 

	 Nmax = -2938.29 KN
	 M ZZ

cor= 6.59 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal N : 

�H R xe = J>¼P¼MZ.P¼ = 0,22 cm <��P = 30 cm �KL’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré : 
���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm (Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 20�0l�  ] = max [15 ; 20× HmPPJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 

Remarque : 

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

�F� R ���������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
�H R xe �: Excentricité géométrique  

�%�: Excentricité additionnelle 

�P�: Excentricité du second ordre  

� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91] 
ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 

 

Fig VII.9: section de calcul 

?



��
���������������������������������������������������������������������������²��������������$����
�

�������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(���� �
$������
�

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ;  avec : Â = 2 

½ = x�x�ox� = >m>Ë>m>ËoHmJ¼ = 0,89 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm/a = )C 
e2  = 1,54 cm 

M’
1 = �F� �= ��H � �% �� �P���� �R�2938,29 × (0,0022+0,02+0,0154) 

M’1 = 110,48 KN.m 

�F� R )a�/m)a�a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = FFHNZP¼MZmP¼ =3,76 cm <��P = JHP  = 30 cm K L’effort normal de compression est appliqué à  

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig VII.10: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ��'.L/ � �)a�/m)a =���'m0L�� 'mO') �� �F R /�0mO���a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��Lm)�,�O'�,�O' R �/0)'���."

 ��� �R ��/0m)'��a�." 
 �)� R )a�/m)a� = �'m0L ³ �'m'O�� ³ /�0.O� 

1 2
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�)� R 0aL.�'a�a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��/0m)'��a�.">�)� R 0aL.�'a�a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C). 

Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R /�0O�'���Lm) = O' = �0L�r R 'm�)/ 

G R 'm�)/ ¬ ­� R 'm�a)� K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm0�� 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm�a� 

4F R �F}/ = � = � R /�0O�'���L/ = 'm�a� = 0L R 0L.�L�D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R 0Lm�L ³ )a�/)a'��'' = �L/ R ³)amOa ¬ '� K ����������
�4 R 'D"r���� 
) Cas 2 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Nmax = -2938.29 KN
	 M ZZ

cor=33,23 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 

 �H R xe = MMPMP¼MZmP¼ = 1,13cm <��P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré : 
���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm (Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

?
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���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× F.FMJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 
Remarque : 
Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : �F� R �����������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91]

ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

½ = x�x�ox� = FNmF>FNmF>oMmZF = 0,79 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm�a = )C 
e2  = 1,46 cm  

M’
1 = 2938,29× (0,0113+0, 02+0,0146) 

M’1 = 134.867 KN.m 

�F� R )a�/m)a�a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = FMNZJmËP¼MZmP¼ = 4,59 cm <���P  = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué 

à  l’ intérieur de la section . 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

1 2
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Fig.VII.12: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�

� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ���Lm/O�� � �)a�/m)a =���'m0L�� 'mO') �� �F R /L'm'0��a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��Lm)�,�O'�,�O' R �/0)'���."

 ��� �R ��/0m)'��a�." 

�)� R )a�/m)a� = �'m0L ³ �'m'O�� ³ /L'm'0��� �)� R 0�'m�))�a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��/0m)'��a�.">�)� R 0�'m�))�a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).

Remarque : 
Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R /L''0���Lm) = O' = �0L�r R 'm��/ 

G R 'm��/ ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm0�/ 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm�/0 
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4F R �F}/ = � = � R /L''0���L/ = 'm�/0 = 0L R �0Oma0�D"r��������������� 
On revient à la flexion compose (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R 0Lma0 ³ )a�/)a'��'' = �L/ R ³)amL/ ¬ '� K ����������
����4 R 'D"r������� 
) Cas 3 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Ncorr = -1910,16 KN
	 M ZZ

max=90,29 KN.m 

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

�H R xe = ¼HP¼F¼FHmFJ = 4,73 cm <��P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré : ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm(Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× Nm>JJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 

Remarque : 

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : ����F�� R �������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������  

� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91] 
ea = max [2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

½ = x�x�ox� = >FmHZ>FmHZoFPmP> = 0,81 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm/� = )C 

?
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e2  = 1,48 cm 

M’
1 = 1910,16 × (0,0473+0,02+0,0148) 

M’1 = 156,82 KN.m 

�F� R �a�'m�O�a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0= x¿Ãe¿Ã  = F>JZPF¼FHmFJ� =8,21 cm <��P  = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué à  

l’intérieur de la section. 

 

Vérification si la section est entièrement comprimée : 

�'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig.VII.13: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ��0Om/) � ��a�'m�O = ��'m0L�� 'mO') �� �F R O�0m)0/��a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��Lm)�,�O'�,�O' R �/0)'���."

 ��� �R ��/0m)'��a�." 

�)� R �a�'m�O� = �'m0L ³ �'m'O�� ³ O�0m)0/��� �)� R �'�mO�a�a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��/0m)'��a�.">�)� R �'�mO�a�a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).

1 2
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Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R O�0)0/����Lm) = O' = �0L�r R 'm)L/ 

G R 'm)L/ ¬ ­� R 'm�a) RÌ �
D����z�²L''� �RÌ �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼}� 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 RÌ ½ R 'm�O� 

� R � ³ 'mL~ RÌ � R 'm/00 

4F R �F}/ = � = � R O�0)0/��L/ = 'm/00 = 0L R �/m)a�D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R �/m)a ³ �a�'�O'�'' = �L/ R ³�OmO' ¬ '� K ����������
�4 R 'D"r������� 
) Cas 4 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 

	 Ncorr =608,67 KN
	 M yy

max=64,23 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 

 �H R xe = JNPMJHZmJË = 10,55 cm <��P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

1 2
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Fig.VII.14: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale. 
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R �� =����H � ��� �)�� �F R �O'/mO�� =��'m�'00 � 'm0L�� 'mO') �� �F R )�'m)a0��a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��Lm)�,�O'�,�O' R �/0)'���."

 ��� �R ��/0m)'��a�." 

�)� R O'/mO� = �'m0L ³ �'m'O�� ³ )�'m)a0����� �)� R /�m/��a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��/0m)'��a�.">�)� R /�m/���a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).
Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R )�')a0�����Lm) = O' = �0L�r R 'm'/0 

G R 'm'/0 ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm��1 

� R � ³ 'mL~ K � R 'ma0O 
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4F R �F}/ = � = � R )�')a0��L/ = 'ma0O = 0L R ��m���D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ ���'' = }? R ��m�� ³ O'/O�'��'' = �L/ R ³0m�/ ¬ '� K ����������
�4 R 'D"P 

� Cas 5:
Les sollicitations prises en compte sont : 

	 Nmin = 330,28 KN
	 M ZZ

cor=1,73 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal N : 

 �H R xe = FËMMMHmPZ = 0,52 cm <�P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré : ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm(Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× Hm>PJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée 

Remarque : 

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : �F� R �����������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91] 

ea = max [2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 
� Excentricité  du second ordree2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

½ = x�x�ox� = FmF>FmF>oHmMF = 0,79 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm�a = )C 
e2  = 1,46cm 

?
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M’
1 = 330,28× (0,052+0,02+0,0146) 

M’1 = 28,60 KN.m �F� R ��'m)/a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = PZJHMMHmPZ =8,66 cm <��P = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué à  

l’ intérieur de la section . 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig.VII.15: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale. 
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R �)/mO' � ���'m)/ =���'m0L�� 'mO') �� �F R �'�m/��a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��Lm)�,�O'�,�O' R �/0)'���."

 ��� �R ��/0m)'��a�." 

�)� R ��'m)/ = �'m0L ³ �'m'O�� ³ �'�m/��� �)� R 0'mOO�a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��/0m)'��a�.">�)� R 0'mOOa�."� La section est partialement  comprimée(S.P.C).

Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 
	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

1 2
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G R �F}~ =  = �P R �'�/�'���Lm) = O' = �0L�r R 'm'L� 

G R 'm'L� ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm'00 

� R � ³ 'mL~ K � R 'ma�/ 

4F R �F}/ = � = � R �'�/�'�L/ = 'ma�/ = 0L R 0m/�D"r��������������� 
On revient à la flexion compose (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R 0m/� ³ ��')/'�'' = �L/ R ³�mO) ¬ '� K ����������
���4 R 'D"r������� 
� Cas 6 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Nmin = 330,28 KN
	 M yy

cor  = 7,54 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal N : 

 �H R xe = Ë>NMMHmPZ = 2,28 <� ���P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré : ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm(Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× PmPZJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 

Remarque :

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : �F� R �����������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91] 

ea = max [2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 

?
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ea = 2 cm 

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

½ = x�x�ox� = >mHN>mHNoHmZH = 0,86 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm/O = )C 
e2  = 1,52cm 

M’
1 = 330,28× (0,0226+0,02+0,0152) 

M’1 = 19,09 KN.m 

�F� R ��'m)/a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = F¼H¼MMHmPZ = 5,78 cm < �P = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué à  

l’ intérieur de la section . 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig.VII.16: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ��am'a� � ���'m)/ =���'m0L�� 'mO') �� �F R a/m�O�a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��Lm)�,�O'�,�O' R �/0)'���."

 

1 2
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��� �R ��/0m)'��a�." 

�)� R ��'m)/ = �'m0L ³ �'m'O�� ³ a/m�O��� �)� R O'm���a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��/0m)'��a�.">�)� R O'm���a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).
Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R a/�O'��Lm) = O' = �0L�r R 'm'L' 

G R 'm'L' ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K ·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm'0� 

� R � ³ 'mL~ K � R 'ma/' 

4F R �F}/ = � = � R a/�O'��L/ = 'ma/' = 0L R 0m�L�D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R 0m�L ³ ��')/'�'' = �L/ R ³Lm�0 ¬ '� K ����������
���4 R 'D"r�� 
 
� Situation accidentelle : (G+Q�E ; 0.8G±E) 

b = 60cmh= 60cmd= 54cm 

) Cas 1 : 
Les sollicitations prises en compte sont : 

	 Nmax = -3295,59KN
	 M ZZ

cor=31,06KN.m
	 Position du point d’application de l’effort normal N : 

 �H R xe = MFHJ�MP¼>m>¼ = 0,94 cm <���P  = 30cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 
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	 Vérification si on a une compression excentré : ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm(Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× Hm¼NJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 

Remarque : 

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : �F� R �����������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91] 

ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 

 

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

 

½ = x�x�ox� = >m>Ë>m>ËoHmJ¼ = 0,89 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm/a = )C 
e2  = 1,54 cm 

M’
1 = 3295,59=  (0,0094+0,02+0,0154) 

M’1 = 147.64  KN.m �F� R �)a0m0a�a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = FNËJNMP¼>m>¼ =4,48 cm <���P  = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué 

à  l’ intérieur de la section . 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

?

1� 2
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Fig.VII.17: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ��L�mOL� � ��)a0m0a =���'m0L�� 'mO') �� �F R a�/m0/)�a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��/.L/�,�O'�,�O' R �')�/�'��."

 ��� R ��')�m/�'�a�." 

�)� R �)a0m0a = �'m0L ³ �'m'O�� ³ a�/m0/) �)� R OL�m�'�a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��')�m/�'�a�.">�)� R OL�m�'�a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C). 
Remarque :

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R a�/0/)�/mL/ = O' = �0L�r R 'm)a' 

G R 'm)a' ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 RÌ ½ R 'mLL' 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm/)L 
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4F R �F}/ = � = � R a�/0/)L'' = 'm/)L = 0L R 0).���D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R 0)m�� ³ �)a00a'��'' = L'' R ³)amOO ¬ '� K ����������
�4 R 'D"r����� 
) Cas 2 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Nmax = 3295,59KN
	 M yy

cor  = 25,09 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 

 �H R xe = P>H¼MP¼>m>¼ = 0,76 cm <��P  = 30  cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré: ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm(Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× HmËJJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 
 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée. 
Remarque : 

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : �F� R �����������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelleea :[BAEL91] 

ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

½ = x�x�ox� = FNmF>FNmF>oMmZF = 0,79 

?
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e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm�a = )C 
e2  = 1,46cm 

M’
1 = 3295,59× (0,0076 +0,02+0,0146) 

M’1 = 139,07 KN.m �F� R �)a0m0aa�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = FM¼HËMP¼>m>¼ = 4,22 cm < �P = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué 

à  l’ intérieur de la section . 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig.VII.18: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ���am'�� � ��)a0m0a =���'m0L�� 'mO') �� �F R a�'m'���a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��/mL/�,�O'�,�O'

 ��� R ��')�m/��a�." 

�)� R �)a0m0a = �'m0L ³ �'m'O�� ³ a�'m'� �)� R O0�m/��a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��')�m/���a�.">�)� R O0�m/��a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).
Remarque : 

1 2
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Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R a�''�'���/mL/ = O' = �0L�r R 'm)// 

G R 'm)// ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'mL�O 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm/)O 

4F R �F}/ = � = � R a�''�'�L'' = 'm/)O = 0L R 0)m���D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R 0)m�� ³ �)a00a'�'' = L'' R ³�'m)O� ¬ '� K ����������
����4 R 'D"r������� 
) Cas 3 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Ncorr = -2465,52 KN
	 M ZZ

max=  161,21 KN.m 

	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 
 �H R xe = FJFPFPNJ>m>P = 6,54 cm <���P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

1 2
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Fig.VII.19: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�

� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R �� =���H � ���� �)�� �F R �)LO0m0) =��'m'O0L � �'m0L�� 'mO') �� �F R �0)ma��a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��/mL/�,�O'�,�O' R �')�/���."

 ��� R ��')�m/��a�." 

�)� R )LO0m0) = �'m0L ³ �'m'O�� ³ �0)ma�� �)� R L�'mL/a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��')�m/��a�.">�)� R L�'mL/�a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).
Remarque :

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 
 

� Calcul des armatures en flexion simple : 
	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R �0)a�'�/mL/ = O' = �0L�r R 'm)�� 

G R 'm)�� ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''� �K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm��� 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm/O0 



��
���������������������������������������������������������������������������²��������������$����
�

�������������������������� !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(���� �
$����O�
�

4F R �F}/ = � = � R �0)a�'��L'' = 'm/O0 = 0L R L'm�'�D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R L'm�' ³ )LO00)'�'' = L'' R ³)�m�L ¬ '� K ����������
�4 R 'D"r������� 
) Cas 4:

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Ncorr =- 951,09KN
	 M yy

max=135,13 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 

 �H R xe = FM>FM¼>FmH¼ = 14,21 cm <��P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig.VII.20: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale. 
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R � =���H � ���� �)�� �F R �a0�m'a =���'m�L)� � �'m0L�� 'mO') �� �F R �O�mL���a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��/mL/�,�O'�,�O'

 ��� R ��')�m/��a�." 

�)� R a0�m'a = �'m0L ³ �'m'O�� ³ �O�mL���� �)� R a�m����a�." 
	 Conclusion : 

1� 2
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��� R ��')�m/��a�.">�)� R a�m���a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).
Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R �O�L�'����/mL/ = O' = �0L�r R 'm��) 

G R 'm��) ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''��K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm�La 

� R � ³ 'mL~ K � R 'maL' 

4F R �F}/ = � = � R �O�L�'L'' = 'maL' = 0L R ��ma'�D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R ��ma' ³ �a0�'a'�'' = L'' R ³0m/a ¬ '� K ����������
��4 R 'D"P 

) Cas 5:
Les sollicitations prises en compte sont : 

	 Nmin =1880,11 KN
	 M ZZ

cor=96,43 KN.m 

	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 
 �H R xe = ¼JNMFZZHmFF = 5,13 cm<��P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si on a une compression excentré : ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm(Bâtiment à étages multiple)[BAEL91/VI.2] 

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 200l�  ] = max [15 ; 20× >.FMJH R ] = 15 

?
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��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 �on utilise la méthode simplifie pour la détermination 
des armateurs en compression excentrée 
Remarque : 

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit : �F� R �����������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :[BAEL91] 

ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] 
ea = 2 cm 

� Excentricité  du second ordre e2 :[BAEL91] 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ; Â = 2 

½ = x�x�ox� = FmF>FmF>oHmMF = 0,79 

e2 = M=PZ>mJ++++++++²FHò=JH = @�) � 'm�a = )C 
e2  = 1,46cm 

M’
1 = 1880,11× (0,0513+0,02+0,0146) 

M’1 =161,501 KN.m �F� R �//'m��a�� 
	 Position du point d’application de l’effort normal  de compression  N’1 : 

e’
0  = x¿Ãe¿Ã  = FJF>H�FFZZHmFF = 8,59cm <��P = JHP  = 30 cm � L’effort normal de compression est appliqué 

à  l’ intérieur de la section . 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

Fig.VII.21: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale. 
� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

1 2
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�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R ��O�m0'� � ��//'m�� =���'m0L�� 'mO') �� �F R O�)m���a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��/mL/�,�O'�,�O'

 ��� R ��')�m/��a�." 

�)� R �//'m�� = �'m0L ³ �'m'O�� ³ O�)m�� �)� R )/am�)��a�." 
	 Conclusion : 

��� R ��')�m/��a�.">�)� R )/am�)��a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C).
Remarque : 

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

G R �F}~ =  = �P R O�)��'��/mL/ = O' = �0L�r R 'm�a' 

G R 'm�a' ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''��K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm)OO 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm/aL 

4F R �F}/ = � = � R O�)��'�L'' = 'm/aL = 0L R ��m���D"r��������������� 
 

On revient à la flexion compose (sollicitation réelle).
 

4 R �4F ³ �F���'' = }? R ��m�� ³ �//'��'��'' = L'' R ³�0m)� ¬ '� K ����������
�����4 R 'D"r����� 
) Cas 6 : 

Les sollicitations prises en compte sont : 
	 Nmax =1880,11 KN
	 M YY

cor  = 27,14 KN.m 
	 Position du point d’application de l’effort normal  N : 
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 �H R xe = PËFNFZZHmFF = 0.014 cm <��P = 30 cm �L’effort normal de compression est appliqué à 

l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : �'m��� = � ³ 'm/� = DF� = }~ =  = � S ��F = �� ³ DF� ³ �F 
 

�
Fig.VII.22: Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale. 

� Moment par rapport aux armatures les moins comprimées : 

�F R �� =���H � ���� �)�� �F R ��//'m��� =���'m''�L � 'm0L�� 'mO') �� �F R �L0�m/O�a�."� 
��� �R �'m����,�O' ³ 'm/� = O��,��/mL/�,�O'�,�O'

 ��� R ��')�m/��a�." 

�)� R �//'m�� = �'m0L ³ �'m'O�� ³ L0�m/O� �)� R LL/m0a�a�." 
 

	 Conclusion :

��� R ��')�m/���a�.">�)� R LL/m0a�a�."� La section est partialement  
comprimée(S.P.C). 
Remarque : 
Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures 
tendue �F 

� Calcul des armatures en flexion simple : 

	Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

1� 2
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G R �F}~ =  = �P R L0�/O'��/mL/ = O' = �0L�r R 'm�L' 

G R 'm�L' ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''��K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''� R L''���
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R 'm�/a 

� R � ³ 'mL~ K � R 'ma)L 

4F R �F}/ = � = � R L0�/O'L'' = 'ma)L = 0L R ))m�L�D"r��������������� 
On revient à la flexion composé (sollicitation réelle). 

4 R �4F ³ ���'' = }? R ))m�L ³ �//'��'��'' = L'' R ³)Lm)O ¬ '� K ����������
�4 R 'D"r����� 
	 Conclusion : 

Acal= max (AELU ; AACC) = 0 cm2

 
	 Armatures minimales : 

� Condition imposée par le RPA99/V2003 : 4L�q R �'m/z� =�� = �� �R �'m''/� = �O' = O'� R �)/m/�D"r� 
� Suivant B.A.E.L 91 : 

 

4L�q R �"
,��0m2 = b = h
100

À / = � � ���'' ��� R �"
,��0m2 = O' = O'
100

À / = �O' � O'��'' ���   
4L�q R �"
,��m)�À �amO� 
4L�q R �amO�D"r�� 
 

	 Conclusion : 

4 R �"
,��4���À�4L�q���À�4L�q����� R �)/m/�D"r�
 

	 Choix des armatures : 
 

4T14 +8T20           A = 31,29 cm2 

� Etat limite de service (E.L.S.) : 
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�7H R xt�ret�r R FZHMF¼HPmZË R 'ma0�D" ¬ �J R �'�D"  => la section est entièrement comprimée et il 

nous faut vérifier que : }~ S }~+++ R �'mO = ��PZ 

 R O'D"��À �� R O'�À D R O�À ��� R 0LD"������47F R 47P R ��m)a�D"P 

bH R  = � � �0�4�F � 4�P� R O' = O' � �0���m)a = )� R L0�/m��D"P�

�F R �bH = c = �P) � �0 = 54F� = �� � 4P� = �6v 
K "F R �L0�/m� = cO' = O'P) � �0 = ���m)a = O � ��m)a = 0L�v R �'�D" 

�P R � ³ �F R O' ³ �' R �'�D" 

�##� R  � = ��FM � �PM� � �0 = @�4F� = ��F� ����P ���4P� = ������F�PC 
�##� R O'� = ��'M � �'M� � �0 = @���m)a = ��'� �O�P �� ��m)a = �0L�� ��'�PC 
�##� R �O)'Oa�m)��D"N 

�S R �/01 ³ �/01 = ��) ³ �F
 R �/m'� ³ �a')m/� = �O') ³ �'
 R �/m'��a�." 

	 Verification exacte : 

�� R �S�S S �##�@b � �0�4F� � 4P� �C = �P R �##�bH = �P 

�� R �S�S R �/'��a')m/� R 'ma0�D"
�##Ã�b � �054FÃ � 4PÃ 6� = �P R �##ÃbH = �P R �O)'Oa�m)L0�/m� = �' R ��ma' 

�� R 'ma0�D" ¬ �##ÃbH = �P R ��ma'�D"K �
���D����������������"����D�"���"�����. �. ��.
}H R �/01�'' = bH R �a')/�'�'' = L0�/m� R Lm�a���
 

a R x ¡¢¢� R FZHMHFJPHJ¼FmP R 'm'�1 

}~F R }H � a = �F R Lm�a � 'm'�� = �' R Lm0)���
 

?
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}~F R Lm0)���
 S }~ S }~+++ R �'mO = ��PZ R �0���
 

K ����
�"
����������"��������������
����"��������"�����������
�D����������O��
���.� 
a. Vérification de l'effort tranchant : 

D'après le fichier de résultats  Etabs : ��K.L%) R a/mLO�a� 

M u R K.L%) �,�� R a/LO'O'�,�O'�,��'' R 'm)����
 

M. R "�� �'m) = ��PZ�~ À 0���
� R �m�L���
��z�����
�������������� ��� 
M. R 'm)���
� ¬ M. R �m�L���
 K Les armatures transversales sont perpendiculaires à la 

ligne moyenne du poteau. 

b. Diamètre des armatures transversales : 

�J �] ���L%)� R �)� �R �'mOO�D"� R OmO�"" 

Donc on prendra �J R /�"" avec une nuance d'acier FeE235 

c. Espacement des armatures transversales : 
� Suivant les règles BAEL 91: �J S "�����0��L�q ; 40cm ; b+10cm) = 18cm 

� �J = 15 cm 
� D'après les règles RPA 99 (version 2003): (zone II) 
Zone nodale : �J ¥ min (10���L�q ; 15 cm) = 14 cm �J R �'D" 
Zone courante : �J ¥ 15��L�q = 21cm ���������������������������J R )'�D"

 d. Armatures transversales minimales :

�� R ��� R )/0mOO' R Lm�OD"� ¬ �0 K�4L�q R 'm0z� =  = �J R 'm''0 = O' = )' R �Om''�D"r 
e. Détermination de la zone nodale : [RPA99 V2003.Art 7.4.2.1 page 49] 

La zone nodale est constituée par les nœuds poteaux-poutres ; 

L’=2.h KL’=2 x 40 KL’=80cm 

�� R "
, ��0O À  À �À O'
 R "
, �L'/O À O'�À O'�À O'
 R �O/�D" 

f. Longueur de recouvrement : �1 R L'. ��L%) 
Lr =  80 cm 
Remarque :
Le calcul des armatures des autres types de poteaux s'effectuera de la même façon que  
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Précédemment; et le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant : 

Tableau.VII.5:Tableau récapitulatif  du ferraillage des poteaux 

Type
Section 
[�Br] i�i9

[�Br] iB£¤ghi
[�Br] iB£¤�i�9

[�Br] Choix
ii¥m¦s�
[�Br] Recouvrement

[�B]

1 (60 ×60) 
 
0 

 
28,8 

 
9,6 

 
4T14 +8T20
 

 
31,29 80

2 (55 ×55) 
 

21,1 
 

24,2 
 

8,8 
 
8T14 + 4T20 

 
24,89 80

3 (50×50) 
 

3,39 
 

20 
 
8 8T14+4T16

 
20,36 64

4 (45 ×45) 
 

6,45 
 

16,2 
 

7 ,2 12T14 
 

18,47 56

5 (40 ×40) 
 

7,27 
 

12,80 
 
 6T12+2T14

 
9.87 56
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 Chapitre VIII : Etude des voiles 

VIII.1. Introduction :

Les voiles sont des murs en béton armé dont la longueur est supérieure à l’épaisseur. 
Leur rôle est d’assurer la stabilité et la rigidité des constructions non auto stable vis-à-vis des 
charges horizontales et de les transmettre jusqu’au sol.  

Ils travaillent à la flexion simple ou  composée due à la poussée des terres comme ils 
peuvent résister aux efforts séismiques et aux efforts normaux de compression. 

Dans notre projet, on étudie deux types des voiles : 

� Voiles contreventement et 
� Voiles périphériques. 

 

VIII.2 .Ferraillage des voiles de contreventement : 

Selon l’article [7.7.4 du RPA99/version 2003], le calcul des voiles se fera 
exclusivement dans la direction de leur plan moyen en appliquant les règles classiques de 
béton armé (DTR-B.C-2.4.1 « CBA93 ») si les conditions suivantes sont satisfaites : 

� Les voiles de contreventement sont disposées dans deux directions orthogonales. 

Pour notre structure, les deux conditions précédentes sont satisfaites, par la suite on devra 
disposer les ferraillages suivants : 

	 Des aciers verticaux et 
	 Des horizontaux                   [RPA99/ Version 2003] 

Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’actions suivantes : 
� 1.35 G + 1.5 Q 
� G + Q 

 
� G � Q � E         K  [RPA99/ Version 2003] 

� 0.8 G � E       

VIII.3 les armatures verticales : 

Les voiles comme les poteaux sont sollicités suivant deux sens (voir fig VIII.1), ils seront 
calculés en flexion composées avec effort tranchant [RPA99/7.7.4] 
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Fig VIII.1: les sollicitations de calcul d’un voile 

Sens z-z : 

NX ,MYK section des armatures verticales à l’extrémité du 

voile  

Sens y-y : 

NX ,MzK section des armatures verticales à parallèle 

 au parement du voile  

 

 

                                                                                             Fig VIII.2 : les sections de calcul. 

� Condition du règlement parasismique algérienne version 2003/7.7.4.1 :
� Les armatures minimales :

A chacune des extrémités du voile    K  AV ] 4HA10. 

En zone courante (section des aciers verticaux parallèles aux parements du voile) : 
A1 = [(L – 2a)=e)]= 0.10z 
A2 = (L = e = 0.15z) – 2AV 

A’v = max (A1 ; A2) 
Lorsqu’une partie du voile est tendue sous l’action des forces verticales et 
horizontales, l’effort de traction doit être en pris par les armatures, le pourcentage 
minimum de l’armature verticale sur toute la zone tendue est de 0,20z de la section. 
Si des efforts importants de compression agissent sur l’extrémité, les barres verticales 
doivent respecter les conditions imposées aux poteaux. 
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� Espacement des barres verticales S : 
S = min (1.5 e ;30 cm)  K zone courante. 

A chaque extrémité du voile (l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur �FH 
 De la largeur du voile (fig VIII). Cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 
15 cm

Le diamètre des barres verticales du voile : �� S � FFH = ä 

 

Fig VIII.3 : disposition des armatures verticales dans les voiles. 

VIII.3.1. les armatures horizontales : 

Les armatures horizontales sont des armatures de répartition calculées à l’effort tranchant tel 
que : 

wÐ,l£Ð ] ßÎ�H.M=1Ð34��=àH.¼=áAâB
     Avec : k = 1 

� Disposition des armatures :[ RPA99/ version 2003/7.7.4.2] 
� Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l’espacement ne doit pas dépasser l’épaisseur du voile. 
� Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à 90° au 

niveau de la partie supérieure, toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction 
par recouvrement). 

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

� Les deux nappe, les barres horizontales doivent être égales à : 
	 40 � pour les barres situées dans les zones ou le changement du signe des 

efforts sous l’action des différentes combinaisons est possible et 
	 20 � pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action des 

différentes combinaisons possibles de charges. 
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� Exemple de calcul :
Après l’interprétation des résultats donnés par le fichier « Etabs » les sollicitations 
maximales sont : 
Tableau VIII.1 : les sollicitations maximales. 
 

Nx[KN] My [KN.m] MZ[KN.m] T[KN] 

-7608.12 -206.80 -4.98 302.86 

 

� 1er cas (situation durable et transitoire) :
Les sollicitations prises en compte sont : 

o N’max  = 7608.12 KN 
o Mzz

corr = -4.38 KN.m 
o Myy

corr = -206.80 KN.m 

 

� Calcule suivant l’axe yy :      

b= 420 cm ; h =20 cm ; c = 2 cm ; d = 18 cm                                                                                          
Fig VIII.4 : section de calcul

� Position du point d’application de l’effort normal de compression N’ :
e0  = Æ�� = NmMZFËJHZmFP = 0.00058 m= 0.058 cm ¬� IP = PHP  = 10 cm K l’effort normal de 

compression est appliqué à l’intérieur de la section. 
� Vérification de l’utilisation de la méthode simplifiée :

 ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm  

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 20�0l�  ] = max [15 ; 20× H.H>ZJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 K la section donnée peut être calculée en flexion 

composée en majorant les efforts comme suit : 

 ��F� R ���������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :

ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] K ea = 2 cm 
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� Excentricité  du second ordre e2 : 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ;  avec : Â = 2 

½ = x�x�ox� = M.PJNM.PJNoHmPHN = 0.94 

e2 = 
M=PZ>mJ++++++++²FHò=PH = @�) � 'maL = )C 

e2  = 4.75 cm 

M’
1 = �F� �= ��H � �% �� �P���� �R ��O'/m�)× (0,00058+0,02+0,0475) 

M’1 =517.960 KN.m 

�F� R �O'/.�)a�� 
 
� Position du point d’application de l’effort normal de compression N’ :

e0  = Æ¿���  = >FË.¼JHËJHZ.FP = 0.068 m= 6.80 cm ¬�IP = PHP  = 10 cm K l’effort normal de compression est 

appliqué à l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : 

 

Fig VIII.5 : Position de N’1  M’1 et M1 sur la section transversale.�
 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R 0��maO' � �O'/.�) =���'m�/�� 'm)') �� �F R ��)�.O��a�."� 
��� �R �'m����,�)' ³ 'm/� = )��,��Lm)�,L)'�,�)' R O�'���.O�."

 ��� R �O�'.��L�a�." 
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 �)� R �O'/.�)� = �'.�/ ³ �'m')�� ³ ��)�.O� �)� R a�.Oa�a�." �� R �O�'.��L��a�."�>�)� R a�.Oa�a�." K La section est partialement  

comprimée(S.P.C).

Le calcul de la section se fera en flexion simple et elle sera soumise à un moment M1 par 
rapport à l’armature tendue A1 

	Vérification de l'existence de A’
1:

G R x¿sj=~=N3 R FFPMJFH��FNmP=NPH=�FZ�r R0.581 

G R '.0/� Ì ­� R 'm�a)� K �
D����z�²L''��K ·F� �ä{|åãä����'''¼/ R �'''¼} 
K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
 

 
M11 = Ï� = *? = ´ = çP = 0.392= �L.) = L)' = �/P = 757475.712 N.m KM11 = 757.476 KN.m 

è� R�M1³M11= 1123.61³ 757.476 = 366.134 KN.m 

47F R è�}7/ = �� ³ �Ã� R �OO��L��L/��/ ³ )� R O0.�O�D"r��������������� 
 

~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R '.OOa 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm��) 

4F R �F}/ = � = � R �0�L�O��L/ = 'm��) = �/ R �O0.���D"r��������������� 
·Ü = A1 + A2 = 230.87 cm2 

	 On revient à la flexion composée : 

4 R �4� ³ ��'' = }? R )�'./� ³ �O'/�)'�'' = �L/ R �).)0�[\P 
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� Armature minimale (suivant RPA99/Version 2003) : 

A1 = [(L – 2a)=e)]= 0.10z = [(420 – 2=15)=20)]= 0.10z = 7.8 cm2 

A2 = (L = e = 0.15z) – 2AV = (420 = 20 = 0.15z) – 2=12.25 = -16.1 cm2 

A’v = max (A1 ; A2) = 7.8 cm2 
� Choix : 

12 T12        A = 13.57 cm2

e = 15 cm 
	 E L S : 

e’0  = ÆBAy�BAy  = Pm¼HF>HPJmZP = 0.00058 m= 0.058 cm ¬� IP = PHP  = 10 cm K l’effort normal de 

compression est appliqué à l’intérieur de la section. 
 

e’0  = ÆBAy�BAy  = Æ§¨�  = IJ =NPHJ  = 70 cm  K la section est entièrement comprimée et il nous 

faut vérifier que : *, S *,+++ = 0.6 = 9-PZ =  
 

b= 420 cm ; h =20 cm ; c = 2 cm ; d = 18 cm

bH R  = � � �0�4�F � 4�P� R L)' = )' � �0���m0� = )� R //'�.�'�D"P�

�F R �bH = c = �P) � �0 = 54F� = �� � 4P� = �6v 
K "F R �//'�.�' = cL)' = )'P) � �0 = ���.0� = )'�v R �'�D" 

�P R � ³ �F R )' ³ �' R �'�D" 

�##� R  � = ��FM � �PM� � �0 = @�4F� = ��F� ����P ���4P� = ������F�PC 
�##� R L)'� = ��'M � �'M� � �0 = @���.0� = ��'� �)�P �� ��.0� = ��/�� ��'�PC 
�##� R �'O'0L.L��D"N 

�S R �/01 ³ �/01 = ��) ³ �F
 R )ma'� ³ 0')Om/) = �)') ³ �'
 R )ma'��a�." 

}H R �/01�'' = bH R 0')O/)'�'' = //'�.�' R 0m�����
 

a R �S�##� R )a'��'O'0L.L R 'm'/' 

}~F R }H � a = �F R 0.�� � 'm'/' = �' R L.0����
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}~F R L.0����
 S }~ S }~+++ R �'mO = ��PZ R �0���
 

K ����
�"
����������"��������������
����"��������"�����������
�D����������O��
���.� 
 

� Calcule suivant l’axe zz :
 

b= 20 cm ; h = 420 cm ; e= 10 cm ; d = 410 cm

Fig VIII.6: section de calcul 

� Position du point d’application de l’effort normal de compression N’ :
e0  = Æ�� = PHJ.ZH�ËJHZmFP = 0.0272 m= 2.72 cm ¬� IP = NPHP  = 210 cm K l’effort normal de 

compression est appliqué à l’intérieur de la section. 
 
� Vérification de l’utilisation de la méthode simplifiée :

 ���   ¥ Max [15 ; 20.0l�   ] 

��= 0,7 × L0  = 0,7 × 408 =  285,6 cm  

���  = PZ>mJJH R Lm�O�D"�; Max [15 ; 20�0l�  ] = max [15 ; 20× H.HPËPJH R ] = 15 

��� R Lm�O  ¥   Max [15 ; 20.0l�   ] = 15 K la section donnée peut être calculée en flexion 

composée en majorant les efforts comme suit : 

 ��F� R ���������������������������������������������������������7F R ��F� �= ��H � �% �� �P������������������ 
� Excentricité additionnelle ea :

ea = max [ 2 cm ; �P>H ] = max [ 2 cm ; NHZP>H ] K ea = 2 cm 

� Excentricité  du second ordre e2 : 

e2  = M=��3FHò=� = @�) � ½×Â] ;  avec : Â = 2 
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½ = 
x�x�ox� = FPJmPF>FPJmPF>oFNmMJP = 0.898 

e2 = 
M=PZ>mJ++++++++²FHò=FHH = @�) � 'm/a/ = )C 

e2  = 0.93 cm 

M’
1 = �F� �= ��H � �% �� �P���� �R ��O'/m�)× (0,0272+0,02+0,0093) 

M’1 =429.859 KN.m 

�F� R �O'/.�)a�� 
 

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

e0  = Æ¿���  = NP¼.Z>¼ËJHZ.FP = 0.057m= 5.70 cm ¬�IP = NPHP  = 210 cm K l’effort normal de compression 

est appliqué à l’intérieur de la section. 

	 Vérification si la section est entièrement comprimée : 

 

�F R ��7F ���7F =������ �)�� �F R L)a./0a � �O'/.�) =���L.�'�� L.)') �� �F R �O/�a.�O�a�."� 
��� �R �'m����,�L)' ³ 'm/� = �'��,��Lm)�,)'�,�L)' R �0a�O�)�.)��."

 ��� R ��0a�O.�)��a�." 
 �)� R �O'/.�)� = �L.�' ³ �'.��� ³ �0a�O.�)� �)� R �LL/0.�O��a�." 
(�� R ��0a�O.�)��a�."�>�)� R �LL/0.�O�a�." K La section est partialement  

comprimée(S.P.C).

	Vérification de l'existence de A’
1:

G R x¿sj=~=N3 R FJZË¼ËJH�FNmP=PH=�NFH�r R0.354 

G R 'm�0L ¬ ­� R 'm�a) K �
D����z�²L''��K �·��¨�ä{|åãä�í�å�À ��'''¼/ Ì �'''¼} 
 

K }/� R � �0�/ R L''�m�0 R �L/���
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~ R �m)05� ³ 8� ³ )G6 K ½ R '.0�0 

� R � ³ 'mL~ K � R 'm�� 

4F R �F}/ = � = � R �O/�a�O'��L/ = 'm�� = L�' R �0�.OL��D"r��������������� 
 

	 On revient à la flexion composée : 

4 R �4F ³ eFHH=sB R �0�.OL ³ ËJHZFPHFHH=MNZ R ³OL.a/��[\P ¬ '� K On prendra A= 0 cm 

� Armature minimale : 
A chacune des extrémités du voile   K  A V]4HA10 

� Choix : 

             4T12                   A = 4.52 cm2

	 E L S : 

e’0  = ÆBAy�BAy  = FNF.HJP>HPJmZP = 0.0281 m= 2.81 cm K l’effort normal de compression est 

appliqué à l’intérieur de la section. 
 

e’0  = ÆBAy�BAy  = Æ§¨�  = IJ =NPHJ  = 70 cm  K la section est entièrement comprimée et il nous 

faut vérifier que : *, S *,+++ = 0.6 = 9-PZ =  
 

b= 20 cm ; h =420 cm ; c = 10 cm ; d = 410 cm

bH R  = � � �0�4�F � 4�P� R )' = L)' � �0�L.0) = )� R /0�0.O�D"P�

�F R �bH = c = �P) � �0 = 54F� = �� � 4P� = �6v 
K "F R �/0�0.O = c)' = L)'P) � �0 = �L.0) = L)'�v R )�'�D" 

�P R � ³ �F R L)' ³ )�' R )�'�D" 

�##� R  � = ��FM � �PM� � �0 = @�4F� = ��F� ����P ���4P� = ������F�PC 
�##� R )'� = �)�'M � )�'M� � �0 = @�L.0) = �)�'� ��'�P �� L.0) = �L)'�� �)�'�PC 
�##� R �O�La�)''��D"N 
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�S R �/01 ³ �/01 = ��) ³ �F
 R �L�.'O) ³ 0')Om/) = �L)') ³ )�'
 R �L�.'O)��a�." 

}H R �/01�'' = bH R 0')O/)'�'' = /0�0.O R 0./a���
 

a R �S�##� R �L�'O)�O�La�)'' R '.'''a 

}~F R }H � a = �F R 0./a � '.'''a = )�' R O.'/���
 

}~F R O.'/���
 S }~ S }~+++ R �'mO = ��PZ R �0���
 

K ����
�"
����������"��������������
����"��������"�����������
�D����������O��
��� 

� Armature minimale (suivant RPA99/Version 2003) : 

Amin = 0.0015= ´ = G = 0.0015 =20 = 420 = 12.6 cm2 

A = max (Acal ; Amin) = 12.6 cm2 

� Choix des armatures :  
Sens y-y : 12 T12        A= 13.57 cm2

Sens z-z : 4 T12  A = 4.52 cm2

 
� L’espacement minimal des barres verticales et horizontales : 

Selon RPA99/ Version 2003 : 

S S "����.0 = �À �'�[\� 
S S "����.0 = �À �'�[\� = (1.5 = )'À �'�[\� = 30 cm  

Alors l’espacement se prend en fonction du nombre de barre à condition que : SS30cm. 

Donc : on adoptera un espacement S = 20 cm. 

S’ = 
PHP  = 10 cm. 

� Calcul des armatures transversales :

� Vérification de l’effort tranchant :

ÛÙ+++ = min (0.2 123456 ;5 MPa) = 5 MPa. 

ÛÙ= ÝÎC=T ; T= 1.4 Tu 
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ÛÙ= F.N=MMZ.FH=FH;PH=NFH=FHH  = 0.58MPa 

ÛÙ ¬ ÛÙ+++ K Le calcul des armatures transversales n’est pas nécessaire. 

 

� Espacement des armatures transversales : 

S S "����.0 = �À �'�[\� = 30 cm. 

Donc : on adoptera un espacement S = 20 cm. 

� Armatures transversales : 
 

�y~l=/ ] � ©fµ�HmM�y34=ª�Hm¼=��«t
��K (Pas de reprise de bétonnage) 

�y~l=/ ] � ©fµ�HmM�y34=ª�Hm¼=��«t
  K 4J ] ©fHm¼=��«t

 = ´H = ¤ 

4J ] H.>ZHm¼=òll¿.¿æ = )' = )'= 0.74 cm2 

� Armatures transversales  minimale: �y��¬­~l=/ ] F�� �"���@ßÎP  ; 0.4 MPa] 

4J�L�q ] ~=®��  = ßÎP   = PH=PHNHH  = H.>ZP  = 0.29 cm2 

4J R "
,� 4J�%}�; 4J�L�q) = 0.74 cm2 

 

� Choix : )�/� { �����· R �.'��[\2 
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VII.4.  Etude des voiles périphérique : 

 

Selon le RPA99 (version 2003) article 10.1.2, Les ossatures au dessous du niveau de base, 

formées de poteaux cours doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des 

fondations et le niveau de base. 

Ce voile doit avoir les caracteristiques minimales ci-dessous : 

- Epaisseur  15cm 

- Les armatures sont constituées de deux nappes. 

- Le pourcentage minimum des armatures est de 0.105 dans les deux sens (horizontal et 

vertical)-les ouvertures dans ce voil ne doivent pas réduire sa régidité d’une manière 

importante. 

� Détermination des sollicitations :

a) calcul de l’effort N : 

Ppr=�bxVb 

�b=2500Kg/m3 

Vb=1=h=e =1=2,72=0.20=0.76 m3  

Ppr=2500=0.76=1900 Kg. 

� Etat limite ultime(E.L.U.) :

          N=1.35= Ppr =2565 daN 

� Etat limite de service (E.L.S.) : 

          N= Ppr=1900 daN 

b)  Calcul de la poussée des terres : 

               q= KP. h.�  

Avec : 

      KP : Coefficient de poussée ;         

       h :   Hauteur du voile ; 

    � : Masse volumique des terres et  

Fig VII.7 : contrainte du voile 
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      Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel   

Avec : · = �
3
2

 ; �=35°  (· : frottement mur /sol) 

   �=1700 Kg/m³ 

    Kp= 0.247  

� Calcul des contraintes : 

            
²/93,1208.317247.0

0

266

0

mKN!��!
!

�
�

   

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

répartie q.    

q=   2/47.6
2

093,12 mKN!
#         

  

  

 

 

 

 

� Combinaisons fondamentales : 

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

  uq  = 1.35�6.47= 8,74 KN/m2   

                   Pour une bande de 1m de largeur : 	Ù+++  = 	Ù = � R /m�L�^�`\2 

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

serq  = 6 ,47KN/m2 

                   Pour une bande de 1m de largeur : 	?C§+++++  = 	?C§ = � R OmL��^�`\2 
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Suivant la direction Ly

� Calcul des sollicitations : 

� Etat limite ultime (E.L.U) : 

Suivant la direction Lx                                                                                 

 

� Etat limite de service (E.L.S) :

Suivant la direction Lx

+ = }_}` =�MHZJFH = 0,50 K À = 0,50 § 0,4 K��
��
��������������
������,������
� Calcul des moments :

Mx = �� qx
 L2
x                                   

            My = μy Mx 

� Etat limite ultime : 

                                0966.0!u
x
              Mu

x = mKN.01,808.374,80966.0 2 !��  

                              2500.0!u
y
 Mu

y = mKN .04,201,82500.0 !�  

� Etat limite de service:

                                1.0!ser
x
                   Mser

x = mKN.14,608.347,61.0 2 !��  

3671.0!ser
y
 K Mser

y = mKN .25,214,63671.0 !�  

Tableau VIII.2 : Tableau récapitulatif des sollicitations : 

 

 

 SENS X-X SENS Y-Y 

combinaison E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S 

Ma (KN.m) 2,40 1,84 1.02 1.13 

Mt (KN.m) 6,81 5,22 1,53 1,69 

2
xu

u
x

u
x lqM ��
!

u
x

u
y

u
y MM �
!

2
xser

ser
x

ser
x lqM ��
!

ser
x

ser
y

ser
y MM �! 


��! 50.0� �

��! 50.0� �
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� Calcul des ferraillages :  

� Enrobage : 

         Fissuration préjudiciable               a =2 cm 

         Cx = a + 
2
�  

         Cy =  a + 
2
�� #     

max� cm
h

5,1
10
15

10
0 !!�  

                            O n prend : cm1!�                                          Fig VIII.9 : Enrobage 

Donc :                                                                

         Cx = a + cm5,2
2
1
!  

         Cy =  a + cm5.3
2
11 !#

        cmchd xx 5.120 !�!  

        cmchd yy 5.110 !�!  

     Le ferraillage en appui et en travée est le même en va prendre le moment maximal 

(moment en travée) 

	 Sens X-X

� Etat limite ultime (E.L.U) :  

�J).  = 6,81 KN.m 

                          

                                                                             Fig VIII.10 : Section de calcul en travée (x-x) 

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

μ=� xy_f �,.T².Ñ6� = JZFHFHH=FPm>²=FNmP = 0,031 

 μ = 0, 031 < μL = 0,392(FeE400)   K A' n'existe pas et 1000�ÒS > 1000�ÒL                         

±s = 1C5? =  NHHFmF> = 348 MPa 

½ = 1,25 =(1-8� ³ )Ï) = 1,25 = (1-©� ³ ) = 'm'�)/) = 0,039 

Ç = 1- 0.4½ = 1- 0.4=0.016 = 0,984 
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� Détermination des armatures:

4J). R �J).}/ = � = � R O/�'�L/ = 'ma/L = �)m0 R �m0a�D"r 
� Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

Dalle pleine (barres à haute adhérence de classe FeE400) ; 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×15= 1.20cm²/ml 

Au
 tx = max (Au 

tx ; Amin) = max (1.59 ; 1.20) 

Au
 tx = 1.59 cm2 

 

� Espacement maximal des armatures:

L’écartement des armatures : cm33)cm33;h3(min d !�2  
� Choix des armatures:

   4T10/mL                A = 3,14 cm2/ml 

       (T10                 e = 25cm). 

� Etat limite de service (E.L.S) :

�J)/01 = 5,22 KN.m 

X R� F>=��  = F>=MmFNFHH  = 0.50 

E= 2= � = ç = 2= 'm0' = �)m0 = 12,50 

y1 = ³�� � ©�P � î = ³�'.0' � 8'.0'P � �)m0' = 3,07 cm 

I = ,=
¿;M  + 15 = · = �ç ³ �F) = FHH=M.HË;M  + 15 = �.�L = ��).0 ³ �.'�) =1408,63 cm4 

K = ÆÐ�BAyþ  = >PPHFNHZ.JM = 3.71 

*,= K= �F= 3.71=3.07 = 11.39  MPa. 

*, = 11.39 MPa¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa. 

*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = �.�� = ��).0 ³ �.'�) = 524.78 MPa Ì *?�= 201.63 MPa 

 

Fissuration préjudiciable K�������� *�́  = 0.6= 9-PZ= 15 MPa. 
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                                                    *?� = min (PM 9CÀ ��'8� = 9ÖPZ) = 201.63 MPa 

 *, ¬ *,+++ R15 MPa K il faut recalculer les armatures  à l’ELS acev : 

 *? Ì *?� = 201.63 MPa                                *?� = = 201.63 MPa                                                                

 

Calcul des armatures à l’ELS :

ÏF = ÆÐBAyÑB+++=,=T3 = �>PPHPHF.JM=FHH=FP.>3 = 0.0017 

ÏF= 0.0017  
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  �������ÕF = 0.930 

                                         ¯F= 56.43 

 

}~= st++++ª¿ = PHF.JM>J.NM  = 3.57 MPa ¬ *�́  R15 MPa  K A’ n’existe pas. 

As= 
ÆÐBAy}�++++=�Ó¿=T = >PPHPHF.JM=H.¼MH=FP.> = 2.23 cm2 

- Choix des armatures :
 

4T10     A = 3.14  cm2 

e = 25 cm  

	 Sens Y-Y :

� Etat limite ultime (E.L.U) :  

�J'.  = 1,53KN.m                                                  

                                                                             Fig VIII. 11: Section de calcul en travée (y-y) 

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

μ=� xyf̀ �,.T².Ñ6� = F>MHFHH=FF.>²=FNmP = 0.0082 

μ = 0.0082 < μL = 0,392  (FeE400)  KA' n'existe pas et 1000 ÒS > 1000 ÒL                         

±s = 1C5? =  NHHFmF> = 348 MPa 
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½ = 1,25 = (1-8� ³ )Ï) = 1,25 = (1-©� ³ ) = '.'/)) = 0.010 

Ç = 1- 0.4½ = 1- 0.4=0.010 = 0.996 

� Détermination des armatures:

4J'. R �J'.}/ = � = � R �0�'�L/ = 'maaO = ��m0 R '.�/�D"r 
� Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

Dalle pleine (barres à haute adhérence de classe FeE400) ; 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×15 = 1.20cm²/ml 

Au
 ty = max (Au 

ty ; Amin) = max (0,38 ; 1,20) 

Ax
t y = 1.20cm²/ml 

� Espacement maximal des armatures:

L’écartement des armatures : cm33)cm33;h3(min d !�2  
� Choix des armatures: 

   5T10                   A = 3,93cm2/ml 

(T10                 e = 25cm). 

� Etat limite de service (E.L.S) :

�J)/01 = 1.53  KN.m 

X R� F>=��  = F>=M.¼MFHH  = 0.59 

E= 2= � = ç = 2= 'm0a = ��m0 = 13.75 

y1 = ³�� � ©�P � î = ³�'.0a � ©'.0aP � ��.�0 = 3.16cm 

I = ,=
¿;M  + 15 = · = �ç ³ �F) = FHH=M.FJM  + 15 = �.a� = ���.0 ³ �.�O) =1176.92cm4 

K = ÆÐ�BAyþ  = F>MHFFËJ.¼P = 1.30 

*,= K= �F= 1.30=3.30 = 4.11  MPa. 

*, = 4.11 MPa¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa. 

*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = �.�' = ���.0 ³ �.�O) = 162.63 MPa ¬ *?�= 201.63 MPa 

*,  ¬ *,+++  
�������*?= ¬ *?�     K les armatures calculées à l’ELU seront maintenues 
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Chapitre IX : Etude de l’infrastructure 

IX.1. Introduction : 

L’instabilité des constructions lors d’un séisme est souvent causée par les sous 
dimensionnement des fondations. 

Les fondations sont des ouvrages qui assurent la stabilité d'une construction, ainsi que la 
bonne transmission des sollicitations (charges) et leur diffusion dans le sol. 

Pour le cas des bâtiments courants, on distingue deux types de fondations qui sont : 

� Fondation superficielles : sont de trois types : 

- Semelles isolées : placée sous un poteau, 

- Semelles filantes : placée sous un mur ou plusieurs poteaux rapprochés et 

- Radier général 

� Fondation profondes : 

- Semelles sur puits et 

- Semelles sur pieux. 

Les critères influant le choix d’une fondation sont donc : 

	 La qualité du sol. 

	 Les charges amenées par la construction. 

	 Le coût d’exécution. 
 

IX.2.Etude du radier : 

IX.2.1.Généralité�:�

Le radier est considéré comme une dalle pleine renversée reposant sur des nervures, qui 
à leur tour reposant sur les poteaux, ils seront soumis à la réaction du sol. Dans le calcul 
suivant, on choisir le panneau le plus défavorable. 
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Fig IX.1 : Schéma statique du radier général. 

Remarque :

Le radier général sera calculé à la flexion simple avec les combinaisons d’action 

suivantes : 

� Situation durable et transitoire :
ELU   { ��.�0É � �.0�Ê 

� Situation accidentelle :
ACC  { �É � Ê � î   
                                               (RPA99/Version 2003/10.1.4.1) 
ACC { 0.8 G �î 

� L’état limite de service : 
ELS  { �É � Ê 

Dans le calcul suivant, on choisit le panneau le plus défavorable.

IX.2.2.pré dimensionnement du radier : 

Pour des raisons pratique, le radier va déborder de 50 cm de chaque coté. 

� Hauteur du radier

Le pré- dimensionnement de ce dernier consiste à déterminer sa hauteur 

pour qu’il résiste aux efforts apportés par la superstructure et ceux apportées par 

l’effet de sous- pression, cette hauteur doit satisfaire aux quatre conditions 

suivantes : 

1. Condition  forfaitaire ; 

2. Condition  de rigidité ; 

3. Condition de non cisaillement ; 

4. Condition de non poinçonnement 
 

1) Condition forfaitaire
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Avec : 
L : la plus grande portée du panneau de dalle entre axes des poteaux. 
L = 6.10 m  K  0.763�\ S G S �.))�\� 

2) Condition de rigidité : 

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que : 
 X S °P XC 

Avec : XC: Longueur élastique donnée par :

XC R ­L = î = ó^ = ´ò
 

K : coefficient d’élasticité du sol ; k = 40 MN/m3 

E : module d’Young du béton (E = 3.104MPa) 

I : inertie du radier. 

b : largeur du radier 

pour notre cas  L = 6.10 m 

h ] �Mà� �P�° �N;
 

h ] � M=NHM=FHò �P=J.FH° �N;
 = 0.97 m. 

K �G ] '.a��\ 

3) Condition de non cisaillement : [BAEL91/A5.2.2] 
On doit vérifier que : 

ÛÙ S ÛÙ+++ = minU'.�0 = 123456 À LWMPa K���9|åå�«�ã|p¨�í«�ì�ç|[|�´±ä� 
ÛÙ+++  = 2.5 MPa 

Avec : 

ÛÙ = ÝÎÞ×�
,=T  = ÝÎÞ×�

,=H.¼I S�ÛÙ+++                               [BAEL91/A5.1,1] 

ÛÙ�: Contrainte tangentielle ; 
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ÛÙ+++ : Contrainte tangentielle admissible ; 

Tmax : effort tranchant max. 

Tmax = max (ØYÚ¡YÀ�Ø
Ú¡Y) 

On a ���	 = >.NHJ.FH = 0.88 K le panneau travaille suivant deux directions. 

Donc : 

Tu
x = ÍÎ��=¦�P = ¦	ò¦	òo¦�ò            

                                         Tu= max (Tu
x ; Tu

y) 

Tu
y = ÍÎ��=¦	P = ¦�ò¦�òo¦	ò  

La surface du radier est de : 

Sradier = Sbatiment= Sdebord = (25.05+1) = �)'.�0 � �� = 550.96 m2 

Le point de superstructure : 

G = 21064.36 KN 

	Ù = 1.35 Å£ + 1.5 Q = 1.35= UPFHJN.MJ>>H.¼J W + 1.5 =5 = 59.11 KN/m2 

Tu
x = >¼.FF=>.NHP = J.FHòJ.FHòo>.NHò = 98.88 KN/ml 

Tu
y = >¼.FF=J.FHP = >.NHò>.NHòoJ.FHò = 68.59 KN/ml 

Tu= max (Tu
x ; Tu

y) K Tu = 98.88 KN/ml 

h ]� ÝÎÞ×�
H.¼=,=ßÎ++++�������������������� K h = 4.39 cm 

4) Condition de non poinçonnement : 
Il faut que : 

Nu S 0. 045 = !- = G = 9-PZ……………. (1) 

Avec : 

Uc : périmètre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier et 

h : épaisseurs du radier et 

Nu : charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée à l’ ELU.R . 
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Pour notre structure  

Nu
max = 5062.25 KN (appliquée par un poteau de section carré (60=60) cm2). 

Uc = 2.(a1+b1) 

a1 = a + h 

b1 = b + h 

Uc = 2.(a+b+2.h) 

L’équation (1) deviendra : 

Nu S 0. 045 = ). �
 �  � ). �� = G = 9-PZ 

Nu= �'M S 0. 045 = ). �O' � O' � ). �� = G = )0 = �'P 

270 h+4.5 h2 -50622.5] h 

On aura h ] 0.80 m  

Remarque : 

Pour satisfaire les quatre conditions, on prend h = 1.22 m. 

 

� La hauteur des nervures hn : 
hn ] �FH = JFHFH  = 61 cm 
On prendra      hn = 70 cm. 
 
 
 

� Epaisseur de la dalle :                                   Fig IX.2 : Dimension du radier 
e] �PH = JFHPH  = 30.5 cm                                                  

On prendra      e = 40  cm. 

	 Pér-dimensionnement des poutres : 
On distingue deux types des poutres apparentes : 
� Poutres principales et                                          
� Poutres secondaires 

  Les dimensions des poutres doivent satisfaire aux  
conditions suivantes :                                                    
 
                                                                                                  
0.3 h S�´H S0.7 h ´F Smin (�µ,lP À �FH)                                                     Fig IX.3 : Dimension du poutre 
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b= 2 = ´F+ ´H 

Lx = 540 cm ; Ly = 610 cm 

Tableau IX.1 : dimension des poutres. 

IX.2.3 Détermination des sollicitations:

1. Caractéristiques du radier :
h = 122 cm ; e =40 cm ; hn = 70 cm ; S = 550.96 m2 
Inerties du radier : 

Ixx = 32195.52  m4 ; Iyy = 29521.87 m4 

Abscisse du centre de gravité du radier : 

VX = 13.03 m, Vy  = 10.58 m 

2. Calcul du poids radier Pr :
Poids du radier sans poutres : 

P1 = S= ä = 7,+++ = 550.96 =0.40=25 = 5509.6 KN. 

Avec : 

E : épaisseur du radier sans poutres ; 

7,�: Masse volumique du béton ; 

� Poids des poutres principales : 
Pp = L(h-h0) . b0  .�7,+++ = 117.9 (1.22 -0.40)=�0.40 = 25 = 966.78 KN 

L : la somme des longueurs de toutes les poutres principales et  

� Poids des Poutres secondaires : 

Ps = L’(h-h0) . b0  .�7,+++ = 122.75 (1.22 – 0.40) =0.40=25 = 1006.55 KN 

L’ : la somme des longueurs de toutes les poutres secondaires ; 

Donc : Pr = P1+ Pp+Ps = 7482.93 KN. 

 Poutres principales Poutres 
secondaires

h (cm) 122 122 
h0 (cm) 40 40 
b0 (cm) 40 40 
b1 (cm) 60 60 
b (cm) 160 160 



��
�������R������������������������������������������������������²��������������
����D���������������������������
�

������������������������������������������ !��"����#���
$�����
 ��
�����%&�'&(����(��� �
$������
�

3. Surcharge d’exploitation Qr :
Qr = 5 = S = 5 = 550.96 = 2754.8 KN. 

4. Combinaisons d’actions : 
� Situations durable et transitoire état limite ultime (ELU)

(1.35 G+ 1.5 Q) + (1.35 Pr + 1.5 Qr)  

Nu = N1
u+ N2

u 

Avec : 

N1
u : résultante de toutes les réactions verticales appliquées sur le radier qui sont données par 

le logiciel Etabs  sous la combinaison ELUR. 

N1
u = 21064.36 KN. 

N2
u =  1.35= 7482.93 +1.5 = 2754.8  =14234.16 KN 

Nu = N1
u+ N2

u = 35298.52 KN 

Mx = 19650.921 KN.m 

My = 542.136 KN.m 

Avec : 

Résultante de tous les moments par rapport au centre de gravité du radier dans la direction 
considérée ( sont données par le logiciel Etabs) 

� Situation accidentelle [(G+Q �E) + (Pr + Qr)] et [(0.8 G� E) + 0.8 Pr)] 
 
 Na = 19860.57 KN 

Mx = 24086.54 KN.m 

My = 17625.65 KN.m 

� Etat limite de service (ELS)  (G+Q) + (Pr +Qr ) 
 
Ns= 19860.57 KN 

Mx = 26016.74 KN.m 

My = 18375.86 KN.m 

5. Vérification des contraintes sous le radier : 

*FmP= �£ � Æþ = ï 

*Ú= MÑ¿�oÑ3N  
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*FmP�: Contraintes du sol sous la structure (sous le radier) 

Fig IX.4 : schéma des contraintes du sol. 

*?²¦�= 2,5 bars 

Suivant l’article de RPA99/Version 2003 : 

*¡TÚ�=  *?²¦�  = 2,5 bars      K(ELU et ELS) 

*¡TÚ�= 1,5 = *?²¦�  = 3,75 bars      K(S AC) 

� Exemple de calcule :
Etat limite ultime sens X-X : 

*FmP=[ M>P¼Z.>P�>>H.¼J� � F¼J>H.¼PFMPF¼>.>P = ��.'� ]=10-2 

*F= 0.72 bars ¬ *�ç\�  = 2.5 bars   K   condition vérifiée  

*P= 0.56 bars ¬ *�ç\�  = 2.5 bars   K   condition vérifiée  

*Ú= MÑ¿�oÑ3N   = 0.68 bars. 

Etat limite de service sens y-y : 

*FmP=[ F¼ZJH.>Ë��>>H.¼J� � PJHFJ.ËN�MPF¼>.>P = ��.'� ]=10-2 

*F= 0.47 bars ¬ *�ç\�  = 2.5 bars   K   condition vérifiée  
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*P= 0.26  bars ¬ *�ç\�  = 2.5 bars   K   condition vérifiée  

*Ú= MÑ¿�oÑ3N   = 0.42 bars. 

IX.3. Ferraillage de radier :

IX.3.1. Ferraillage de la dalle : 

	 le calcul se fait pour une bande de 1 m de largeur en flexion simple. 
	 La fissuration est considérée comme pérjudiciable. 

� Détermination des efforts : 
 Charge pour une bande de 1 m 

q = *Ú = ��\  

le panneau le plus sollicité :  

Lx = 5.00 m 

Ly = 5.70 m 

Mu
x = ­u

x = 	Ù+++ = XYP   K ��å�|ï�¨ã�±��ç|«ä[ã|p¨�XY  

Mu
y = ­u

y = Mu
x         K ����å�|ï�¨ã�±��ç|«�[ã|p¨��X
�

� Etat limite ultime:( ELU) :
                                                                            Fig IX.5 : schéma du panneau de la dalle 	Ù+++  = *Ú = ��\ = 68 = � = 68 KN/ml 

Q R ���	 = >HH>ËH = 0.88    K      ­u
x =  0.0476 

                                                     ­u
y = '.�438        

Mu
x = ­u

x = 	Ù+++ = XYP    = 0.0476 = 68 = 52 = 80.92 KN.m 

Mu
y = ­u

y = Mu
x = 0.7438 = 80.92=  60.19  KN.m�

	 Moment en travée : 
Mu

tx = 0. 75 Mu
x = 0.75 =80.92  = 60.69  KN.m 

Mu
ty = 0.75 Mu

y = 0.75 = 60.19  = 45.14   KN.m  
	 Moment en appuis :  

Mu
ax = - 0.50 Mu

x = - 0.5 = 80.92= - 40.46 KN.m 
Mu

ay = - 0.50 Mu
y = - 0.5 = 60.19 = - 30.09  KN.m 

	 Etat limite service (E.L.S) : 
 

	?C§+++++  = *Ú = ��\ = 42 = � = 42 KN/ml 
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 Q R ���	 = >HH>ËH = 0.88 

­ser
x = 0.0546 

­ser
y = 0.8216 

  Mser
x = ­ser

x = 	?C§+++++ = XYP   =  0.0546= L) =5 2 = 57.33 KN.m 

 Mser
y = ­ser

y = Mser
x   = 0.8216=57.33 = 47.10  KN.m         

	 Moment en travée : 
Mser

tx = 0. 75 Mser
x = 0.75 = 0�.���=  42.99  KN.m 

Mser
ty = 0.75 Mser

y = 0.75 = 47.10 =35.33 KN.m  
	 Moment en appuis :  

Mser
ax = - 0.50 Mser

x = - 0.5 = 0�.�� = - 28.67  KN.m 
Mser

ay = - 0.50 Mser
y = - 0.5 = 47.10 = -23.55 KN.m 

� Calcul des armatures : 

	 Enrobage : 

                                                FigIX.6 : Enrobage 

Béton enterré K    on prend : a = 3 cm 

Cx = a+ 
�P   Cx = 30+ 

FPP  = 36mm   

Cy = a +��P + »             K              Cy = 30 +12 +�FPP   = 48 mm 

K�»Ú¡Y S �� IlFH��=�4 cm����������������������������������� 

On prendra :�»= 12 mm  

	 Hauteurs utiles : 
dx = h0 – Cx = 40 – 3.6= 36.4 cm                         
 dy = h0 – Cy = 40 – 4.8 = 35.2 cm 
 
� Section de calcul :
 
Sens x-x : 
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a) sens xx 

� Sens x-x : 
a. En travée :

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

tx = 60.69  KN.m 
                                                   

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R ÆÐÎÑ6=�,=T3 = JHJ¼HFN.P=FHH=MJ.N3 = 0.032 
 Ï = 0.032 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

- Calcul des armatures Au
tx : 

  · R ÆÐÎÑB=�Ó=TY             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.041 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.984 
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· R JHJ¼HMNZ=�H.¼ZN=MJ.N = 4.87 cm2/ml 

- Condition de non fragilité (CBA93/A4.2.1) : 
Amin = 0.0008 =b = h0= 0.0008=100= 40 
Amin = 3.2 cm2/ ml 

- Conclusion : ·= max (·cal ; Amin) = max (4.87 cm2/ ml ; 3.2 cm2/ ml) ·= 4.87cm2/ ml 

- Choix des armatures : 
5T12 ³= 5.65 cm2/ml

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

Mser
tx = 57.33 KN.m 

D = 15 = w, = 15 = >.J>FHH  = 0.85 cm. 

E = 2 = �� = ç = 2 = ��'./0� = �O.L = 61,88 cm2 

y1 = - D+ ©�î � �P  = - 0.85 + ©O�.// � './0P = 7.06 cm 

I = ,=
¿;M  + 15= · = �ç ³ �F)2 

I = FHH=�Ë.HJ�;M  + 15= 0.O0 = ��O.L ³ �.'O)2 

I = 84685.68 cm4. 

K = ÆBAyÐ
þ  = 0���'ZNJZ>.JZ� = 0.68  

Fissuration préjudiciable K�������� *�́  = 0.6= 9-PZ= 15 MPa. 

                                                    *?� = min (PM 9CÀ ��'8� = 9ÖPZ) = 201.63 MPa 

*,= K= �F= 0.68 =7.06 = 4.80 MPa ¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa

*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = '.O/ = ��O.L ³ �.'O) = 299.27 MPa Ì *?�= 201.63 MPa 

- Conclusion :*, ¬ *,+++ R15 MPa K les armatures calculées à l’ELU ne convient pas et                                  

*? Ì *?� = 201.63 MPa                doivent être recalculé à l’ ELS                                                                   

	 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 
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ÏF = ÆÐBAyÑB+++=,=T3 = �>ËMMHPHF.JM=FHH=MJ.N3 = 0.0022 

ÏF= 0.0022  
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  �������ÕF = 0.922 

                                         ¯F=49.10 

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : 
 }~= st++++ª¿ = PHF.JMN¼.FH  = 4.11MPa ¬ *�́  R15 MPa  K A’ n’existe pas. 

As= 
ÆÐBAy}�++++=�Ó¿=T = >ËMMHPHF.JM=H.¼PP=MJ.N = 8.47 cm2 

- Choix des armatures :

 
8T12     A = 9.05 cm2 

e = 12.5 cm  

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

Mu
tx = 40.46  KN.m 

                                                   

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R Æ×ÎÑ6=�,=T3 = NHNJHFN.P=FHH=MJ.N3 = 0.022 
 Ï = 0.022 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

- Calcul des armatures Au
tx : 

  · R ÆÐÎÑB=�Ó=T             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.028 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.989 

· R ÆÐÎÑB=�Ó=T  = NHNJHMNZ=H.¼Z¼=MJ.N   = 3.23 cm2         

- Choix des armatures :
4 T14                      A= 4.52 cm2 

e = 25 cm 

	 Etat limite  de service  (E.L.S) : 
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Mser
tx = 28.67 KN.m 

D = 15 = w, = 15 = N.>PFHH  = 0.68 cm. 

E = 2 = �� = ç = 2 = ��'.O/� = �O.L = 49.50 cm2 

y1 = - D+ ©�î � �P  = - 0.85 + ©La.0' � '.O/P = 6.39 cm 

I = ,=
¿;M  + 15= · = �ç ³ �F)2 

I = FHH=�J.M¼�;M  + 15= L.0) = ��O.L ³ O.�a)2 

I = 57734.91 cm4. 

K = ÆBAyÐ
þ  = )/O�'>ËËMN.¼F� = 0.50 

*,= K= �F= 0.68 =7.06 = 4.80 MPa ¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa

*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = '.O/ = ��O.L ³ �.'O) = 299.27 MPa Ì *?�= 201.63 MPa 

- Conclusion :

*, ¬ *,+++ R15 MPa K les armatures calculées à l’ELU ne convient pas et                                  

*? Ì *?� = 201.63 MPa                doivent etre recalculé à l’ ELS                                                                   

	 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

ÏF = ÆÐBAyÑB+++=,=T3 = PZJËHPHF.JM=FHH=MJ.N3 = 0.0011 

ÏF= 0.0011  
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  �������ÕF = 0.943 

                                         ¯F=72.72 

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : 
 }~= st++++ª¿ = PHF.JMËP.ËP  = 2.77 MPa ¬ *�́  R15 MPa  K A’ n’existe pas. 

As= 
ÆÐBAy}�++++=�Ó¿=T = PZJËHPHF.JM=H.¼NM=MJ.N = 4.14 cm2 

- Choix des armatures :
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4T12     A = 4.52 cm2 

e = 25 cm 

� Sens y-y : 
c. En travée :

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

tx = 45.14  KN.m 
                                                   

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R ÆÐÎÑ6=�,=T3 = N>FNHFN.P=FHH=M>.P3 = 0.026 
 Ï = 0.026 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

- Calcul des armatures Au
tx : 

  · R ÆÐÎÑB=�Ó=TY             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.033 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.987 

· R N>FNHMNZ=�H.¼ZË=M>.P = 3.76 cm2/ml 

- Condition de non fragilité (CBA93/A4.2.1) : 
 

Amin = 0.0008 =b = h0= 0.0008=100= 40 
Amin = 3.2 cm2/ ml 

- Conclusion : ·= max (·cal ; Amin) = max (3.76 cm2/ ml ; 3.2 cm2/ ml) ·= 3.76 cm2/ ml 

- Choix des armatures : 

4T12 ³= 4.52 cm2/ml

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

Mser
tx = 35.33 KN.m 

D = 15 = w, = 15 = N.>PFHH  = 0.68 cm. 

E = 2 = �� = ç = 2 = ��'.O/� = �0.) = 47.87 cm2 

y1 = - D+ ©�î � �P  = - 0.68 + ©L�./� � '.O/P = 6.27cm 

I = ,=
¿;M  + 15= · = �ç ³ �F)2 
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I = FHH=�J.PË�;M  + 15= L.0) = ��0.) ³ O.)�)2 

I = 64961.26 cm4. 

K = ÆBAyÐ
þ  = �0��'JN¼JF.PJ� = 0.54 

Fissuration préjudiciable K�������� *�́  = 0.6= 9-PZ= 15 MPa. 

                                                    *?� = min (PM 9CÀ ��'8� = 9ÖPZ) = 201.63 MPa 

*,= K= �F= 0.54 =6.27 = 3.39 MPa ¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa

*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = '.0L = ��0.) ³ O.)�) = 234.33 MPa Ì *?�= 201.63 MPa 

Conclusion :

*, ¬ *,+++ R15 MPa K les armatures calculées à l’ELU ne convient pas et                                  

*? Ì *?� = 201.63 MPa                doivent etre recalculé à l’ ELS                                                                   

	 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

ÏF = ÆÐBAyÑB+++=,=T3 = �M>MMHPHF.JM=FHH=M>.P3 = 0.0014 

ÏF= 0.0014  
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  �������ÕF = 0.936 

                                         ¯F=63.12 

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : 
 }~= st++++ª¿ = PHF.JMJM.FP  = 3.19 MPa ¬ *�́  R15 MPa  K A’ n’existe pas. 

As= 
ÆÐBAy}�++++=�Ó¿=T = M>MMHPHF.JM=H.¼MJ=M>.P = 5.32 cm2 

- Choix des armatures :

 
5T12     A = 5.65 cm2 

e = 25 cm  

d. En appui :
	 Etat limite ultime (E.L.U) : 
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Mu
tx = 23.55  KN.m 

                                                   

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : Ï R Æ×ÎÑ6=�,=T3 = PM>>HFN.P=FHH=M>.P3 = 0.013 
   Ï = 0.013 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400) K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

- Calcul des armatures Au
tx : 

  · R ÆÐÎÑB=�Ó=T             tel que :   Ã = 
Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.016 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.994 

· R ÆÐÎÑB=�Ó=T  = PM>>HMNZ=H.¼¼N=M>.P   = 1.93 cm2         

- Choix des armatures :

2 T12                      A= 2.26  cm2 

e = 50 cm 

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

Mser
tx = 23.55 KN.m 

D = 15 = w, = 15 = P.PJFHH  = 0.34 cm. 

E = 2 = �� = ç = 2 = ��'.�L� = �0.) = 23.94 cm2 

y1 = - D+ ©�î � �P  = - 0.34 + ©)�.aL � '.�LP = 4.56 cm 

I = ,=
¿;M  + 15= · = �ç ³ �F)2 

I = FHH=�N.>J�;M  + 15= L.0) = ��0.) ³ L.0O)2 

I = 66811.91 cm4. 

K = ÆBAyÐ
þ  = )�00'JJZFF.¼F� = 0.35 

*,= K= �F= 0.35 =4.56 = 1.60 MPa ¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa

*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = '.�0 = ��0.) ³ L.0O) = 161.07 MPa Ì *?�= 201.63 MPa 
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- Conclusion :

*, ¬ *,+++ R15 MPa K les armatures calculées à l’ELU ne convient pas et                                  

*? Ì *?� = 201.63 MPa                doivent etre recalculé à l’ ELS                                                                   

	 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

ÏF = ÆÐBAyÑB+++=,=T3 = PM>>HPHF.JM=FHH=M>.P3 = 0.001 

ÏF= 0.0010  
Ö¡,¦C¡Ùõöööö÷  �������ÕF = 0.945 

                                         ¯F=75.91 

- Vérification de l’existence  des armatures comprimée A’ : 
 }~= st++++ª¿ = PHF.JMË>.¼F  = 2.66 MPa ¬ *�́  R15 MPa  K A’ n’existe pas. 

As= 
ÆÐBAy}�++++=�Ó¿=T = PM>>HPHF.JM=H.¼N>=M>.P = 3.51 cm2 

- Choix des armatures :

 
4T12     A = 4.52 cm2 

e = 25 cm.

IX.3.2.Ferraillage du débordement : 

Le débordement est de 50 de chaque coté 

	 Etat limite ultime (EIU) :  *Ú= 68  KN/m2  

Pour une bonde de 1 m de largeur                          Fig IX.9 : Schéma statique du débordement 

	Ù = 68 = � R�68 KN/ml 

�Ù R ³�	Ù = ¦3P  = ³�O/ = H.>H3P  = - 8.5 KN.m  

Ï R ��Ñ6=�,=TY3 = Z>HHFN.P=FHH=M>.P3 = 0.005 
 Ï = 0.005 ¬ Ï¦ = 0.392 (Acier FeE400                              Fig IX.10 : Section de calcul. 
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K A’ 
 et 1000�Ò? Ì 1000�Ò¦ K *?= 1A5B = 348 MPa 

� Calcul des armatures Au
tx  · R ÆÐÎÑB=�Ó=T             tel que :   Ã = 

Fµ8�FµPÔ�H.Z   K   Ã = 0.006 

Õ= 1 � 0.4�Ã = 0.998 

·Ù R ÆÐÎÑB=�Ó=T  = Z>HHMNZ=H.¼¼Z=M>.P   = 0.70  cm2         

� Condition de non fragilité (CBA93/A4.2.1) : 
 

Amin = 0.0008 =b = h0= 0.0008=100= 40 
Amin = 3.2 cm2/ ml 
� Conclusion : ·= max (·cal ; Amin) = max (0.70 cm2/ ml ; 3.2 cm2/ ml) ·= 3.32 cm2/ ml 

� Choix des armatures : 
3T12 ·= 3.39 cm2/ml 

e = 33 cm 

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

*Ú= 42  KN/m2 

	Ù = 42 = � R�42 KN/ml 

�Ù R ³�	Ù = ¦3P  = ³�L) = H.>H3P  = - 5.25  KN.m 

 
D = 15 = w, = 15 = M.M¼FHH  = 0.51 cm. 

E = 2 = �� = ç = 2 = ��'.0�� = �O.L = 37.13 cm2 

y1 = - D+ ©�î � �P  = 0.51 + ©��.�� � '.0�P =  5.60 cm 

I = ,=
¿;M  + 15= · = �ç ³ �F)2 

I = FHH=�>.JH�;M  + 15= �.�a = ��O.L ³ 0.O')2 

I =  54092.21 cm4. 

K = ÆBAyÐ
þ  = 0)0'>NH¼P.PFF� = 0.097 

*,= K= �F= 0.097 =5.60 =0.54 MPa ¬ *,+++ = 0.6= 9-PZ= 15 MPa
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*?= 15 k = �ç ³ �F) = 15 = '.'a� = ��O.L ³ 0.O') = 44.81  MPa Ì *?� = 201.63 MPa 

Conclusion :

*, ¬ *,+++ R15 MPa K les armatures calculées à l’ELU sont maintenues 

*? Ì *?� = 201.63 MPa                

) Vérification de l’effort tranchant : 

Tu = ÍÎ��=¦�P = ¦	ò¦	òo¦�ò       
	Ù= 68 KN/ml                                         Tu = ÍÎ��=¦�P = ¦	ò¦	òo¦�ò   =63.22 KN. 

ÛÙ = ÝÎÞ×�
,=T   = JMPPFHH=MJ.N=FHH = 0.02 MPa 

Fissuration préjudiciable : ÛÙ+++ = min [0.15= 123456 �;4 MPa] = 2.5 MPa 

ÛÙ = 0.02 MPa ¬ ÛÙ+++ = 2.5 MPa K les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 

     IX.4.Ferraillage des poutres de libages : 

Le rapport Ã R � ���	  Ì 0.4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges 

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoïdales et deux charges 
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens 
et on considère des travées isostatiques. 

Pour facilité le calcule des poutres, on remplace les charges triangulaires et trapézoïdales par 
des charges équivalentes uniformes. 

 

 

Fig XI.11 : La répartition des charges sur une dalle portée par 4 poutres. 
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� Sans longitudinal « Y » poutres principales : 

q= P	��	� = ) = 	+ = ��=@P�	µ����CP=�	  

Avec : 

	+�: Charges provenant du radier ; 

q : charge équivalente ;  

Fig IX.12 : Distribution des charges sur les poutres principales. 

� Sans transversal  « X » poutres secondaire : 

q= P	��	� = ) = 	+ = ��P  

Fig IX.13 : Distribution des charges sur les poutres secondaire. 

) Charges équivalentes

Tableau IX.2 : tableau récapitulatif des charges équivalent des poutres. 

Avec : 

Lx = 5,00 m ;  Ly  = 5,70 m 

�́ [KN/m2] q [KN/ml]

Poutres principales 
ELU 68 190.88
ELS 42 117.89
SAC 47 131.93

poutres secondaire. 
ELU 59 147.5
ELS 38 95
SAC 42 105
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 Remarque :

Les sollicitations sont calculées par logiciel RDM6 suivant le chargement des poutres 
mentionnées auparavant. 

- Poutres principales à l’ELU :

ELS : 
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Effort tranchant : 

Les résultats des moments sont récapitulés le tableau suivant. 

Tableau IX.3 : tableau récapitulatif des sollicitations et des sections d’armatures. 

sollicitations Poutres principales poutres secondaire 
Travées appuis Travées appuis 

Mu [KN.m] 343.70 -616.20 213.50 -384.80 
Macc [KN.m] 237.50 -425.9 152.00 -273.90 
Mser [KN.m] 212.20 -380.60 137.50 -247.80 

T [KN] 605.30 299.10 
Amin [cm2] 7,61 
Au [cm2] 9,80 17,54 8.12 8.60 

Aacc [cm2] 6,75 13,23 6,25 6.41 
A= max(Au ; Aacc ; Amin) 9,80 17,85 8,40 8,53 

Aser [cm2] 12.96 23,20 11,05 11.25 

Choix des armatures 
[cm2]

9 T14 
A= 13.85 

5T16+5T20
A= 25,76

4T16+4T12
A= 12.56 

4T16+4T12
A= 12.56 

� Poutre au sens principale :ØÙÚ¡Y = 605,30 KN 

a. Vérification de l’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : ØÙ�� S 'm)O�� = � = ´H� = 9-PZ 

Avec :  
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a = 0,9 = ç�= 0,9 = 122 = 109,8 cm 

ØÙÚ¡Y R O'0�''�� S 'm)O�� = �'a./ = L' = )0 = �'P = 2931660  N 

Donc : 

Il n’ya pas d’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis. 

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

On doit vérifier que : 

Ainf ] 
5B1A[Tu + Æ×ÎHm¼=T] 

Ainf R �'.'0�[\P ] 
F.F>�NHH [605300 - O�O)''Hm¼=F.¼Z] = �'µP= 7.46 cm2 

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

   Fissuration préjudiciable : ÛÙ+++ = min [0.15= 123456 �;4 MPa] = 2.5 MPa 

ÛÙ = ÝÎÞ×�
,=T   = JH>MHHFHH=FH¼mZ=FHH = 0.55 MPa 

ÛÙ = 0.55 MPa ¬ ÛÙ+++ = 2.5 MPa K les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

� Poutre sens secondaire :

ØÙÚ¡Y = 299.10 KN 

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

ØÙ�� S 'm)O�� = � = ´H� = 9-PZ 

Avec :  

a = 0,9 = ç�= 0,9 = 122 = 109,8 cm 

ØÙÚ¡Y R )aa�''��� S 'm)O�� = �'a./ = L' = )0 = �'P = 2931660 N 

Donc : 

Il n’ya pas d’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis. 

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

On doit vérifier que : 
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Ainf ] 
5B1A[Tu + Æ×ÎHm¼=T] 

Ainf R �'.'0�[\P ] 
F.F>�NHH [299100 - �/L/''Hm¼=F.¼Z] = �'µP= 2.39  cm2 

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

   Fissuration préjudiciable : ÛÙ+++ = min [0.15= 123456 �;4 MPa] = 2.5 MPa 

ÛÙ = ÝÎÞ×�
,=T   = P¼¼FHHFHH=FH¼mZ=FHH = 0.27 MPa 

ÛÙ = 0.27 MPa ¬ ÛÙ+++ = 2.5 MPa K les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

d. Section et écartement des armatures transversales At :
 

� Diamètre des armatures transversales : 

�Ö S "�� U IM> À ,lFH m �¦�Úë W 

�Ö S "�� UFPPM> À NHFH m �.)W�= 1.2 cm 

On prend :��Ö= 8 mm de nuance d’acier FeE235 K At = 4�Z= 2.01 cm2 

	 L’espacement des armatures transversales : 4J H = �JF ] � M. ³ 'm��JPZ = �'m/ = �0���� ~ � D�� ~��� 
I � R ���O��,������"����~ R a'� K å|¨Ã R �À [påÃ R ' 

Donc : 

�JF S � 4J� = 'm/' = �0 H = �M. ³ 'm� = �JPZ� R )m'� = 'm/' = )�0L' = ��'.00� ³ 'm� = )m�� R ³��/.'aD"�

�JP S "���'ma��À L'�D"� R "����'a./�À L'� R L'�D"[CBA93/A.5.1.2.2].�

�JM S 4J� = �0'mL =  R �)m'� = )�0'mL = L' R )a.0)��D"�@��ij®`i. t. °. ±. ±C. 
�J S "����JFÀ �JPÀ ��JM� R )a.0)�D" 

Donc : On adopte �J= 20 cm. 

� Dessin de ferraillage :
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Poutres secondaire de libages :

En appui : En travée : 

Fig XI. : Dessin de ferraillage d’une poutre secondaire.
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CONCLUSION : 
�

Ce projet de fin d’études mettre en pratique les connaissances théoriques acquises dans 

le cycle de formation pour analyser et étudier un projet de bâtiment réel. 

Ce travail nous a permis de comprendre les différentes techniques et logiciels pour 

calculer les structures, et en appliquant les principes de conception dans les ouvrages de 

bâtiment. 

L’objectif primordial et bien sur, la protection des vies humaines lors d’un séisme 

majeur.

D’après l’étude que j’ai faite, il convient de souligner que pour conception 

parasismique il très important que l’ingénieur. 

Grâce à logiciel, se trouve la meilleure disposition des voiles et ferrailles des éléments, 

alors cette étape très importante, qui demande les connaissances et certaines notions de base 

des sciences de l’ingénieur. 

En fin, ce projet de fin étude si la première expérience que l’utilisation de l’outil 

informatiques pour analyse et calcul des structures dans un cas réel.
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