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Résumé 

Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment de forme irrégulière à usage 

multiple constitué d’un rez de chaussée + 6 étages, implanté dans la wilaya de 

Mostaganem. 

Cette étude se compose de quatre parties : 

-La première partie c’est la description générale du projet avec une présentation 

de l’aspect architectural des éléments du bâtiment, Ensuite 

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

- La deuxième partie a été consacrée aux éléments secondaires (l’escalier 

poutrelles, dalles pleines et l’acrotère). 

- L’étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisième partie par 

étabs afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements 

(charges permanente, d’exploitation et charge sismique). 

-La dernière partie comprend le ferraillage des différents éléments résistants de 

la structure (fondation, poteaux, poutres). 

Ceci, en tenant compte des recommandations du BAEL91, modifiée99 et des 

règlements parasismiques algériens RPA 99/2003. 
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Introduction : 

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligatoire dans l’acte de bâtir. C’est 
dans ce contexte que s’inscrit ce travail qui nous a été confié. Notre travail vise à mettre en 
application les connaissances acquises durant les cinq années de formation MASTER à 
travers l’étude d’un ouvrage en béton armé. 
La stabilité de l’ouvrage est en fonction de la résistance des différents éléments structuraux 
(poteaux, poutres, voiles…) aux différentes sollicitations (compression, flexion…) dont la 
résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de leurs 
dimensions et caractéristiques. 
Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des règlements et 
des méthodes connues (CBA93, RPA99modifié en2003) qui s’appuie sur la connaissance des 
matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des éléments résistants de la 
structure. 
 
I .1 .Présentation du projet : 

Le projet consiste à l’étude d’une structure composée d’un sous-sol, RDC et six étages, dont 
le sous-sol est réservé à un parking, le RDC abrite des locaux à usage commercial et  1ere 
étage locale professionnelle, et le reste des étages sont à usage  d’habitation. 

Ce bâtiment est implanté à la wilaya de Mostaganem dans la commune de Mazagran, qui est 
considérée par le règlement parasismique Algérien « RPA 99 (version 2003) » comme une 
région de moyenne sismicité (zone IIa). 

 I.2. Caractéristique générales :  

I.2.1- Caractéristiques géométriques : 

Tableau. I.1 : caractéristiques géométriques : 

La hauteur de chaque niveau d’habitation 3.06m 
La hauteur de RDC 4.25m 

La hauteur de niveau sous-sol 2.72m 
La longueur totale du bâtiment 26.80m 
La largeur totale du bâtiment  20.85m 
La hauteur totale du bâtiment 23.21m 

 
D'après la classification des RPA99 version 2003 : 
 Le bâtiment est considéré comme un ouvrage courant (groupe d'usage2). 
 Le bâtiment est implanté dans une zone de moyenne sismicité (zone IΙa). 
 Le site est considéré comme meuble (S3).  
 D’après le rapport du laboratoire Mécanique de sol, La contrainte admissible du sol 

est ̅2,5 =ߪ bars. 
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I.2.2)- Caractéristiques techniques : 
 I.2.2.1)- Ossature : 
La structure que l’on propose correspond à une solution traditionnelle en béton armé par un 
système des voiles porteurs, et tous les éléments du bâtiment coulé sur place, en assurant ainsi 
le monolithisme entre eux. 
I.2.2.2)- Plancher : 
C’est une aire généralement plane destinée à séparer les niveaux, on distingue : 

 Plancher à dalle pleine  
 Plancher à corps creux 

a. Planchers corps creux : 
Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur 
Place espacées de 60cm de corps creux et d'une table de compression en béton armé. 
Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes : 

- Facilité de réalisation. 
- Lorsque les portées de l’ouvrage ne sont pas importantes. 
- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force 

sismique. 
- Une économie du coût de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps Creux). 
b. Planchers dalle pleine : 

Pour certaines zones, On a opté pour des dalles pleines comme les Balcon et la dalle 
d’ascenseur. 

I.2.2.3)- Escaliers : 
Ce sont des éléments permettant le passage d’un niveau à l’autre, ils sont réalisés en béton 
armé, coulés sur place. 
I.2.2.4)- Gaine d’ascenseurs : 
Vu la hauteur importante de ce bâtiment, la conception d’un ascenseur est indispensable pour 
faciliter le déplacement entre les différents étages. 

I.2.2.5)- Maçonnerie : 
On distingue : 
- Mur extérieur (double paroi). 
- Mur intérieur (simple paroi). 
 La maçonnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage nous 
avons deux types de murs. 
a. Murs extérieurs :  
Le remplissage des façades est en maçonnerie elles sont composées d’une double cloison en 
briques creuses a 8 trous de 10 cm d’épaisseur avec une lame d’air de 5cm d’épaisseur. 
b. Murs intérieurs : 
Ils sont réalisés en brique creuses de 10cm d’épaisseur. 

I.2.2.6)- Acrotère : 
La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotère en béton armé d’une 
hauteur variant entre 60cm et 100cm et de 10cm d’épaisseur. 
I.2.2.7)- Contreventement : 
 La stabilité et le contreventement du bâtiment sont assurés par le système auto stable (poteau 
poutre) dans les deux sens longitudinaux et transversaux. 
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I .3.Caractéristiques géotechniques du sol : 
- Le bâtiment est implanté dans une zone classée par le RPA 99/version 2003 comme zone de 
moyenne sismicité (zone IIa). 
- L'ouvrage appartient au groupe d'usage 2. 
- Le site est considéré meuble (S3). 

- La contrainte admissible du sol est = 2 bars. 
I.4. Caractéristiques mécaniques des matériaux : 
I.4.1.Béton : 
Le béton est un matériau constitué par le mélange, le gravier le sable, les liants et l’eau.  
Le béton est dosé à 350 kg/m3. 

a. Dosage et composition du béton : 
 
Pour obtenir au moment de la mise en œuvre une consistance convenable et après 
durcissement de la qualité par lesquelles l’étude et orienté, la composition moyenne pour 1m3 

de béton est la suivante : 
 

Tableau I.2 : Dosage et composition du béton. 
 

Composants Gravies 5/25 Sable 0/5 Ciment Eau 
Volume 800L 400L 8sac 180L 

Poids (Kg) 1200 600 400 180 
 

b. Résistance caractéristique : 
La résistance à la compression est égale à la rupture par compression à « j » jours sur un 
cylindre de 200	cm2	de section. 

 Compression	:	fC28	ൌ	25	Mpa	«	pour	j	ൌ	28	jours	».	
 Traction : ft28	ൌ	0,6	൅	0,06	fC28	ൌ	2,1	Mpa. 
c. Module	de	déformation	longitudinale	du	béton	: 

 Module instantané :      Ei= 11000 ඥ ௖݂ଶ଼
య

   =   32164,195 Mpa.   

 Module différé :            Ev= 3700 ඥ ௖݂ଶ଼
య

   =   10818,9 Mpa.  

  
 Contrainte de calcul de béton comprimé : 

 
a. Etat limite ultime de résistance « E.L.U.R » : 

 
 [ܽܲܯ]ܾܿߪ .La déformation du béton à la compression : ܾܿߝ
 

 Si :     0≤  ߝ௕௖	≤ 2‰   ⇒    ߪ௕௖ = 
଴,଼ହ.୤ୡଶ଼

θ.γୠ	ሾଵିቀଶ	
಍ౘౙ		
మ
ቁሿ

               

						⇒	 La courbe est sous forme d’une parabole. 
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Figure. I- 1 : Diagramme parabole-rectangle (béton) 

Si   					0,85	ൈ	28ܿܨ
ܾߛ

 

 

2‰ ൑	ߝ௕௖	 ൑ 3.5‰ ⇒   ߪ௕௖ = 
଴,଼ହ	ൈ	௙೎మఴ
ఏൈ	ఊ್

 

⇒ La courbe est sous forme d’un rectangle. 

 
Avec : 

               
 
                    1           si             t ≥ 24 heures 
 
ϴ =              0.9        si              1≤ t ≤24 heures 
              
                    0.85      si               t < 1 heures 
 
 

b. Etat Limite Service « E.L.S » : 
 

 La contrainte admissible du béton à la compression : 
 

√௕௖	ൌ 	0,6. ௖݂ଶ଼	 ൌ    .   ܽ݌ܯ	15

 

 

 

 
      

Figure 1.2: Diagramme contraintes-déformations du calcul à l’ELS. 
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I.4.2.Les Armatures : 
 
Les armatures en acier à pour objectif de supporter les efforts de traction dans les pièces 
fléchies et tendues, et de renforcer les sections de pièces comprimées. La quantité des 
armatures est calculée de façon à assurer la résistance aux charges déterminées. Les armatures 
d’acier utilisées dans le béton armé sont fabriquées en barres laminées à chaud et en fils étirés 
à froids. 
 
Pour notre projet, on utilisera les aciers indiqués dans le tableau ci-dessous : 
 

 
Acier 

 
Désignations 

Limite 
d’élasticité 
Fe [MPa] 

Diamètre 
nominaux 
normalisés 

en [mm]

 
Utilisation 

 
 
 

Ronds lisses 
(RL) 

 
 
 

FeE235 

 
 
 

235 

 
 
 

8-10 

Armatures 
transversales 

(cadres, 
épingles, étriers, 

des poutres et 
des 

poteaux 
 
 

         Haute 
adhérence 

(HA) 
 

 
 

FeE400 

 
 

400 

      
    
 8-10-12-14- 

16-20 

 
 

Armatures 
longitudinales 

 
 

 Treillis soudés 
(TS) 

 
 

 
 

TLE520 
�< 6mm 

 
 

520 

 
 

�< 6mm 

 
 

 Emploi courant 
pour radier, et 

dalles. 

 
Contrainte de calcul d’acier : 
 
Les caractéristiques mécaniques des aciers d’armature sont dégagées de façon empirique à 
des essais de traction, en déterminant la relation entre ߪ et la déformation relativeߞ. 
  

a. Etat Limite Ultime « E.L.U » : 
 

Le diagramme contrainte (ߪ௦)-déformation (ߝ௦)est conventionnellement défini ci-dessous, 
avec : 

σୱ= 
୊౛
γ౩

 

 
.	σୱ : Contrainte de l’acier. 
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Fୣ : Limite d’élasticité de l’acier ݁ܨ	ܽ݌ܯ 400 =.	
 
γୱ : Coefficient de sécurité. 
  
 
               1,15              Situation courante (normale). 
γୱ	ൌ	 
																	1	,00																Situation	accidentelle.	
	
	
 (௦ =∆L/Lߝ) ௦ : Allongement relatif de l’acierߝ
 

 
                                          σୱ 
  

                
୊౛
γ౩

 

-10‰ Allongement   ߝ

 +10‰ 

        Raccourcissement  ‐ 
୊౛
γ౩
 

 

Figure I .3. Diagramme contrainte-déformation d’acier à L’E.L.U. 

b. Etat Limite Service (E.L.S) : 

Selon les règles B.A.E.L.91 : 

a) Fissuration peu nuisible            Aucune vérification pourσୱ. 

b) Fissuration préjudiciable           ߪ௦= min (
ଶ

ଷ
	fୣ ;	110ඥη ൈ F୲୨). 

c) Fissuration très préjudiciable           ߪ௦= min (
ଵ

ଷ
	fୣ ;	90ඥη ൈ F୲୨). 

Avec :  

 .Résistance caractéristique à la traction du béton à j jours : ܒܜ۴

 

                                                             1            Aciers rond lisse. 

η	: Coefficient de fissuration =     

                                                             1.6          Aciers à haute adhérence. 
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c. Module d’élasticité longitudinal de l’acier : 

         Le module d’élasticité longitudinale de l’acier est pris égal à : 

        Eୱ = 200000 MPa = 2×10଺ bars. 
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II-1 Pré-dimensionnement des poutres :     

D’une manière générale on peut définir les poutres comme étant des éléments porteurs 
horizontaux, on a deux types de poutres : 
 
II-1-1 Poutre principale                                                                                                

 Lmax = 490 cm 

Lmax
15

൑ h ൑
Lmax
10

		⇒ 			
490
15

൑ h ൑
490
10

		⇒ 					32.66	cm ൑ h ൑ 49 cm 

On prendra : h =  40cm   

  b≥ (0.4 (40) ; 0.8 (40))   ⇒  b≥ (16 ; 32)  

On prendra : b =  30cm   

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

 b = 30cm ≥ 20cm                                                                                                          40           
   

 h = 40 cm  ≥ 30 cm                                           
                                        Conditions vérifiées                          30                                    

 ୦

ୠ
ൌ

ସ଴

ଷ଴
ൌ 1.33	 ൑ 4	 

 
 

 Donc la section de la poutre principale est de dimensions (30×40) cm² 

II-1-2 Poutre secondaire :                                                                                             35 

 Lmax = 470 cm 

୐୫ୟ୶

ଵହ
൑ h ൑ ୐୫ୟ୶

ଵ଴
		⇒ 			 ସ଻଴

ଵହ
൑ h ൑ ସ଻଴

ଵ଴
		⇒ 					31.33	cm ൑ h ൑ 47 cm              30   

On prendra : h =  35cm   

b≥ (0.4 (40) ; 0.8 (40))   ⇒  b≥ (16 ; 32)  

On prendra : b =  30cm   

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

 b = 30cm ≥ 20cm 
  

 h = 40 cm  ≥ 30 cm                             
                           Conditions vérifiées 

 
 ୦

ୠ
ൌ

ସ଴

ଷ଴
ൌ 1.33	 ൑ 4	 

 

 Donc la section de la poutre secondaire est de dimensions (30×35) cm² 
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II-2 Pré-dimensionnement des planchers : 

On distingue deux types de planchers a utiliser : 

 Planchers à corps creux 
 Planchers à dalle pleine  

II.2 .1- Plancher à dalle pleine : 
a-Condition de résistance à la flexion (BAEL 91) : 

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

 Cas d’une dalle qui porte suivant un sens : 
 

ߩ ൌ 	
௅೉
௅ೊ

 ൑ 0.4		.                          

La charge est uniformément répartie 	 

⇒		݄ௗ		= ቀ
ଵ

ଷହ
ൊ

ଵ

ଷ଴
ቁ ൈ  ௑ܮ

 Cas d’une dalle qui porte suivant deux sens : 
 

 0.4 ൑ ߩ		 ൌ ௅೉
௅ೊ
	൑ 1                                                                                          

 La charge est uniformément répartie. 

 Ou bien dalle soumise à une charge concentrée    
(Quelque soit la valeur de ߩ. ሻ   
 

  ⇒		݄ௗ =ቀ ଵ
ହ଴
	ൊ ଵ

ସ଴
ቁ 	ൈ  ௑ܮ

ܿ݁ݒܣ ∶ ௑ܮ ൑  ௒ܮ

Lx : Plus petite dimension du panneau de dalle.  

Ly : Plus grande dimension du panneau de dalle. 

  

 Vérification si la dalle porte dans un seul sens : 
 
                       Lx = 470 cm  
                       Ly = 490 cm  
          

0,4	 ൑ ߩ ൌ
ସ଻଴

ସଽ଴
ൌ 0,96 ൑ 1                La dalle porte suivant les deux directions. 

 

 Dalle reposant sur deux appuis : 
௅೉
ଷହ
≤ ݁ௗ≤ 

௅೉
ଷ଴

 

 Dalle reposant sur trois ou quatre appuis 
௅೉
ହ଴

 ≤ ݁ௗ≤ 
௅೉
ସ଴
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Dans notre cas les dalles reposant sur 4 appuis ont une portée ܮ௑= 470m. 
 

 On aura donc : ቀସ଻଴
ହ଴
ቁm ≤ ݁ௗ ≤ ቀସ଻଴

ସ଴
ቁm 

 
Soit : 9,4 cm ≤ ݁ௗ≤ 11,75cm → donc : On prend 11 = ࢊࢋcm 

b) Condition d’isolation acoustique : 

- Contre les bruits aériens : 2500 ×݁ௗ≥ 350kg/m2              ݁ௗ= 14cm. 
- Contre les bruits impacts : 2500 × ݁ௗ ≥ 400kg/m2          ݁ௗ= 16cm. 
 
c)Résistance au feu : 
- e = 7 cm pour une heure de feu. 
- e = 11 cm pour deux heures de feu. 
- e = 17,5 cm pour quatre heures de feu. 

 

 Pour satisfaire les conditions ci-dessus, on prend l’épaisseur de la dalle pleine (݁ௗሻ =16cm 

non seulement pour des raisons de résistance mais surtout des raisons d’isolation phonique. 

   II.2 .2- Plancher à corps creux : 

௅

ଶହ
≤ ht ≤ 

௅

ଶ଴
 (BAEL 91) Avec : 

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

- ht : Epaisseur totale du plancher. 

 

 L= 470 – 30 = 440 cm 

 
ସସ଴

ଶହ
≤ ht ≤ 

ସସ଴

ଶ଴
           ⇒      17.6 ≤  ht  ≤22   

On adopte un plancher d'une épaisseur de: 
 
                                 16 cm: l'épaisseur de corps creux. 
 20ܿm = ݐ݄
                                  4 cm: dalle de compression. 

 

                                  Figure II.1.Plancher corps creux. 
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II.3 -Descente de charge : 

II.3.1- Plancher terrasse inaccessible : 

                           

Figure II.2.Coupe transversale dans le plancher terrasse inaccessible. 

  a-charge permanentes : 

-  Protection gravillon  (0.05m)…...…………………………………0,05×20=1,00 KN/m² 

-  Etanchéité multicouche (0.02m)…………………………………...0,02×6=0,12 KN/m² 

-  Forme de pente (0.13m)…..............................................................0,13×22 =2,86 KN/m² 

-  Isolation thermique en Polystyrène (0.04)………….………………0,04×4=0.16 KN/m² 

-  Dalle en corps creux (16+4)………………………………………………=2,80 KN/m² 

-  Enduit en plâtre (0.01m)……………………………………..……0,1×10=1,00 KN/m² 

                                      -   Total :                                                G   = 7.94 KN/m². 

b-Surcharge d’exploitation : 

Terrasse inaccessible  											⇒                Q= 1,00 KN  /m². 

 

II.3.2- Plancher étage courant :   

 

                        

Figure II.3.Coupe transversale dans le plancher étage courant. 

 

a-charge permanentes : 

- Carrelage + mortier de pose + sable (0,05m)………………………….……1,04KN/m² 

-  Dalle en corps creux (16+4) ………………………………………….……2,80KN/m² 
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-  Enduit en plâtre (0.015m)………………………………………0.015×10=0.15KN/m² 

-  Cloisons intérieur(0.1)………………………………….…………0,1×10=1,00KN/m² 

 

                                                      -    Total :                                       G  = 4,99 KN/m². 

b-Surcharge d’exploitation : 

Locaux à usage d’habitation               ⇒           Q=1,50 KN/m². 

II.3.3- Plancher a dalle pleine (RDC) :     

                                   

Figure ΙΙ.4: Coupe verticale de plancher sous-sols en dalle pleine. 

 

a-charge permanentes :  
 
- Carrelage+mortier+sable ……………………………1 ,04  KN/m2 

- Dalle pleine(e=15cm)………………………………. 0,15×25=3,75  KN/m2 

- Enduit au plâtre………………………………….....0,02×10 =0 ,2  KN/m2 

- Cloisons légères…………………………………….. 0,1×10=1,00   KN/m2 

                                  -    Total :                                       G  = 5,99 KN/m². 

 

b-Surcharge d’exploitation : 

Locaux à usage d’habitation    ⇒   Q=2,50 KN/m².Article 7.2.2 - Bâtiments de bureaux (DTR 
BC 22-1) 

 

II.4- Pré-dimensionnement des poteaux : 

  Ce sont des éléments en béton armé, rectangulaire ou circulaire, destiné a transmettre les 
charges aux fondations. 
 
Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en 
Compression simple à l’ELU, il ressort ainsi que la vérification vis-à-vis du flambement sera 
la plus déterminante. 
 
Les sections transversales des poteaux doivent satisfaire aux conditions du R.P.A 99 V2003. 
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II.4.1-Les conditions de pré-dimensionnement des poteaux : 

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 :                                                                   

Br ൒ ቎
β	. N୳

ቂθ	 ቀσౘౙ
଴,ଽ
ቁ 	൅ 	0,85	 ቀ ୅

୆୰
ቁ	 . 	σୱቃ	

቏ 

D’après les règles parasismiques algériennes RPA99 version2003. 

On prend  
஺

஻௥
=0.8%  (zone IIa) 

 ܤ௥: Section réduite de poteau ; ܤ௥= [(a-0.02) (b-0.02)] en [m]. 

 ߠ : Facteur de durée d’application des charges (ߠ ൌ 1 ). 

 ߪ௕௖ : Resistance  de calcul du béton en compression à l’état ultime. 

௕௖ߪ ൌ
0,85 ൈ ௖݂మఴ

ߠ ൈ ௕ߛ
ൌ
0,85 ൈ 25
1 ൈ 1,5

ൌ  ܽ݌ܯ	14,2

 ߛ௦ : Resistance de calcule des aciers à l’état limite ultime. 

ௌߛ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ
400
1,15

ൌ  ܽ݌ܯ	348

 ߚ ∶ Coeffficient de correction dépendant de l’élancement mécanique λ des poteaux qui 

prend les valeurs : 

ߚ                                     ൌ 1 ൅ 0,2 ቀ ఒ
ଷହ
ቁ Avec λ ≤ 35 

Pour que toutes les armatures participent à la résistance 

On Prend λ=35… . .  .1,2=ߚ

 ܰ ௨: La charge verticale à l’ELU, elle se calcul en appliquant la loi de dégression des 

charges d’exploitations. 

௨ܰ=1,35 ீܰ+1,5 ொܰ 

Avec :  

ீܰ  : Effort normal du aux charges permanentes. 

ொܰ : Effort normal du aux charges permanentes. 

La formule (1) est simplifiée et devient : 
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ݎܤ ൒ ቌ቎
1,2

ቂ1 ൈ ቀଵସ,ଶ
଴,ଽ
ቁ ൅ 0,85 ቀ଴,଼

ଵ଴଴
ቁ ൈ 348ቃ ൈ 10ଷ

቏ 10ସቍ ൈ ௨ܰ 

 

Donc : Br ≥ 0,66× ௨ܰ 

b-Critère de stabilité de forme (flambement) : 

On sait que : 

λ=	
௅೑
௜

 ≤ 35 avec : i = ටூ

஻
     et    ܮ௙ ൌ 0,7 ൈ  ଴ܮ

 I : Moment d’inertie de la section du poteau. 
 B : Section du béton. 
  λ : L’élancement du poteau. 

 ࡸ૙ : Hauteur d’étage. 

 ࢌࡸ : Longueur de flambement. 

c-Condition imposées par le RPA.99 (version 2003) : 

Pour zone IIa : on a 

 ൞

minሺ݄, ܾሻ ൒ 25ܿ݉

min	ሺ݄, ܾሻ ൒ ௛೐
ଶ଴

ଵ

ସ
൑ ௕

௛
൑ 4

 

Avec :          ݄௘ ∶ la hauteur libre d’étage.  

II.4.2.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 surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment. 

Q1, Q2,…Q 
n les charges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2,3 ….n numéroté à partir 
du sommet de bâtiment.   
Q a chaque niveau est déterminé comme suit :    

 Terrasse : Q0 
  Etage 1 : Q0 + Q1 
 Etage 2 : Q0 + 0.95 (Q1+ Q2) 
 Etage 3 : Q0 + 0.90 × (Q1+ Q2 +Q3) 
 Etage 4 :Q0 + 0.85× (Q1+ Q2 +Q3+Q4)                                           

 Pour   n  étage : (n  ≥ 5)  Q0+ 		ଷା௡
ଶ௡
	(Q1+Q2+Q3+Q4…………. + Qn). 
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Tableau II.1 : la loi de dégression des surcharges d’exploitation. 

 
Niveau La loi de dégression Q (KN/m²) 

Terrasse Q0 1 

Etage 1 Q0 + Q1 2.50 

Etage 2 Q0 + 0.95 (Q1+ Q2) 3.85 

Etage 3 Q0 + 0.90 × (Q1+ Q2 + Q3) 5.05 

Etage 4 Q0 + 0.85× (Q1+ Q2 + Q3+Q4)              6.10 

Etage 5 Q0 + 0.80× (Q1+ Q2 +………Q5)          7.00 

Etage 6 Q0 + 0.75× (Q1+ Q2 +…………Q6)      7.75 

Etage 7 Q0 + 0.71× (Q1+ Q2 +……………Q7)   8.50 

 

II.5.3.Calcul de la section du poteau : 

Exemples de calcul (poteau du 6eme étage) : 

Remarque : on utilise le poteau le plus sollicités. 

 La longueur afférente de la poutre principale (PP) : 

Laff pp= 
ସ,ଶ଴	

ଶ
൅	ସ,ଽ଴	

ଶ
ൌ 4,55݉  

 La longueur afférente de la poutre secondaire (PS) : 

Laff Ps= 
ସ,଻଴

ଶ
൅	ସ,ଶ଴	

ଶ
ൌ 4,25݉ 

 La section afférente du plancher : 

Saff (plancher) = ቀସ,ଶ଴
ଶ
൅ ସ,ଽ଴

ଶ
ቁ ൈ ቀ	ସ,଻଴

ଶ
൅	ସ,ଶ଴	

ଶ
ቁ ൌ 19,34	݉²						 

 Poids propre des poutres principales et secondaires : 

Ppp= 25×0,40×0,30= 3,00 KN/m 

PPs= 25× 0,35 × 0,30 = 2,63 KN/m 

 Détermination de l’effort normal ultime Nu : 

Nu = 1,15 × Pu 

Pu = NPl+ NPp   + NPs 

NP (plancher) = (1,35× Gcumulé + 1,5 × Qcumulé) ×Saff 

                        = (1,35×7.94+1,5×1) ×19,34 

NP (plancher)=236,31 KN 

N Pp = 1,35 × Ppp ×	݈௔௙௙	௣௣	× n 
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NPP=1,35 × 3 × 4,55 × 1 

NPP=18,43 KN 

Nps=1,35 × PPS × ݈௔௙௙	௣௦	× n 

Nps=1,35 × 2,63 × 4,25 × n 

Nps=15,09 K N 

Pu= 236,31 + 18,43 + 15,09 

Pu= 269,83 K N 

Donc : Nu= 1,15× Pu 

Nu= 310,306 KN. 

La section réduit de béton : 

Br  ≥ 0.66 × Nu 

Br  ≥ 0.66 × 310,307   					⇒			Br  ≥ 204,80cm²) 

 ௥= (a-2) × (b-2) ≥ 204,80 cm2ܤ 

 

On suppose que la section du poteau carré : 

a=b ≥ඥܤ௥ ൅ 2	               a=b ≥√204,803 +2 =16,31 cm 

Donc : la section du poteau de 6éme étage (30×30) 

 

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

 Min (30 ; 30) ≥ 25cm … (Zone IIa) 
 

 Min (30 ; 30) ≥  
ଶ଼ଶ

ଶ଴
ൌ	 14.1                                                Conditions vérifiées 

 

 ଵ

ସ
		൏ 	 ଷ଴

ଷ଴
ൌ 1	 ൏ 4	 

 

  

 Critère de stabilité de forme (flambement) : 
 

λ=	
௅೑
௜
	≤ 35 
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 ଴= 0.7 × 306 = 214,2 cmܮ × ௙ = 0.7ܮ

݅	= ටூ

஻
 = ඨ

యబయൈయబ
భమ

ଷ଴ൈଷ଴
ൌ ටଷ଴మ

ଵଶ
ൌ 8,66	ܿ݉ 

 λ =
ଶଵସ,ଶ

଼,଺଺
ൌ 24,73 ൏ 35  	⇒ Donc conditions vérifiées 

 

II.6 pré dimensionnement des voiles : 
 
L’épaisseur du voile doit satisfaire les 3 conditions du RPA99/A7.7.1. 

1- l ≥ 4a  ⇒	a	൑	௟
ସ
 

2- aminൌ15	cm 

3- Condition de rigidité aux extrémités  a  ≥ he 

AVEC : 

      he : Hauteur libre d’étage. 

      e : épaisseur du voile. 

      l : Porté du voile. 

II.6.1 voile de contreventement : 

 h = 306cm 

                          he = 306- 20 =  286 cm  

ht = 20 cm 

Avec : 

 ht : hauteur de la dalle. 

 a ≤ 
௟

ସ
 = 

ସ଻଴

ସ
 = 117,5 cm 

 a ≥ 
௛೐
ଶ଴

 =	ଶ଻ଶ
ଶ଴

  = 19,02 cm 

On prend : a=20 cm 

II.6.2 voile périphériques du sous-sol : 

L’épaisseur du voile périphérique doit respecter les deux conditions de l’RPA 99 v.2003. 

 a ≥ 
௛೐
ଶହ

 = 
ଶହ଺

ଶହ
 = 10,24 cm 

AVEC :  

he = 272-16 =256  

cm (hauteur libre du sous-sol) 

On prend : a= 20 cm 
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III.1) Introduction : 

   Les planchers sont les parties horizontales d’une construction dont les largeurs sont 

nettement supérieures aux épaisseurs. Ils s’appuient sur les éléments porteurs (poutres, murs, 

porteurs...) et ils sont considérés comme des éléments infiniment rigides horizontalement 

(éléments indéformables). 

Ils jouent plusieurs rôles dans la construction, à savoir : 

 Résister à la totalité des charges permanentes et d’exploitation. 

 Reprendre des efforts horizontaux dus aux vents, séismes ou les poussées des 

         terres sur les voiles périphériques et transmettre ces efforts aux éléments porteurs. 

 Séparer entre les différents niveaux et assurer une bonne isolation thermique 

    acoustique. 

 Protéger les personnes contre les risques d’incendie. 

  Dans notre construction, on distingue deux types de planchers : 

 Planchers à corps creux 

 Planchers à dalle pleine 

III.2) Plancher à corps creux : 

Ce type de plancher est constitué par deux éléments fondamentaux : 

 Eléments résistants (porteurs) : poutrelles en T comportant des aciers de liaison 

  avec la dalle de compression. 

 Eléments de remplissage (de coffrage) : les entrevous en béton sur lesquels une 

dalle de compression en béton est coulée, armé d’un treillis soudé, qui garantit une 

meilleure répartition des charges (fig. III.1). 

 

Figure.III.1. Coupe transversale du plancher à corps creux. 
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III.2.1) Pré-dimensionnement des poutrelles : 

Pour notre projet, avons un seul type de  plancher à corps creux dans les différents étages : 

RDC (plancher haut) et les étages courants : Hauteur de 20 cm, dont 16 cm pour le corps 

creux et 4cm pour la dalle de compressions. 

 b 

                                       b1                  b0                  b1 

                                  

                                                                                              

                                                                                                                              ht                    

                                                                                                                                                     

  

 Ln                                                         Ln 

                                         Figure.III.2.schéma des poutrelles 

                                   16 cm: l'épaisseur de corps creux. 

   ht = 20cm 

                                   4 cm: dalle de compression. 

III.2.2) Etude et ferraillage de la dalle de compression : 

Le ferraillage de la dalle de compression se calculera en respectant les conditions de l’article 
[B 6.8.4.23 du BAEL91]. 

L’hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, armée d’un quadrillage les conditions 
de barres (treillis soudées) dont l’espacement ne doit pas dépasser les valeurs suivantes 

                   -20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures A  

                    -30 cm pour les armatures parallèles aux nervures A // 
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D’après l’article [A.4.1.3 du BAEL91] 

                              b1 ≤
			௟೙ష ್బ

ଶ
                      

଺଴ିଵଶ

ଶ
ൌ 24ܿ݉     

 b1 ≤ min               b1 ≤ 
௟

ଵ଴
                              b1  ≤ 

ସସ଴

ଵ଴
ൌ 44	ܿ݉ 

                           b1 ≤ (6 ÷8) h0                        b1 ≤ (6÷8) 4 = 24cm  

Avec :                                                                                                                      60 

௡ܮ) ௡ : Distance entre axes des nervuresܮ ൌ 60	ܿ݉ሻ                             

L : Portée entre nus d’appuis  (L=440 cm)                                  4 

b 0 : Epaisseur de la nervure  (b0=12 cm)  

Donc :                                                                                        16 

b1  ≤  min (24 ; 44) cm    

On prend              b1=24cm                                                                     24                  12        24 

    Figure III.3.dimension adopté des Poutrelles 

La largeur de la dalle de compression à Prendre est définie par : 

b = 2b1 +  b0 =2(24) + 12 = 60 cm 

 Ferraillage de la dalle de compression : 

La dalle de compression est armée d’un quadrillage de barre (treillis soudés) dont les 

dimensions des mailles ne doivent pas dépasser : 

 20cm          pour les armatures perpendiculaires aux nervures  que l’on note : A  

 33cm           pour les armatures parallèles aux nervures que l’on note : A // 

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes : 

                                             A≥ 
ଶ଴଴

௙೐
 

Ln ≤ 50 cm                        

                                           A⫽ ≥ 
	A఼

ଶ
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                                    A٣		≥  
ସ௅೙
௙೐

 

(50 ≤ Ln ≤ 80) cm        

                                     A⫽			൒		
஺఼
஺⫽
	

 Calcule des armatures perpendiculaires aux nervures (A٣): 

Ln= 60 cm             50 ≤ Ln ≤ 80 

Donc :    A =		ସ௅೙
௙೐
	= 

ସൈ଺଴

ହଶ଴
                  A=0,46 cm2 / ml 

 Choix des armatures : 

5∅	6 / ml               A=1,41cm2/ ml 

∅6                         e =20 cm 

 Calcule des armatures parallèles aux nervures (A⫽): 

A⫽	= 
஺

ଶ
 =		ଵ,ସଵ

ଶ
                 A⫽=0,71 cm2/ ml 

 Choix des armatures : 

5∅	6 / ml               A=1,41cm2/ ml 

∅6                         e =20 cm 

Le treillis soudé adopté est : TS	∅6 (200×200) mm2 

III.2.3) Etude des poutrelles : 

III.2.3.1) Type de poutrelle : 

On distingue les types de poutrelles suivants :                                                                                                      

Type  1 :               

 

  

 

3.30                3.30                   4.70                   4.00                   4.50                 3.30            3.30     

Type 2 : 

 

 

4.50                   4.00                       3.30             3.30 

             

 

     

 

        4.70                           4.00                         4.50                
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Type 4 : 

    

 

    

     3.30                 3.30 

III.2.3.2) Les chargements à l’ELU et l’ELS : 
 

 Plancher terrasse : 
 
G=794 daN/ m2 ; Q=100 daN/ m2 

ELU : qu1 =1.35G+1.5Q  
           qu1  =1.35(794) +1.5 (1.00) 
           qu1 =1073.4  daN/m2 

 
ELS: qs1 = G+Q 
           qs1= 794+100  
           qs1= 894.00  daN/m2  

 

 Plancher étage courant (habitation): 

G = 499  daN/ m2                   ;          Q=150 daN/ m2 

ELU :     qu2 = 898.65 daN/m2 

ELS:      qs2 = 649 daN/m2 

 

 Plancher RDC: 

G= 599 daN/ m2 ; Q= 250 daN/ m2 

ELU : qu3 = 1183.65 daN/m2 

ELS: qs3 = 849 daN/m2 

III.2.3.3) Méthode de calcul : 

III.2.3.3.1) Méthode forfaitaire : 

1) La surcharge d’exploitation Q =100daN/m2 ≤ min (2× 499;500) daN /m2= 500daN/m2 ;  CV 

 2) Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

Travées ; CV 

3) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 
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0,8 ≤	 ௟೔
			௟೔శభ

ൌ 	 ସ,଴଴
ସ,଻଴

	 = 0,85 ≤ 1,25 

                                                             CV 

0,8 ≤	 ௟೔
			௟೔శభ

ൌ 	 ସ,ହ଴
ସ,଴଴

	 = 1,13 ≤ 1,25 

4) La fissuration est considérée comme non préjudiciable (peu nuisible) 

 Conclusion : 

 La méthode forfaitaire est applicable pour le 3 et 4 types On prend comme exemple de calcul. 

 Le principe de la méthode : 

Soit : 

M0 : Valeur maximale du moment fléchissant de la travée considérée supposée indépendante 

(Poutre simplement appuyée) 

Me : Valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite de la travée considérée  

Mt : Moment maximum en travée. 

 Moments en travées : 

Mt +	ெ௪ାெ௘		
ଶ

	≥Max [(1+0,3ߙ) M0 ; 1,05M0)] 

 Mt ≥  
ଵା଴,ଷఈ

ଶ
 M0        (Pour une travée intermédiaire) 

  Mt ≥  
ଵ,ଶା଴,ଷఈ

ଶ
 M0        (Pour une travée de rive) 

 Moments sur appuis de rive : Mar 

Mar = 0 pour appuis simples ; 

Mar = -0.2 M0 pour un encastrement partiel 

Mar = -0.4 M0 pour un encastrement. 

 Moments sur appuis intermédiaires : 

Mai = -0.6 M0 cas d’une poutre à deux travées. 

Mai = -0.5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travée. 

Mai = -0.4 M0 pour les autres appuis intermédiaires. 

 

Deux travées : 

 

 

Plus de deux travées : 
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a-Application de la méthode forfaitaire :  

 Etude du 4émé type : plancher étage courant 

G=499 daN/ m2 ; Q=150 daN/ m2 

ELU : q u2 = qu2 × 0,6 = 898.65  × 0,6 = 539,19 daN/m2 

ELS: q s2 = qs2 × 0,6 =   649  × 0,6   =   389,4daN/m2 

 Moments fléchissant en travées : 

ߙ  ൌ ௉

ீା௉
ൌ ଵହ଴

ସଽଽାଵହ଴
ൌ0,231 

 0 ൑ ߙ ൌ 0,231 ൑ ଶ

ଷ
 

 ELU : 

M01=	௤௨ଶൈ௟
మ

଼
 =	ହଷଽ,ଵଽൈସ,଻଴

మ

଼
 = 1488,84 daN/m2 

M02 = 
ହଷଽ,ଵଽൈସమ

଼
 = 1078,38 daN/m2 

M03=	ହଷଽ,ଵଽൈସ,ହ଴
మ

଼
 = 1364.82 daN/m2 

 Moment en appuis : 

M0 = - 0,20 M01 = - 0,20 (1488.84) = - 297,77 daN/m2 

M1 = - 0,5 Max (M01 ; M02) = 0,5 Max (1488,84 ; 1078,38) = - 744,42 daN/m2 

M1 = - 0,5 Max (M02 ; M03) = 0,5 Max (1078,38 ; 1364.82) = - 682,41 daN/m2 

M0 = - 0,20 M03 = - 0,20 (1364,82) =-  272,96 daN/m2 

 Moment en travée : 

ߙ               ൌ 0,231  

 M01 = (0,6 +0,15×0.231) 1488,84 = 944,89 daN/m2 (ߙ0,6+0,15)

 M02 = (0,5 +0,15×0.231) 1078,38 = 576,56 daN/m2 (ߙ0,5+0,15)            

 M03 = (0,6 +0,15×0.231) 1364,82 = 866,18 daN/m2 (ߙ0,6+0,15)

 Vérification : 

 Mt +	ெ௘ାெ௪
ଶ

 ≥ Max [(1+0,3ߙ) M0 ; 1,05M0)] 

              944,89+	ଶଽ଻,଻଻ା଻ସସ,ସଶ
ଶ

  ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 1488,84 ; 1,05×1488,84)] 
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 1465,99  ≥ Max (1592,02 ;  1563,82) 

 1465,99  ≥  1592,02  ………………………………..Condition non Vérifier 

 Mt ≥ Max [(1+0,3ߙ) M01 ; 1,05M01)] -  	ெ௘ାெ௪
ଶ

  

             Mt ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 1488,84 ; 1,05×1488,84)] -	ଶଽ଻,଻଻ା଻ସସ,ସଶ
ଶ

 

 Mt ≥ 1592,02 – 521.095 

 Mt =1070.93 daN/m2 

 Mt +	ெ௘ାெ௪
ଶ

 ≥ Max [(1+0,3ߙ) M02 ; 1,05M02)] 

              576,56 +	଻ସସ,ସଶା଺଼ଶ,ସଵ
ଶ

  ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 1078,38 ; 1,05×1078,38)] 

 1289,98  ≥ Max (1153,11 ;  1132,30) 

 1289,98 ≥  1153,11………………………………..Condition Vérifier   

Donc : 

Mt= 576,56 daN/m2 

 Mt +	ெ௘ାெ௪
ଶ

 ≥ Max [(1+0,3ߙ) M03 ; 1,05M03)] 

              866,41 +	଺଼ଶ,ସଵାଶ଻ଶ,ଽ଺
ଶ

  ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 1364,82 ; 1,05×1364,82)] 

 1344,10  ≥ Max (1459,40 ;  1433,06) 

 1344,10 ≥  1459,40………………………………..Condition non Vérifier   

Donc : 

Mt ≥ Max [(1+0,3ߙ) M03 ; 1,05M03)] -  	ெ௘ାெ௪
ଶ

  

             Mt ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 1364,82 ; 1,05×1364,82)] –	଺଼ଶ,ସ଴ାଶ଻ଶ,ଽ଺
ଶ

 

 Mt ≥ 1459.40 – 477,67 

 Mt =981,73 daN/m2 

Figure III.4.Diagramme des moments fléchissant ELU en (daN/m2) : 

    -297,77                   -744,42               -682,41             -272,96 

 

           1      1070,98         2      576,58         3     981,73       4 

 

 Effort tranchant : 

T (iso) travée : 

T01=	௤௨ଶൈ௟
ଶ

 =	ହଷଽ,ଵଽൈସ,଻଴
ଶ

 = 1267,10 daN 

T02 = 
ହଷଽ,ଵଽൈସ

ଶ
 =1078,38 daN 
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T03=	ହଷଽ,ଵଽൈସ,ହ଴
ଶ

 =1213,18 daN 

T (hyper) travée : 

-T01= -1,10×T01 = -1,10 ×1267,10= -1393,81 daN 

T02= +1,10×T02 = +1,10 ×1078,38= 1186,22 daN 

-T02= -1,10×T02 = -1,10 ×1078,38= -1186,22 daN 

T03= +1,10×T03 = +1,10 ×1213,18= 1334,50 daN 

Figure III.5 : Digramme des efforts tranchant :   

      T (iso) en (daN) : 

      

      1267,10                                 1073,38                   1213,18 

                                             1267,10                     1078,38 

 

 

T (hyper) en (daN) : 

 

                     1267,10                                 1186,22                            1213,18 

                                      1393,81                             1078,38 

                                

 ELS : 

 q s2 = qs2 × 0,6 =   649  × 0,6   =   389,4daN/m2 

             M01=	௤௦ଶൈ௟
మ

଼
 =	ଷ଼ଽ,ସൈସ,଻଴

మ

଼
 = 1075,230daN/m2 

M02 = 
ଷ଼ଽ,ସൈସమ

଼
 = 778,80 daN/m2 

M03=	ଷ଼ଽ,ସൈସ,ହ଴
మ

଼
 = 985,669 daN/m2 

 Moment en appuis : 

M0 = - 0,20 M01 = - 0,20 (1075,23) = - 215,05daN/m2 

M1 = - 0,5 Max (M01 ; M02) = 0,5 Max (1075,230 ; 778,80) = - 537,62daN/m2 

M1 = - 0,5 Max (M02 ; M03) = 0,5 Max (778,8 ; 985,669) = - 492,84 daN/m2 

M0 = - 0,20 M03 = - 0,20 (985,669) =-  197,13 daN/m2 

 Moment en travée : 

ߙ               ൌ 0,231  

 M01 = (0,6 +0,15×0.231) 1075,23 = 682,93 daN/m2 (ߙ0,6+0,15)

 M02 = (0,5 +0,15×0.231) 778,80 = 416,39 daN/m2 (ߙ0,5+0,15)            
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 M03 = (0,6 +0,15×0.231) 985,669=625,55 daN/m2 (ߙ0,6+0,15)

Vérification : 

 Mt +	ெ௘ାெ௪
ଶ

 ≥ Max [(1+0,3ߙ) M0 ; 1,05M0)] 

              682,93+	ଶଵହ,଴ହାହଷ଻,଺ଶ
ଶ

  ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231)1075,23 ; 1,05×1075,23)] 

 1059,27  ≥ Max (1149,74 ;  1128,99) 

1059,27  ≥  1149,74  ………………………………..Condition non Vérifier 

 Mt ≥ Max [(1+0,3ߙ) M01 ; 1,05M01)] -  	ெ௘ାெ௪
ଶ

  

             Mt ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231)1075,23; 1,05×1075,23)] –	ଶଵହ,଴ହାହଷ଻,଺ଶ
ଶ

 

 Mt ≥ 1149,74 – 376,34 

 Mt =773,41 daN/m2 

 Mt +	ெ௘ାெ௪
ଶ

 ≥ Max [(1+0,3ߙ) M02 ; 1,05M02)] 

              416,39 +	ହଷ଻,଺ଶାସଽଶ,଼ସ
ଶ

  ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 778,80; 1,05×778,80)] 

 931,62  ≥ Max (832,77 ;  817,74) 

 931 ≥  832,77………………………………..Condition Vérifier   

Donc : 

Mt=416,39 daN/m2 

  Mt +	ெ௘ାெ௪
ଶ

 ≥ Max [(1+0,3ߙ) M03 ; 1,05M03)] 

             625,55 +	ସଽଶ,଼ସାଵଽ଻,ଵଷ
ଶ

  ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231) 985,669 ; 1,05×985,669)] 

 970,54  ≥ Max (1054,01;  1034,95) 

 970,54 ≥  1054,01………………………………..Condition non Vérifier   

Mt ≥ Max [(1+0,3ߙ) M03 ; 1,05M03)] -  	ெ௘ାெ௪
ଶ

 

 Mt ≥ Max [(1+0,3ൈ 0,231)985,669 ; 1,05×985,669)] –	ସଽଶ,଼ସାଵଽ଻,ଵଷ
ଶ

 

 Mt ≥ 1054,01 – 344,99 

 Mt =719,02 daN/m2 

Figure III.6 : Diagramme des moments fléchissant ELS en (daN/m2) : 

    -215,05                  -537,62              -492,83            -197,13 

 

           1      773,45           2      416,40        3      709,03      4 

 Effort tranchant : 

T01=	௤௨ଶൈ௟
ଶ

 =	ଷ଼ଽ,ସൈସ,଻଴
ଶ

 = 915,09 daN 
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T02 = 
ଷ଼ଽ,ସൈସ

ଶ
 =778,8daN 

T03=	ଷ଼ଽ,ସൈସ,ହ଴
ଶ

 =876,15daN 

-T01= -1,10×T01 = -1,10 ×915,09= -1006,60 daN 

T02= +1,10×T02 = +1,10 ×778,8= 856,68 daN 

-T02= -1,10×T02 = -1,10 ×778,8= -856,68  daN 

T03= +1,10×T03 = +1,10 ×876,15 = 963,77daN 

Figure III.7 : Diagramme des efforts tranchants : 

      T (iso) en (daN) : 

     

      915,09                                   778,80                     876,15 

                                             -915,09                       -778,80 

 

 

 

                T (hyper) en (daN) : 

 

                     915,09                                  856,68                               876,15 

                                      1006,60                              -778,80 

      

 

 

Tableau III.1. Etude du 3ertype plancher étage courant (Méthode Forfaitaires) : 

             Portée(m)                      3,3  3,3 

G : permanentes (daN/m) 299,4 299 ,4 

q : exploitation (daN/m) 90 90 

pu: charge ELU en (daN/m)                  539,19 539,19 

ps : charge ELS en (daN/m) 389,40 389,40 

     0.8<li/li<1.25          1,00  

 

                               Calcul des moments a L’ELU (daN.m) 



CHAPITRE	III																																																															Etude	des	planchers	
 

 Page 29 

M (iso) travées (pu)              733 ,97                    733,97 

  

Ma (appui)              -146,79                -440,38 146,79 

Mt (travée) en (daN.m) 465 ,83 465,83 

 0,231 0,231 (travée)		ࢻ

Mt+ (Mw+Me)/2 759,42 759,42 

MAX [(1+0,3ࢻ) M0 ;  1,05M0)] 784,86 784,86 

Condition (ligne 4>ligne 5)            Non vérifiée                 Non vérifiée 

Mt(travée apprendre) en daN.m 491,28 491,28 

 

Figure III.8 : Diagramme des moments fléchissant ELU en (daN/m2) : 

        -146,79                -440,38              -146,79 

 

           1      491,28           2      491,28         3     

Figure III.9 : Digramme des efforts tranchant :   

      T (iso) en (daN) : 

      

       889 ,66                                889,66 

 -889,6                    -889,66 

 

                  T (hyper) en (daN) : 

 

                     889,66                                  1023,11 

                                      1023,11                              -889,66 
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                               Calcul des moments a L’ELS (daN.m) 

M (iso) travées (ps)              530,07                    530,07 

  

Ma (appui)              -106,01                -318,04 -106,01 

Mt (travée) en (daN.m) 336,42 336,42 

 1,385 1 ,385 (travée)		ࢻ

Mt+ (Mw+Me)/2 584,45 548,45 

MAX [(1+0,3ࢻ) M0 ;  1,05M0)] 566,82 566,82 

Condition (ligne 4>ligne 5)            Non vérifiée                 Non vérifiée 

Mt(travée apprendre) en daN.m 345,80 345,80 

 

Figure III.10 : Diagramme des moments fléchissant ELS en (daN/m2) : 

        -106 ,01                -318,04              -106,01 

 

           1      354,80           2      572,84         3     

Figure III.11: Digramme des efforts tranchant :   

      T (iso) en (daN) : 

      

       642,51                                  642,51 

                                             -642,51                        -642,51 

 

                  T (hyper) en (daN) : 

 

                     642,51                                    738,89 

                                      -738,89                               642,51  

 Conclusion : 

Pour le ferraillage des poutrelles ; on choisira le cas plus défavorable qui donnera les 

moments fléchissant maximaux. 

 D’après le tableau ci-dessus : ont obtenus les résultats maximaux suivants : 

Mt : moments maximums en travées. 

Ma : moments maximums sur appuis. 

T max : efforts tranchants maximums. 

Rappel sur la méthode de calcul utilisée pour le calcul des nervures (méthode forfaitaire) 
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 Les poutres et les poutrelles (nervures) d’un plancher peuvent être calculées en 

utilisantles méthodes classiques de la résistance des matériaux, ou bien en utilisant 

des méthodes approchées dites forfaitaires que l’on va présenter. 

- C3 → Les rapports des portées successives doivent être compris entre 0.8 et 1.25 

0,8≤	௟ೣషభ
௟ೣ

 ≤ 1,25 

0. 8 ≤ 
ସ,ହ

ଷ,ଷ
≤ 1.25 → 0.8 ≤ 1,36 ≤ 1.25 ……….condition non vérifiée 

La méthode forfaitaire ne peut pas être appliquée car la condition C3 n’est pas vérifiée  

nous utiliserons donc la méthode Caquot minorée pour le 1éme  et 2éme type. 

Principe de calcul : 

- Notation de longueur : 

                          
)(5.8

33

ew

eeww

ll

lqlq
Mi




  

   Avec :      l’= l : pour une travée de rive. 

 l’= 0.8 l : pour une travée intermédiaire. 

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

 l : la portée réelle de la travée. 

 Moments en travées : 

       
ew M

l

x
M

l

x
xMxM  )1()()( 0

  

      Avec : 

       M0(x) : Moment fléchissant d’une travée supposée indépendante (le moment   Isostatique). 

   Mw et Me: Moments sur appuis de gauche et de droite de la travée. 

   x : abscisse varie de 0 à l  et   M(x) = Mmax. 

                                                               Avec : )(
2

)(0 xl
x

qxM   

 Efforts tranchants : 
 

l

MMql
Tw iii


 1

2
 

l

MMql
Te iii


 1

2
 

i

iii

l

MM
qx

ql
xT









  1

2
)(

  

ql

MMl
x

dx

xdM ew 
2

0
)(
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Plancher  étage d’habitation :  

Typ1 : 

Tableau.III .2: récapitulatif des moments fléchissant, efforts tranchant et l’abscisse(X0) : 

 

 

Tableau.III.3:récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants  maximums de 

chaque type de poutrelle : 

     Sollicitation 

 

Types 

Méthode 

de 

calcul 

     Moment en travée 

         [daN.m] 

Moment en appui 

        [daN.m] 

Effort 

tranchant 

      T[daN]      ELU ELS       ELU ELS   

          1    Caquot    795,44    574,03 587,45 420 ,62    988,20 

          2 

            

   Caquot 
 

  956,26 956,26 739,33 739,33    1263,85 

          3 

          

   Forfaitaire  491,28 
 

572,84 
 

440,38  318,04      1023 ,11 

            4    Forfaitaire  1070,98  773,45          744,42 537,62       1006,60 
 

 
                          

 Détermination des armatures : 

a. En travée : 

  Etat limite ultime (ELU): 

௧ܯ	
௨	 = 1070,98݀ܽܰ. ݉	

 Vérifications de l’étendue de la zone comprimée : 
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௛బ		b ×b × h0 (d - ߪ = t	ܯ
ଶ

) 

d=0,9h=18cm 

 ܽܲܯb = 14,2	ߪ   ⇒     b = 0,85 × 25/1,5 ߪ

ସ	t = 14,2 ×60× 4 (18 - ܯ
ଶ
)  

 t =54528 N.m ܯ

௧ܯ
௨ ൌ 10709,8N.m		 ܯ t =54528 N.m 

La zone comprimée se trouve dans la table de compression, Donc  la section de calcul sera 

considéré comme une section rectangulaire de dimensions (b h) = (60 20) cm2. 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ ൌ
୑౪
౫

ୠൈ஢ౘൈୢమ
 = 

ଵ଴଻଴ଽ,଼

ଵସ,ଶൈ଺଴ൈଵ଼మ
 = 0,0387 

 

 

   

ߙ  ൌ 1,25	ሺ1 െ ඥ1 െ  0,0493 = ( ߤ2

ߚ ൌ 1 െ  0,980 = ߙ0,4

 Détermination des armatures : 

௧ܣ
௨ = 

ெ೟
ೠ

ఙೄൈఉൈௗ
 = ଵ଴଻଴ଽ,଼

ଷସ଼ൈ଴,ଽ଼଴ൈଵ଼
 = 1,74cm2 

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

 Amin = 0.23 × b × h×
௙೟మఴ
௙೐

 = 0.23×12×18×
ଶ,ଵ

ସ଴଴
	= 0,26 cm²/ml 

Ax
t  = max (Ax

t ; Amin) = max (1,74 ; 0,26) 

Ax
t  = 1,74 cm²/ml 

 Conclusion : 

A୲
୳ = max ( Acal ; Amin) ⇒	A୲

୳ ൌ	1,74	cm2 

  2
min 56.1;max cmAAAA tcal

u
t   

 

 Choix des armatures: 

3T10                      A = 2.36 cm2 

        Figure.III.12:Section de calcul en travée. 

1
8
 

2
0
 

60 

A 

 















.34810001000

400392.0

Mpa
s

fe
sLs

A

AcierFeEL





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Remarque :  

Pour des raisons pratiques on adopte un ferraillage de  3T12  

1- Etat limite de service (ELS): 

௧ܯ
௦	= 773,45 daN.m 

Fissuration peu nuisible        il n y a aucune vérification vis-à-vis de la contrainte d’acier ( s ) 

 Vérification de l’étendu de la zone comprimée : 

σୠୡ= 14,2 MPa. ;  b= 60cm ; b0= 12cm ; h0 = 12cm ; d =0,9h=18 cm 

 Position de l’axe neutre : 

H = 
௕ൈ௛బ

మ

ଶ
െ 	15 ൈ ሺ݀ܣ െh0) = 

଺଴ൈସమ

ଶ
െ 	15 ൈ 2,36 ൈ ሺ18 െ 4ሻ ൌ17,44 

            L’axe neutre se trouve dans la nervure            la section de calcul est une section en T. 

 
cm

b

Ahbb
D 95.18

12

36.2154)1260(15

0

00 





 . 

E =		
ሺ௕ି௕బሻ௛బ

మାଷ଴஺ൈௗ

௕బ
 =	

ሺ଺଴ିଵଶሻൈସమାଷ଴ൈଶ,ଷ଺ൈଵ଼

ଵଶ
 = 170,2 cm2. 

y1 = - D + √ܦଶ ൅ ඥ18,95ଶ+ 18,95 - = ܧ ൅ 170,2 = 4,06 cm. 

I =  
௕೤భ
మ ିሺ௕ି௕బሻሺ௬భି௛బሻయ

ଷ
  + 15A (d-y1)

2 = 
଺଴ൈସ,଴଺యାሺ଺଴ିଵଶሻሺସ,଴଺ିସሻయ

ଷ
 +15×2,36× (18-4,06)2 

I = 8217,53 cm4 

K=	ெ೟
ೄ

ூ
 = 

଻଻ଷସ,ହ

଼ଶଵ଻,ହଷ
 = 0,941 

௕ߪ ൌ ݇ ൈ  ଵ= 0,941 × 4,06 = 3,82 MPaݕ

MPafcb 15256,06,0 28 
 

 Conclusion :  

MPabb 15  

-Fissuration peu nuisible :              

[Aucune vérification pour (ߪ௦)] 

 Choix des armatures: 

3T10                A = 2.36 cm2 

 

b. En appui : 

Les armatures calculées à l’ELU sont maintenues 
pour l’état limite de service.  


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  Etat limite ultime (ELU): 

௔ܯ	
௨	 = 744,42 ݀ܽܰ. ݉	

௔ܯ
௨ 0							 La zone comprimée se trouve dans la table de compression, 

 Donc  la section de calcul sera considérée comme une section  

rectangulaire de dimensions (b h) = (60 20) cm2. 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ ൌ ୑౗
౫

ୠൈσౘൈୢమ
 = 

଻ସସସ,ଶ

ଵସ,ଶൈଵଶൈଵ଼మ
 = 0,135 

  

 

   

ߙ  ൌ 1,25	ሺ1 െ ඥ1 െ  0,182= ( ߤ2

ߚ ൌ 1 െ  0,927 = ߙ0,4

 Détermination des armatures : 

௧ܣ
௨ = 

ெ೟
ೠ

ఙೄൈఉൈௗ
 = ଻ସସସ,ଶ

ଷସ଼ൈ଴,ଽଶ଻ൈଵ଼
 = 1,28cm2 

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

Amin = 0.23 × b × h×
௙೟మఴ
௙೐

 = 0.23×12×18×
ଶ,ଵ

ସ଴଴
	= 0,26 cm²/ml 

Ax
t  = max (Ax

t ; Amin) = max (1,28 ; 0,26) 

Ax
t  = 1,28 cm²/ml 

 Conclusion : 

A୲
୳ = max (Acal ; Amin) ⇒	A୲

୳ ൌ	1,28	cm2 

  2
min 56.1;max cmAAAA tcal

u
t   

 Choix des armatures: 

2T12                      A = 2.26 cm2 

Remarque :  

Pour des raisons pratiques on adopte un ferraillage de  3T12  

 

Etat limite de service (ELS):    

 















.34810001000

400392.0

Mpa
s

fe
sLs

A

AcierFeEL




 Figure.13: Section de calcul en appui.

20 
                

d=18       

12
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Mୟ
ୱ = -537,62 daN.m 

-Fissuration peu nuisible  il n y a aucune vérification vis-à-vis de la contrainte d’acier  

- Flexion simple 

-Section rectangulaire sans A  

-Acier FeE400 

MPaf
f

si cbb
c 156,0

1002

1
28

28
 




   

 

Avec : ߛ ൌ
ெೌ
ೠ

ெೌ
ೞ  = 

଻ସସ,ସଶ

ହଷ଻,଺ଶ
 =1,37  

43,0
100

25

2

137,1



 1,0  

                     Inégalité vérifiée   aucun vérification pour la contrainte du béton 

 Les armatures calculées en ELU sont maintenues. 

 Choix des armatures: 

                  2 T12               A = 2,26cm2 

 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. 

 .daN 1263,85=࢞ࢇ࢓࢛ࢀ

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

                                                       …………… [CPA93/A.5.1.3.1.3]. 

Avec : a = 0,9×d = 0,9 ×18 = 16,2 cm 

           Tu= 12638,5 N ≤ 0,267 × 16,20×12×102 × 25 =129762 N ………. CV 

                      Il n’ya pas d’influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis. 

→l’effort tranchant n’influe pas au voisinage des appuis 

 Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales inferieures(Al) : 

           Al  ≥		
γୱ

୤౛
 [ T+	 ெೠ

଴.ଽ.ௗ	
 ]  

           Al  ≥		
ଵ.ଵହ

ସ଴଴
 [12638,5 +	ሺି଻ସସସ,ଶሻ

଴.ଽ∗ଵ଼	
 ]×10-2 =0.35 cm² 

           2.36 cm² ≥ 0.35 cm² ....................................................CV 

   

280267,0 cu fbaT 
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            → l’effort tranchant n’influe pas sur les armatures longitudinales inferieures 

 Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne : 

τu < τu  ....................... [BAEL91/A.5.1 ,211] 

Tu max =12638,5N 

τu = 
୘୳	୫ୟ୶	

௕బ∗ௗ
 =

ଵଶ଺ଷ଼,ହ

ଵ଼ൈଵ଴ൈଵ଴଴
 =0.70 MPa  

          Fissuration peu nuisible → τu  = min (
଴.ଶ

γୠ
	 ௖݂ଶ଼ ; 5 MPa ) 

τu = min (0.13	 ௖݂ଶ଼ ; 5 MPa) = min (3.25MPa ; 5 MPa ) = ૜. ૛૞܉۾ۻ   

         τu = 0.48 MPa < τu  = 3.25MPa ...................................................................CV 

 → Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne.  

 Calcul des armatures transversales : 

 Calcul de diamètre :  

ϕt = min ( 
௛

ଷହ
 ;
௕଴

ଵ଴
; ߶݈) 

ϕt = min ( 
ଶ଴

ଷହ
 ;
ଵ଴

ଵ଴
; 1cm) 

ϕt = min (0.57;1	; 1cm) 

ϕt= 0.57cm  

Choix des armatures :  

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

At= 2ϕ6 de section égale à 0.57 cm² 

 Calcul l’espacement des armatures transversales : 

D’après le RPA 99 / version 2003 on a : 

Zone nodale : St ≤ min (
௛

ସ
	;	12 ϕl ; 30cm) 

St ≤ min (5	;	7.2 cm; 30cm) 

On prend: St = 5cm 
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Zone courante : S't ≤   
௛

ଶ
		ൌ 	 ଶ଴

ଶ
	= 10 cm  

On prend : S’t = 10 cm  

 Condition de non fragilité: 

 

  
୤౛ൈ୅౪
௕బ	ൈ	ୗ’୲

  ≥  Max (τu/2 ; 0,4MPa) 

 

  
ଶଵହൈ଴.ହ଻

ଵ଴ൈ	ଵ଴
 ≥ Max (τu/2 ; 0,4MPa) 

 1,23 MPa ≥ Max (0.24MPa ; 0,4MPa)  

 1,23 MPa  ≥  0,4MPa 

 Vérification au glissement : 

TU - 
ெೠ

଴.ଽ.ௗ	
 ≤ 0 

12,63- 45,95= -33,32 ≤ 0 .............................................CV 

 Vérification de la flèche :  

D’après BAEL91 révisée 99, il faut que les conditions suivantes soit vérifiées : 

 Vérification si le calcul de la flèche est nécessaire :  

a) 
16

1


L

h
 

b) ser
a

ser
t

M

M

L

h


10

1
 

c) 
efdb

A 2,4

0


  

 
Avec :    L : La portée de la travée entre axe. 

h : La hauteur totale de la section droite. 

d : La hauteur utile de la section droite. 

0b : La largeur de la nervure. 

ser
tM  : Le moment en travée maximal à E.L.S. 

ser
aM  : Le moment en appui maximal à E.L.S. 

A  : La section des armatures tendue. 
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ef  : La limite élastique de l'acier utilisé (en MPa).                                                                               

 
010

1

M

M

L

h t µ 

 
efdb

A 2,4

0




 

௛

௅
൒ ଵ

ଵ଺
            

ଶ଴

ସଽ଴
ൌ 0,041 ˂ 

ଵ

ଵ଺
 =0,063 ⇒ C.N.V 

 Une des trois conditions n’est pas vérifiée → le calcul de la flèche est nécessaire. 

 Calcul de la flèche admissible : 

                                 f ≤  fadm = 
ܠ܉ܕۺ

૞૙૙
  = 

૝ૢ૙

૞૙૙
 = 0.98 cm 

Avec Lmax : La portée maximale des poutrelles. 

 G : Charge permanente après mise en place des cloisons. 

On a :    P : Charge Totale (P = G + charge d'exploitation). 

 J  : Charge permanente avant la mise en place des cloisons. 

G = 499 kg /m2 

P= 499 +150 = 649 kg /m2 

J= 499 kg /m2        

                                                                 
 Calcul de la flèche : 

                         max
i
g

i
p

i
j

v
g ft)ff()ff(ft   

 -Calcul des charges : 

 

                       G = 332,67 kg /m2  

Pour 
ଶ

ଷ
 G    P= 432,66 kg /m2  

    J=332,67 kg /m2  

                                  G = 1996,02 N /ml 

Pour b=0,60m            P = 2595,96 N /ml  

                J=1996,02 N/ml  

 Calcul des moments fléchissant :  

 Moment max se trouve dans travée A-B pour les deux types : 
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Mtj = 0.75 × M0j = 0.75 ×1996,02  × 
ସ.ହమ

଼
 = 3789,32 N.m 

Mtg = 0.75 × M0g = 0.75 ×2595,96  × 
ସ.ହ଴మ

଼
 = 4928,27N.m 

Mtp = 0.75 × M0p = 0.75 × 1996,02  × 
ସ.ହ଴మ

଼
 =3789,32  N.m 

 Modules de déformations longitudinaux : 

fc28 = 25 MPa. 

ft28 = 0.6 + 0.06×fc28 = 2.1 MPa. 

MPafcEi 3216411000 3
28   

MPafcEv 108193700 3
28   

 Calcul du moment d’inertie de la section homogène (I0) : 




i

ii

A

yA
V

.
1 = 

ሺ௕ൈ௛బሻൈቀ
೓బ
మ
ା௛ି௛బቁାቂ

ሺ೓ష೓బሻ್బሺ೓ష೓బሻ
మ

ቃାŋൈ஺ೞൈ௖

ሺ௕ൈ௛బሻାሺ௛ି௛బሻ௕బାŋൈ஺ೞൈ௖
 

y G=	
ሺ଺଴ൈସሻሺଵ଼ሻାሾଵ଺ൈଵଶൈ଼ሿାଵହൈଶ,ଷ଺ൈଶ

ସଷଶାଵହൈଶ,ଷ଺
  

y G = 12,68cm 

 Détermination du moment d'inertie : 

Ig = 
௕௬ಸ

య

ଷ
 – 

ሺ௕ି௕బሻሺ௬ಸି௛ሻబ
య

ଷ
 +
௕బሺ௛೟ି௬ಸሻ

ଷ
	+ 15As (d-yG) 2 

Ig =	
଺଴ൈଵଶ,଺଼య

ଷ
 – 

ሺ଺଴ିଵଶሻሺଵଶ,଺଼ିସሻయ

ଷ
 +
ଵଶሺଶ଴ିଵଶ,଺଼ሻయ

ଷ
	+ 15×2,36(18-12,36) 2 

Ig = 33005,81cm4 

 Pourcentages des armatures  

                                                                            Tableau de BAEL91 

ρଵ ൌ 100 100 = ߩ× 
஺

௕బൈௗ
 = 100	ൈ ଶ,ଷ଺

ଵଶൈଵ଼
ଵߚ                           1,093=  ൌ0,856 

: Le pourcentage ou rapport de l’aire A de la section de l’armature tendue à l’aire de la 

section utile. 

 Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations : 

d
s

s 



1

   
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௦ߪ
௚= 

ெೞ
೒

஺ൈఉభൈௗ
 = 

ସଽଶ଼,ଶ଻

ଶ,ଷ଺ൈ଴,଼ହ଺ൈଵ଼
  

௦ߪ⇒ 
௚ = 135,53 Mpa 

 =௦௉ߪ        
ெೞ
೒

஺ൈఉభൈௗ
 = 

ଷ଻଼ଽ,ଶ଻

ଶ,ଷ଺ൈ଴,଼ହ଺ൈଵ଼
     

 ௦௉ = 104,21 Mpaߪ⇒     

Calcul μj, μg, μp : 

MPaf
f

f
t

ts

t 1.2      avec        
4

75,1
1 28

28

28 








                  

 -௉ =1ߤ	=	௝ߤ
ଵ,଻ହൈଶ,ଵ

ସൈ଴,଴଴ଵଵൈଵ଴ସ,ଶଵାଶ,ଵ
 = 0,44 

 -௚ =1ߤ
ଵ,଻ହൈଶ,ଵ

ସൈ଴,଴଴ଵଵൈଵଷହ,ହଷାଶ,ଵ
 = 0,36 

 Calcul des moments d’inertie fictifs (If) : 





1

0
f  

Avec : 

                     

.

.

.'

duréelongdendéformatiolespour

esinstàntànéndéformatiolespour

fictifinertiedmomentI

v

i

f









 

 = ௜ߣ
଴,଴ହ௙೟మఴ

ሺଶାଷൈ್బ
್
ሻఘ
	= 

଴,଴ହൈଶ,ଵ

ሺଶାଷൈభమ
లబ
ሻൈ଴,଴଴ଵଵ

 =36,713 

 = ௩ߣ
଴,଴ହ௙೟మఴ

ሺଶାଷൈ್బ
್
ሻఘ
	= 

଴,଴ଶൈଶ,ଵ

ሺଶାଷൈభమ
లబ
ሻൈ଴,଴଴ଵଵ

 =20,97 

 calcul j

if  : 

Iϐ୨୧= 
ூబ

ଵାఒ೔ఓೕ
 = 

ଷଷ଴଴ହ,଼ଵ

ଵାଷ଺,଻ଵൈ଴,ସସ
 = 1924,27 cm4 

௝݂
௜ =	

ெ೟೔
ೞ೐ೝ	ൈ௅మ

ଵ଴	ா೔ூ೑ೕ೔
 = 

ଷ଻଼ଽ,ଷଶൈସଽ଴మ

ଵ଴ൈଷଶଵ଺ସൈଵଽଶସ,ଶ଻
 =1,47 cm 

  calcul de g

vf  : 

 Iϐ୨୧= 
ூబ

ଵାఒೡఓೡ
 = 

ଷଷ଴଴ହ,଼ଵ

ଵାଶ଴,ଽ଻ൈ଴,ସସ
 = 3227,38 cm4 



CHAPITRE	III																																																															Etude	des	planchers	
 

 Page 42 

௚݂
௜ =	

ெ೟೒
ೞ೐ೝ	ൈ௅మ

ଵ଴	ா೔ூ೑ೕ೔
 = 

ସଽଶ଼,ଶ଻ൈସଽ଴మ

ଵ଴ൈଵ଴଼ଵଽൈଷଶଶ଻,ଷ଼	
 =3,389cm 

 calcul de g

if  : 

Iϐ୨୧= 
ூబ

ଵାఒ೔ఓೡ
 = 

ଷଷ଴଴ହ,଼ଵ

ଵାଷ଺,଻ଵൈ଴,ସସ
 = 1924,26 cm4 

௚݂
௜ =	

ெ೟೒
ೞ೐ೝ	ൈ௅మ

ଵ଴	ா೔ூ೑ೕ೔
 = 

ସଽଶ଼,ଶ଻ൈସଽ଴మ

ଵ଴ൈଷଶଵ଺ସൈଵଽଶସ,ଶ଺	
 =1,91 cm 

 calcul de p

if  : 

Iϐ୨୧= 
ூబ

ଵାఒೡఓ೛
 = 

ଷଷ଴଴ହ,଼ଵ

ଵାଶ଴,ଽ଻ൈ଴,ସସ
 = 3227,38 cm4 

௣݂
௜ =	

ெ೟೔
ೞ೐ೝ	ൈ௅మ

ଵ଴	ா೔ூ೑ೕ೔
 = 

ଷ଻଼ଽ,ଷଶൈସଽ଴మ

ଵ଴ൈଷଶଵ଺ସൈଷଶଶ଻,ଷ଼
 =0,876 cm 

 La flèche totale : 

∆ ௧݂= ( ௚݂
௩ െ  ௝݂

௜ ) + ( ௣݂
௜ െ  ௚݂

௜ ) = (3,388- 1,47) + (0,876 – 1,91) =0,884 

 La flèche admissible : 

Pour L = 490 m 

⇒	∆ ௧݂,௠௔௫ൌ	
௅

ଵ଴଴଴
	൅	0,5	ൌ	 ସଽ଴

ଵ଴଴଴
	൅	0,5	ൌ	0,99	

       Conclusion : 

  Donc : ∆ ௧݂  = 0,884 cm  <  fadm = 0,99 cm      la flèche est vérifiée 

Tableau III.4: Calcul des armatures de plancher corps creux (étages courants) 

Tableau III.5: récapitulatif  Calcule des sollicitations : 

     Sollicitation 

 

     Moment en travée 

         [daN.m] 

Moment en appui 

        [daN.m] 

Effort 

tranchant 

 M 
 [kg.m] 

AT              

[cm²] 
CHOIX DES 

ARMATURES 
AT            

[cm²] 

En travée 
E.L.U 1070.98 1.74 

3×HA10  
A=2,36 cm² 

 
 
 
 

At= 2ϕ6 

A=0.57 cm² 
 

E.L.S 773,45 vérifiée 

En appui 

E.L.U -744,42 1.56 
2×HA12     

A=2,26 cm² 
E.L.S -537,62 vérifiée 
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    Niveau      ELU ELS       ELU ELS         T[daN] 

           

    Terrasse 

   

 2245,81 

 

   

1650,15 

 

-1640,15 

 

-1179,05 

    

3003,51 

         RDC   

          

2026,69 
 

1468,57 -1427,08 -1034,09 2671,99 

 
Tableau III.6: Calcul des armatures de plancher corps creux (Terrasse) 
 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III.7: Calcul des armatures de plancher corps creux (RDC) 
 

  

 M 
 [kg.m] 

AT              

[cm²] 
CHOIX DES 

ARMATURES 
AT            

[cm²] 

En travée 
E.L.U 2245,81 1.74 

3×HA10  
A=2,36 cm² 

 
 
 
 

At= 2ϕ6 

A=0.57 cm² 
 

E.L.S 1650,15 vérifiée 

En appui 

E.L.U -1640,15 1.56 
2×HA12     

A=2,26 cm² 
E.L.S -1179,05 vérifiée 

 M 
 [kg.m] 

AT              

[cm²] 
CHOIX DES 

ARMATURES 
AT            

[cm²] 

En travée 
E.L.U 

 
  2026,69 

 
1.74 

3×HA10  
A=2,36 cm² 

 
 
 
 

At= 2ϕ6 

A=0.57 cm² 
 

E.L.S 1468,57 vérifiée 

En appui 

E.L.U -1427,08 1.56 
2×HA12     

A=2,26 cm² 
E.L.S -1034,09 vérifiée 
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III.3) Dalle pleine : 

Les dalles pleines sont des plaques généralement rectangulaires (grande portée ly, petite 

portée lx, épaisseur hd) dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton armé (dalles 

partiellement ou totalement encastrées sur le contour) ou des murs en maçonnerie (dalles 

simplement appuyée sur le contour). 

Le calcul se fait comme celui d’une console. 

simplement appuyée sur le contour) 

 Méthode de calcul                                                                                                                                

La méthode de calcul dépend du rapport ρ = 
୐୶	

୐୷	
 et de type de chargement 

 Pour ρ < 0.4 : la dalle porte dans un seul sens 
 Pour 0.4 ≤ ρ ≤ 1 : la dalle porte dans les deux directions  

 

 Pour notre cas on a :  

Lx =4.5m, Ly = 4.90 m → ρ = 
୐୶	

୐୷	
 = 

ସ.ହ

ସ.ଽ଴	
 = 0.918 

Donc la dalle de notre structure portant dans les deux directions 

 Calcul de l’enrobage 

    Cx = a + 
∅	

ଶ	
 

    Cy = a + ∅	+ 
∅	

ଶ	
 

La fissuration est considérée comme peut nuisible => a = 1 cm 

Le diamètre des armatures utiliser sera au plus égale au dixième de l’épaisseur de la dalle 
[BAEL91] 

∅max ≤ 	
݄݀
10	

 ; avec : hd  = 16 cm 

∅max ≤ 1.6 cm 

On prend ∅ = 1 cm =10 mm 

                   Cx = 10 + 
ଵ଴	

ଶ	
 = 15 mm 

                  Cy = 10 + 10 + 
ଵ଴	

ଶ	
 = 25 mm 

 Hauteurs utiles : 

dx = hd – Cx = 16- 1.6 = 14.5 cm 

dy = hd – Cy = 16 – 2.5 = 13.5 cm. 
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 Evaluation des charges et sollicitations : 

 Les charges de RDC : 

Le calcul se fait par une bande de 1 ml. 

 G = 599 daN/m1 

 Q = 250 daN/m1 ml 

a- Combinaison fondamentale : 
 ELU : 

qu = 1.35G + 1.5Q 

   qu = 1.35×599 + 1.5×250  = 1183.65 daN/m² : pour une bonde de 1 ml qser  =1183.65daN/ml 

 ELS : 

qser = G + Q 

               qser =599+ 250 = 849 daN/m² : pour une bonde de 1 ml qser = 849 daN/ml  

Calcul des sollicitations : 

Calcul de ܠۻ et ܡۻ : 

 ELU : 

M୶
୳ = μ୶୳ × qu × Lx ²     : suivant la direction Lx 

M୷
୳ = μ୷୳ × M୶

୳              : suivant la direction Ly  

 
 ELS : 

M୶
ୱୣ୰ = μ୶ୱୣ୰ × qser × Lx ²     : suivant la direction Lx 

M୷
ୱୣ୰ = μ୷ୱୣ୰ × M୶

ୱୣ୰             : suivant la direction Ly  

 

Tableau III.8 : Valeur approchée des coefficients μx et  μy [art 2.1.2/ BAEL91] 

 

              calculs                  μx                 μy 

Sollicitation à l’E.L.U et 
à E.L.S 
 

       
)4,21(8

1
3

 
4

1
]9,09,1[3    

Déformations à l’E.L.S 
       

)21(8

1
3

 
4

1
])1(

2

3
1[ 22    

 

                 

α = 
୪౮
୪౯

 =	ସ.ହ଴
ସ.ଽ଴

 = 0.918 
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μ	x= 
ଵ

଼ሺଵାଶ.ସൈఈయሻ
 =	

ଵ

		଼ሺଵାଶ.ସൈ଴.ଽଵ଼యሻ
 = 0.0438 

ଷߙ =  yߤ ൈ[1.9 – 0.9ߙ] = 0.918
3 × [1.9‐0.9×0.918] = 0.831 >  

ଵ

ସ
 = 0.25 

RDC : 
 ELU:  

M୶
୳ =0.0438 × 1183.65 × 4.50² = 1049.838daN.m 

M୷
୳ = 0.831× 1049.838= 872.415daN.m 

ELS : 

μ୶ୱୣ୰=  ଵ

଼ሺଵାଶൈఈయሻ
 =	

ଵ

		଼ሺଵାଶൈ଴.ଽଵ଼యሻ
 = 0.0438 

ଶߙ = ௬௦௘௥ߤ ൈ[1+ 
ଷ

ଶ
(1 െ ሻଶሿ = 0.918ଶߙ ൈ[1+ 

ଷ

ଶ
(1 െ 0.918ሻଶሿ =0.851  > 

ଵ

ସ
 =0.25 

M୶
ୱୣ୰ = 0.0438 × 849× 4.50² =753.021daN.m 

M୷
ୱୣ୰ =0.851× 753.021= 640.820daN.m 

 Calcul de ܠۻ
ܠۻ ; ܉

ܜ ܡۻ ; 
ܡۻ et	܉

ܜ  : 

Mode d’encastrement :  

                                         0.5 Mx                                        0.5 Mx 

                                                

 

 

 

 
 

 

 
 
      Figure.14: évaluation des moments en travées et en appuis pour la dalle pleine 
 

RDC : 
 ELU : 

 M୶
ୟu = 0.5 M୶

୳ = 0.5 × 1049.838= 524.919daN.m 

M୶
୲u = 0.75 M୶

୳ = 0.75 × 1049.838= 787.379daN.m 

M୷
ୟu = 0.5 M୷

୳ = 0.5 ×872.415= 436.208daN.m 

 

                           
0.75 Mx 

0.
75

 M
y 

 

0.
 5

 M
y 

 

0.
 5

 M
y 
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M୷
୲ u = 0.75 M୷

୳ = 0.75 × 872.415= 654.311daN.m 

 ELS : 

M୶
ୟser = 0.5M୶

ୱୣ୰ ൌ 0.5×753.021= 376.510daN.m 

M୶
୲ ser= 0.75M୶

ୱୣ୰ ൌ 0.75×753.021=564.766daN.m 

M୷
ୟser = 0.5M୷

ୱୣ୰ ൌ 0.5×640.820=320.410daN.m 

M୷
୲ ser = 0.75M୷

ୱୣ୰ ൌ 0.75×640.820= 480.615daN.m 

. Calcul du ferraillage de la dalle pleine de RDC  

 Sens X-X 

 En travées 
 ELU : 

M୶
୲u = 787.397 daN.m 

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

µ=	 ୑౮
౪ ୳	

௕.ௗ².ఙ್	
 = 

଻଼଻ଷ.ଽ଻

ଵ଴଴ൈଵସ.ସ²ൈଵସ,ଶ
 = 0.0266 

 
µ = 0,0266 < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL             

             

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0.0266) = 0.0337   

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.0337 = 0.987 
 Détermination des armatures  

Ax
tu=	

ெೣ
೟௨	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

଻଼଻ଷ.ଽ଻

଴.ଽ଼଻ൈଵସ.ହൈଷସ଼	
 = 1.57 cm²/ml 

 Condition de non fragilité 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×15 = 1.20 cm²/ml 

Ax
t u= max (Ax

tu ; Amin) = max (1.57 ; 1.28) 

Ax
t u = 1.57 cm² 

 Espacement maximale des armatures  

Ecartement des armatures : δ ≤ min (3 hd ; 33 cm) = min (3×16 ; 33 cm) =33 cm 

 Choix des armatures 

4T10/ml                          A = 3.14 cm²/ml 

T10                                        e = 25 cm 
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 ELS : 

M୶
୲ ser =564.766daN.m 

Fissuration peu nuisible   

Acier FeE400 ;                                              

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;                               

Flexion simple  

si α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

   

 = ߛ
୑౮
౪ ୳	

୑౮
౪ ୱୣ୰	

 =  
଻଼଻.ଷ଻ଽ		

ହ଺ସ.଻଺଺	
 = 1.394 

 α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

  condition vérifier. 

α ≤  
ଵ.ଷଽସିଵ

ଶ
  +  

ଶହ

ଵ଴଴
  = 0.447  

Donc ; les armatures calculées à l’E.L.U. sont retenues 

 En appuis : 
 ELU : 

M୶
ୟu =524.919 daN.m 

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

µ=	 ୑౮
౗୳	

௕.ௗ².ఙୠ	
 = 

ହଶସଽ.ଵଽ

ଵ଴଴ൈଵସ.ହ²ൈଵସ,ଶ	
 = 0.0175 

µ = 0,0175 < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL 

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0.0175) = 0.022     

β = 1- 0.4α = 1- 0.4×0.022 = 0.991 

 Détermination des armatures  

Ax
au=	

ெೣ
ೌ௨	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

ହଶସଽ.ଵଽ

଴.ଽଽଵൈଵସ.ହൈଷସ଼	
 = 1.05 cm²/ml 

 Condition de non fragilité 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×16 = 1.28 cm²/ml 

Ax
au  = max (Ax

au ; Amin) = max (1.05 ; 1.28) 

Ax
au  = 1.28 cm²/ml 
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 Espacement maximale des armatures  

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

 Choix des armatures 

3T10/ml                          A = 2.36 cm²/ml 

T10                                  e = 25 cm 

 ELS : 

M୶
ୟser = 367.510 daN.m 

Fissuration peu nuisible   

Acier FeE400 ;                                              

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;                               

Flexion simple  

si α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

 

 = ߛ
୑౮
౗୳	

୑౮
౗ୱୣ୰	

 =  
ହଶସ.ଽଵଽ

ଷ଻଺.ହଵ଴	
 = 1.394 

 α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

  condition vérifier. 

α ≤  
ଵ.ଷଽସିଵ

ଶ
  +  

ଶହ

ଵ଴଴
  = 0.447 

Donc ; les armatures calculées à l’E.L.U. sont retenues 

 Sens Y-Y 

 En travées 

 ELU : 

M୷
୲u = 654.311daN .m 

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

µ=	 ୑ౕ
౪ ୳	

௕.ௗ².ఙୠ	
 = 

଺ହସଷ.ଵଵ

ଵ଴଴ൈଵସ.ହ²ൈଵସ,ଶ	
 = 0.0219 

µ = 0,0219 < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL  

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0.0219) = 0.0277   

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.0277 = 0.989  
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 Détermination des armatures  

Ay
tu=	

ெ೤
೟௨	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

଺ହସଷ.ଵଵ

଴.ଽ଼ଽൈଵସ.ହൈଷସ଼	
 = 1.31 cm²/ml 

 Condition de non fragilité 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×16 = 1.28 cm²/ml 

Ay
tu = max (Ay

tu ; Amin) = max (1.31;1.28) 

Ay
tu = 1.31 cm²/ml 

 Espacement maximale des armatures  

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

 

 Choix des armatures 

3T10/ml                          A = 2.36 cm²/ml 

T10                                    e = 25 cm 

 ELS : 

M୷
୲ ser = 480.615daN.m 

Fissuration peu nuisible   

Acier FeE400 ;                                              

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;                               

Flexion simple  

si α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

 

 = ߛ
୑౯
౪ ୳	

୑౯
౪ ୱୣ୰	

 =  
଺ହସ.ଷଵଵ

ସ଼଴.଺ଵହ	
 = 1.361 

 α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

                    condition vérifier. 

α ≤  
ଵ.ଷ଺ଵିଵ

ଶ
  +  

ଶହ

ଵ଴଴
  = 0.431 

Donc ; les armatures calculées à l’E.L.U. sont retenues 

 En appuis : 

 ELU : 

M୷
ୟu = 436.208 daN.m 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées (A') 
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µ=	 ୑ౕ
౗୳	

௕.ௗ².ఙୠ	
 = 

ସଷ଺ଶ.଴଼

ଵ଴଴ൈଵସ.ହ²ൈଵସ,ଶ	
 = 0.0146  

µ = 0.0146 < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL    

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0.0146) = 0.0184  

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.0184 = 0.993 

 Détermination des armatures  

Ay
au=	

ெ೤
ೌ௨	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

ସଷ଺ଶ.଴଼

଴.ଽଽଷൈଵସ.ହൈଷସ଼	
 = 0.871 cm²/ml 

 Condition de non fragilité 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×16 = 1.28 cm²/ml 

Ay
au = max (Ay

au ; Amin) = max (0.871; 1.28) 

Ay
au = 1.28cm²/ml 

 Espacement maximale des armatures  

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

 Choix des armatures 

3T10/ml                          A = 2.36cm²/ml 

T10                                       e = 25 cm 

 ELS : 

M୷
ୟser = 320.410daN.m 

Fissuration peu nuisible   

Acier FeE400 ;                                              

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;                               

Flexion simple  

si α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

 

 = ߛ
୑౯
౗୳	

୑౯
౗ୱୣ୰	

 =  
ସଷ଺.ଶ଴଼	

ଷଶ଴.ସଵ଴
 = 1.364 

                                                     α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

                    condition vérifier 

α ≤  
ଵ.ଷ଺ସିଵ

ଶ
  +  

ଶହ

ଵ଴଴
  = 0.430 

Donc ; les armatures calculées à l’E.L.U. sont retenues
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 Vérification des contraintes de cisaillement   

Aucune armature transversale n’est requise si les suivantes sont remplies : 

 La pièce est bétonnée sans reprise sur toute son épaisseur [article A.5.2.2 BAEL91] 

 Les dispositions constructives générales concernant les dalles sont respectées 

 La contrainte tangentielle τu ≤ τu  = 0.05× ௖݂ଶ଼= 1.25 MPa 

 Calcul de l’effort tranchant : 

Tx = 
௤೘ೌೣ
ೠ

ଶ
 × Lx × 

௅೤ర

௅ೣ
రା௅೤

ర 	 = 
ଵଵ଼ଷ.଺ହ

ଶ
 × 4.50 × 

ସ.ଽ଴ర

ସ.ହ଴రାସ.ଽ଴ర
 = 1556.232 daN 

Ty = 
௤೘ೌೣ
ೠ

ଶ
 × Ly× 

௅ೣర

௅ೣ
రା௅೤

ర 	 = 
ଵଵ଼ଷ.଺ହ

ଶ
 × 4.90× 

ସ.ହ଴ర

ସ.ହ଴రାସ.ଽ଴ర
 = 1205.379daN 

Tumax = max (Tx ;Ty) = max (1556.232; 1205.379) = 1556.232daN 

τu  = 
୘୳୫ୟ୶

௕ൈௗ
 = 

ଵହହ଺.ଶଷଶൈଵ଴ൈଵ଴షల

ଵൈ଴.ଵଷହ
 =  0.107 MPa 

τu ≤ τu             0.107 ≤ 1.25 : donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 Vérification si le calcul de la flèche est nécessaire : 

 La vérification de la flèche se fait sous la combinaison (G+Q) 

 Pour hourdis (dalle pleine) portant sur deux sens la vérification n’est pas 

nécessaire si :  

    
୦

௅ೣ
 ≥ 

୑౮
౪ ୱୣ୰	

ଶ଴ൈ୑౮ୱୣ୰	
     et  

୅

௕ൈௗ
 ≤ 

ଶ

௙௘
 

 RDC : 

 
୦

௅ೣ
 =  

ଵ଺

ସହ଴
 = 0.0357 ≥ 

୑౮
౪ ୱୣ୰	

ଶ଴ൈ୑౮
౩౛౨	
	= 

ହ଺ସ.଻଺଺	

ଶ଴	ൈ଻ହଷ.଴ଶଵ	
 = 0.0357 ………………….CN 

୅

௕ൈௗ
  = 

ଷ.ଵସ

ଵ଴଴ൈଵଷ.ହ
  = 0.002 ≤ 	 ଶ

௙௘
 ൌ	 ଶ

ସ଴଴
  = 0.005 ………..……………….CV 

 Donc : le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
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IV.1. Etude des escaliers : 

IV.1.1- Définition : 

L’escalier est une construction architecturale constituée d'une suite régulière de degrés permettant 

de passer d'un niveau à un autre (à monter et à descendre) 

IV.1.2- Les Caractéristiques géométrique : 

Hauteur Sous-sol : H = 2,72 m 

Hauteur RDC : H = 4,25 m 

Hauteur Etages : H = 3,06m  

Giron : g = 30 cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure. IV.1. Caractéristiques géométriques de l’escalier.  

Giron 

Contremarche  

ࢎ

g

L

Palier 

 Marche   

Paillasse 
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H ∶Hauteur d'escalier. 

L : Largeur de l'escalier. 

n	: Nombre des contremarches. 

 Hauteur de la marche à partir de la formule de BLONDEL : 

59 < 2h + g < 66                                                                                                                                                        

h : varie de 15cm a 18cm                                                                                                                                          

g : varie de 22cm a 33cm                                                                                                                                   

On a : 14,5 < h < 18                                                                                                                                               

Donc : h = 17 cm  

 Nombre Des Contres marches :                                                                                                                           

௖ܰ (SS) = H/h = 272/17 = 16                                                                                                                              

௖ܰ (RDC) = H/h = 425/17 = 25                                                                                                                           

௖ܰ  (étage courant) = H/h = 306/17 = 18                                                                                                       

௖ܰ : nombre des contremarches 

 On aura :                                                                                                                                                         

16 contremarches (05 contres marchent par volées) pour Sous-sol.                                                              

25 contremarches (08 contres marchent par volées) pour RDC                                                                   

18  contremarches (09 contres marches par volées) pour étage courant. 

 Nombre des marches:                                                                                                                                          

n = ௖ܰ (sous sol) - 1 = 04 marches pour niveau Sous-sol.                                                                                   

n = ௖ܰ RDC) - 1 = 7 marches pour niveau RDC.                                                                                      

n= ௖ܰ  (étage courant) - 1 = 8 marches pour niveau étage courant. 

 Inclinaison de la paillasse : 

1) Niveau Sous-sol. :                                                                                                                                         

tan α = h'/L' 

h' = ௖ܰ  × h                   h' = 05 ×17  →  h' = 0.85 m 

L' = ( ௖ܰ  - 1)×g            L' = (05- 1) ×30 →  L' = 1,20 m 

tan  α = 0.85/1,2          α = 35,31° 

2) Niveau  RDC : 
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tan  α  = h'/L' 

h' = ௖ܰ  × h                   h' = 08 ×17  →  h' = 1,36 m 

L' = ( ௖ܰ  - 1)×g            L' = (08- 1) ×30 →  L' = 2.1 m 

tan  α = 1.36/2.1         α = 32,93° 

3) Niveau Etage Courant : 

tan  α  = h'/L' 

h' = ௖ܰ  × h                    h' = 09 ×17  →  h' = 1,53 m 

L' = ( ௖ܰ  - 1) ×g             L' = (09 - 1) ×30 →  L' = 2.4 m 

tan  α = 1.53/2.4           α = 32,52° 

IV.1.3- épaisseur de la paillasse et de palier : 

a. Évaluation de l’épaisseur de la paillasse et du palier : 

L’épaisseur de paillasse et le palier est déterminée comme suite : 

L1
30

൑ e	 ൑
L1
20

 

L ൌ 	2,85	m ⟹ 9.5	cm ൑ e ൑ 14,25cm ; On prend e ൌ 	15	cm  

b. Épaisseur de palier : 

Pour le palier, on adopte une épaisseur de 15cm. 

c. Condition de dégagement rapide des escaliers : 

1,2 m ≤ l’emmarchement ≤ 1,5 m                pour un bâtiment collectif  
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IV.1.4- Descente de charge : 

a.  volée : 

 

b. Le Palier : 

 Epaisseur cm Charge kN /m² 

Revêtement carrelage horizontal 2 22.0,02 = 0,44 

Mortier de pose horizontal 2 20.0,02 = 0,40 

Revêtement carrelage vertical 2 (22.0,02).h g⁄ .(22.0,02).17 30 ൌ⁄ 0,25 

Mortier de pose vertical 2 (20.0,02).h g⁄ (20.0,02).17 30 ൌ⁄ 0,23 

Poids propre des marches 17 22.h g⁄  22.0,17 30 ൌ	⁄ 1,87 

Poids propre de la paillasse 15 25.0,15.ሺ1 cos α⁄ ሻ ൌ 4,31 

Enduit de plâtre 1,5 ሺ10x0,015ሻ ൌ 0,15 

 
La charge permanente ۵7.65= ܞ 

La charge d’exploitation 2.50= ܞۿ 

Matériaux Epaisseur cm Charge  kN/m² 

Revêtement carrelage horizontal 2 22.0,02 =0, 44 

Mortier de pose 2 20.0,02 = 0,40 

Poids propre du palier 15 25.0,15ൌ 3,75 

Enduit de plâtre 1,5 ሺ10x0,015ሻ ൌ 0,15 

 La charge permanente ۵4,74= ܞ 

La charge d’exploitation 2,50= ܞࡽ 
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Figure. IV.2. Descentes des charges dans l’escalier. 

  IV.1.4-Combinaison fondamentale : 

 ELUR : 

Volée :q୴ ൌ 	 ሺ1,35G୴ ൅ 	1,5Q୴ሻ ൈ 1m ൌ	 ሺ1,35 ൈ 7,65	 ൅ 	1,5 ൈ 2,50ሻ ൈ 1m ൌ 14,08 kN ml⁄  

Palier : ۾ܙ ൌ ሺ1,35G୔ ൅ 	1,5Q୔ሻ ൈ 1m ൌ	 ሺ1,35 ൈ 4,74 ൅ 	1,5 ൈ 2,50ሻ ൈ 1m ൌ 10,15	kN/ml	 

 ELS : 

Volée : q୴ ൌ 	 ሺG୴ ൅	P୴ሻ ൈ 1m ൌ 	 ሺ7,65	 ൅ 	2,50ሻ ൈ 1m ൌ 10,14kN/ml 

Palier :q୔ ൌ 	 ሺG୔ ൅	P୔ሻ ൈ 1m ൌ	 ሺ4,74 ൅ 	2,50ሻ ൈ 1m ൌ 7,24	kN/ml 

IV.1.5-Escalier sous-sol 

 ELUR :    

 

 

 

                                   2,53                                               1,83 

 

14,08 
10,15kN/ml 

1.20m ,53220m 
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-La charge équivalente : 

si						
Δ୯
q୫୧୬

ൌ
q୴୳ െ q୮୳
q୫୧୬

൑ 15% 

On prend la charge de la paillasse comme une charge répartie sur toute la longueur.  

si						
Δ୯
q୫୧୬

ൌ
q୴୳ െ q୮୳
q୫୧୬

൐ 15% 

La répartition des charges reste la même. 

On	a ∶ 	
Δ୯
q୫୧୬

ൌ
14,07 െ 10,15

10,15
ൌ 38% ൐ 15% 

 On ne peut pas appliquer la charge équivalente sur toute la longueur donc la répartition reste la 

même.  

- Calcul des réactions : 

෍M B⁄ ൌ 0 ⇒	R୅ ൌ 31,11	kN. 

෍F୚ ൌ 0 ⇒	R୆ ൌ 27,53	kN. 

-Calcul des moments et efforts tranchants : 

Pour : 0 ≤ x ≤ 2,7 m 

ܶሺݔሻ ൌ 31,11 െ 14,08.   ݔ

ቐ
x ൌ 0	 → T	ሺxሻ ൌ 31,11	kN										

x ൌ 2,21	cm	 → T	ሺxሻ ൌ 0																			
x ൌ 3,30	cm → T	ሺxሻ ൌ െ15.354	kN

  

Moment fléchissant :                                                   

Mሺxሻ ൌ 31,11. x െ 14,08.
xଶ

2
 

→ 	M୫ୟ୶ ൌ 		34,36	kN.m 

On considère qu’on a un encastrement partiel aux extrémités (appuis) : 

14 ,08 

T(x)

M(x) 

x
31,11
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Donc : ൝
Mୟ୳ ൌ 	െ0,4	M୫ୟ୶ ൌ 	െ13,744	kN.m
M୲୳ ൌ 	0,85	M୫ୟ୶ ൌ 	29,206	daN.m				
T୫ୟ୶ ൌ 31,11	kN																																						

 

 

 

 

 

 

 

Figure. IV.3. Diagramme des moments fléchissant. 

 ELS :    

 

 

    

                                             2.53                                            1.83 

-La charge équivalente : 

si						
Δ୯
q୫୧୬

ൌ
q୴୳ െ q୮୳
q୫୧୬

൑ 15% 

On prend la charge de la paillasse comme une charge répartie sur toute la longueur.  

si						
Δ୯
q୫୧୬

ൌ
q୴୳ െ q୮୳
q୫୧୬

൐ 15% 

La répartition des charges reste la même. 

On	a ∶ 	
Δ୯
q୫୧୬

ൌ
10.14 െ 7,24

7,24
ൌ 40% ൐ 15% 

 On ne peut pas appliquer la charge équivalente sur toute la longueur donc la répartition reste la 

même.  

29.206 

13.744  13.744 

10,14kN/ml 
7,24 /ml 

1.20m3.30m 
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Calcul des réactions : 

෍M B⁄ ൌ 0 ⇒	R୅ ൌ 22,37	kN. 

෍F୚ ൌ 0 ⇒	R୆ ൌ 19,81	kN. 

-Calcul des moments et efforts tranchants : 

Pour : 0 ≤ x ≤ 2,7 m 

ܶሺݔሻ ൌ 22,37 െ 10,14.   ݔ

ቐ
x ൌ 0	 → T	ሺxሻ ൌ 22,37	kN										

x ൌ 2,21	cm	 → T	ሺxሻ ൌ 0																			
x ൌ 3,30	cm → T	ሺxሻ ൌ െ11.092	kN

  

Moment fléchissant :                                                   

Mሺxሻ ൌ 22,37. x െ 10,14.
xଶ

2
 

→ 	M୫ୟ୶ ൌ 		24,66	kN.m 

On considère qu’on a un encastrement partiel aux extrémités (appuis) : 

Donc : ൝
Mୟ୳ ൌ 	െ0,4	M୫ୟ୶ ൌ 	െ9,864	kN.m
M୲୳ ൌ 	0,85	M୫ୟ୶ ൌ 	20,961	daN.m				
T୫ୟ୶ ൌ 22,37	kN																																		

 

 

 

 

 

 

 

                                          Figure. IV.4. Diagramme des moments fléchissant. 

 

20.691 

9.864  9.864 

10 ,14 

T(x)

M(x) 

x 
22,37
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α=29.53 

1,70

1,40 2,40 1,40 

4.2. Escalier étage courant  

 ELUR :    

 

 

 

 

 

 

Schéma statique : 

 

 

 

   

-Calcul des réactions : 

෍M B⁄ ൌ 0 ⇒	R୅ ൌ 32,38	kN. 

෍F୚ ൌ 0 ⇒	R୆ ൌ 32,38	kN. 

-Calcul des moments et efforts tranchants : 

Moment fléchissant :                                                   

	M୫ୟ୶ ൌ 		42.98	kN.m 

On considère qu’on a un encastrement partiel aux extrémités (appuis) : 

Donc : ൝
Mୟ୳ 	ൌ 	െ0,4	M୫ୟ୶ ൌ 	െ17.192	kN.m
M୲୳ ൌ 	0,85	M୫ୟ୶ ൌ 36.53	kN.m									
T୫ୟ୶ ൌ 	32.38	kN																																						

 

 

2,40 m 1,40 m 

Schéma statique 

1,40 m 
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Figure. IV.5. Diagramme des moments fléchissant. 

 ELS :    

 

 

 

 

 

-Calcul des réactions : 

෍M B⁄ ൌ 0 ⇒	R୅ ൌ 23,17	kN. 

෍F୚ ൌ 0 ⇒	R୆ ൌ 23,17	kN. 

-Calcul des moments et efforts tranchants : 

Moment fléchissant :                                                   

	M୫ୟ୶ ൌ 		31.26	kN.m 

On considère qu’on a un encastrement partiel aux extrémités (appuis) : 

Donc : ൝
Mୟ୳ 	ൌ 	െ0,4	M୫ୟ୶ ൌ 	െ12.51	kN.m
M୲୳ ൌ 	0,85	M୫ୟ୶ ൌ 	26.57	kN.m						
T୫ୟ୶ ൌ 	23.17	kN																																				

 

 

2,40 m 1,40 m 

Schéma statique 

1,40 m 

36.53 

17.192  17.192 



Chapitre IV                                                                                 Etude Des Eléments Non Structuraux 

 

 Page 63 

 

 

 

 

 

 

Figure. IV.6. Diagramme des moments fléchissant. 

 

Tableau. IV.3. Evaluation des charges (palier). 

 

III.5. Ferraillage : 

5.1. Sous-sol 

 E.L.U.R : 

I. En travée (paillasse) :                                                                100 cm 

                                                                                     15 cm A 

M୳
୘ ൌ 29,206	kN.m 

 ELU ELS 

EN TRAVEE 

(kN.m) 

EN APPUIS 

(kN.m) 

EN TRAVEE 

(kN.m) 

EN APPUIS 

(kN.m) 

SOUS-SOL 29,206 13,744 20 ,691 9,864 

RDC type 1 51,18 24,08 36,86 17,35 

RDC type 2 27,73 13,05 19,97 9,4 

ETAGE COURANT 36,53 17,192 26,57 12,51 

26.57 

12.51  12.51 



Chapitre IV                                                                                 Etude Des Eléments Non Structuraux 

 

 Page 64 

ߤ ൌ
M୳
୘

b. dଶ. ୠୡߪ
ൌ 	

29.206
100.13,5ଶ. 14,2

ൌ 0,113																																																								 

ߤ ൑ 	஺஻ߤ	 ൌ 0,186	 ⇒	On est en pivot A ; pas d’armatures comprimées avec : ߪ௦	 ൌ
௙௘

ఊೞ	
 

௨ሗܣ = 0 

	௦ߪ ൌ ߙ ; ܽܲܯ348 ൌ 0,15	; ߚ	 ൌ 0,94 

A୳୲ ൌ
M୳
୘

σୱ	. β. d
ൌ

29.206
348.0,94.13,5

ൌ 6.62		 cmଶ ml⁄  

-Condition de non fragilité : 

A୫୧୬ ൌ 0,23b	. d	.
f୲ଶ଼
fe

ൌ 1,63	 cmଶ ml⁄  

 ELS : 

-Vérification des contraintes : 

Fissuration peu nuisible → vérifier les contraintes. 

Pas de vérification pour σୱ	 → il suffit de vérifier	σୠୡ	 ൑ 	σୠୡ	തതതതത. 

-En travée :                                

Mୱୣ୰
୲  = 20,691kN.m  

-Position de l’axe neutre :                                                           

Syଵݕଵ
ᇱ ൌ

b଴	yଵ
ଶ

2
െ 	15Aሺd െ yଵሻ ൌ 0 

yଵ ൌ 4.28	cm. 

-Moment d’inertie: 

I୷భ୷భᇲ ൌ 	
b଴	yଵ

ଷ

3
൅ 15Aሺd െ yଵሻଶ	 

I୷భ୷భᇲ ൌ 11052,31	cmସ 

K ൌ 	
Mୱୣ୰

Iyଵݕଵ
ᇱ ൌ 	

20691
11052.31

ൌ 1,872 



Chapitre IV                                                                                 Etude Des Eléments Non Structuraux 

 

 Page 65 

	௕௖= Kyଵ=1.872.4,28ߪ ൌ 8,01MPa. 

௕௖ߪ ൌ 0,6 ଶ଼݂=15 MPa. 

On a : 	௕௖ߪ ൏ 	௕௖ߪ ⇔ les armatures calculée à l’E.L.U.R conviennent. 

-Armature finale : 

A = max (A୳୲ ;A୫୧୬) = 6,62		 cmଶ ml⁄  

-Choix de l’armature : n  

Soit 6T12 = 6,79cmଶ/ml 

-Espacement : 

e୫ୟ୶ ൌ minሺ3h; 33cmሻ ൌ 33	cm. 

On prend : e = 20 cm. 

-Armatures de répartition : 

A୰ ൌ 	
Aୟ୮୮
4

ൌ 	
6,79
4

ൌ 1,698	 cmଶ ml⁄  

On prend comme choix : 4T10 = 3,14 cmଶ ml⁄  

e ൏ minሺ4h; 45	cmሻ ൌ 45ܿ݉ 

                      e = 31 cm  

-En appui : 

 E.L.U.R : 

M୳
ୟ ൌ 13,744kN.m 

ߤ ൌ
M୳
ୟ

b. dଶ. ୠୡߪ
ൌ 	

	13,744
100.13,5ଶ. 14,2

ൌ 0,053 

ߤ ൑ 	஺஻ߤ	 ൌ 0,186	 ⇒	On est en pivot A ; pas d’armatures comprimées avec : ߪ௦	 ൌ
௙௘

ఊೞ	
 

௨ሗܣ = 0 

	௦ߪ ൌ ߙ ;	ܽܲܯ348 ൌ 0,068	; ߚ	 ൌ 0,973. 
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A୳ୟ ൌ
୑౫
౗

஢౩	.ஒ.ୢ
ൌ

ଵଷ,଻ସସ

ଷସ଼.଴,ଽ଺ହ.ଵଷ,ହ
ൌ 3,01 cmଶ ml⁄ . 

 E.L.S : 

Mୱୣ୰
ୟ  = 9,864kN  

Position de l’axe neutre :                                                 

Syଵݕଵ
ᇱ ൌ

b଴	yଵ
ଶ

2
െ 	15Aሺd െ yଵሻ ൌ 0 

⇒ yଵ ൌ 3,07	cm. 

-Moment d’inertie au niveau de l’axe neutre : 

I୷భ୷భᇲ ൌ 	
b଴	yଵ

ଷ

3
൅ 15Aሺd െ yଵሻଶ	 

I୷భ୷భᇲ ൌ 5875cmସ 

K ൌ 	
Mୱୣ୰

Iyଵݕଵ
ᇱ ൌ 	

9864	
5875

ൌ 1,679 

	3,07	௕௖= Kyଵ=1,679.ߪ ൌ 5,152	MPa. 

௕௖ߪ ൌ 0,6 ଶ଼݂=15 MPa. 

On a : 	௕௖ߪ ൏ 	௕௖ߪ ⇔ les armatures calculée à l’E.L.U.R conviennent. 

-Armature finale : 

A = max (A୳୲ ;A୫୧୬) = 3,01	 cmଶ ml⁄  

-Choix de l’armature :  

Soit 4T12 = 4,52 cmଶ 

-Espacement : 

e୫ୟ୶ ൌ minሺ3h; 33cmሻ ൌ 31	cm. 

On prend : e = 31 cm. 
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-Armatures de répartition : 

A୰ ൌ 	
Aୟ୮୮
4

ൌ 	
4,52
4

ൌ 1,13	 cmଶ ml⁄  

On prend comme choix : 4T10= 3,40 cmଶ ml⁄  

-Espacement : 

e ൏ minሺ4h; 45	cmሻ ൌ 45ܿ݉ 

                      e = 31 cm  

-Vérification de l’effort tranchant : 

T୫ୟ୶ ൌ 31,11	kN 

La	ϐissuration	est	peu	nuisible 

߬௨ ൌ 0,2
݂ܿ28
	௕ߛ

 

߬௨ = 3,33MPa. 

߬௨ ൌ
T୳max
b. d. 100

ൌ 	
31110

100.13,5.10²
ൌ  ܽܲܯ	0,23

߬௨ ൏ ߬௨ → Condition vérifiée. 

IV.6. Etude de la poutre palière : 

La poutre palière est prévue pour être  un support d’escalier : 

 

 

 

 

                           Fig. IV.7. Schéma statique de la poutre palière. 

 

 

Schéma statique 

1,30 m
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a-Pré dimensionnement :  

a.1-Critère de rigidité : selon le BAEL91 les dimensions de la poutre palière sont : 

L = 1,30 m 

 La hauteur de la poutre palière doit satisfaire la condition suivante : 

L
15

൑ h	 ൑
L
10
			⇨ 8,65 ൑ h	 ൑ 13																				on	prend	h ൌ 30	cm 

 Le largueur de la poutre : 

0,4h ≤ b ≤ 0,8h	⇨ 		4	 ൑ 	b	 ൑ 8																								on	prend	b ൌ 25	cm	 

a.2-Vérification selon le RPA99V2003: 

h = 30 cm et  b = 20 cm tel que: 

h = 30 cm ≥ 30 cm    CV 

b = 25 cm ≥ 20 cm CV 

h
b
ൌ 1,2CV	 

La section de la poutre palière est de dimension (bxh) = (25x30) cmଶ 

a.3-Efforts sollicitant la poutre palière : 

Son poids propre : G୮ ൌ 2500.0,25.0,30 ൌ 1,875kN/ml 

 La poutre palier support le max ( Ra ; Rb ) = Ra /ml  

a.4-Calcul des sollicitations : 

 ELUR : 

q୳ ൌ 1,35G ൅ 	Ra ൌ 1,35.1,875 ൅ 31,11 ൌ 33,64 kN ml⁄  

M଴୳ ൌ 	
q୳Lଶ

8
ൌ
33,64.1,30²

8
ൌ 7,10	kN.m 

- En appui : 

M୳
ୟ ൌ 	െ0,4M଴୳ ൌ 	െ2,84N.m 
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- En travée : 

M୳
୲ ൌ 	0,85M଴୳ ൌ 	6,035	kN.m 

 ELS : 

qୱୣ୰ ൌ G ൅ Ra ൌ 32,98	 kN ml⁄  

M଴ୱୣ୰ ൌ 	
qୱୣ୰Lଶ

8
ൌ
32,98.1,30²

8
ൌ 6,96	kN.m 

- En appui : 

Mୱୣ୰
ୟ ൌ 	െ0,4M଴ୱୣ୰ ൌ 	െ2,78	kN.m 

- En travée : 

Mୱୣ୰
୲ ൌ 	0,85M଴ୱୣ୰ ൌ 	5,92	kN.m 

a.5-Ferraillage de la poutre palière : 

 E.L.U.R : 

-En travée : 

M୳
୘ ൌ 6,035	kN.m 

d = 0,9h = 27 cm                                                     

ߤ ൌ
M୳
୘

b. dଶ. ୠୡߪ
ൌ 	

6,035	
30.31,5	ଶ. 14,2

ൌ 0,023 

ߤ ൑ 	஺஻ߤ	 ൌ 0,186	 ⇒	On est en pivot A ; pas d’armatures comprimées avec : ߪ௦	 ൌ
௙௘

ఊೞ	
 

௨ሗܣ 	௦ߪ ; 0 = ൌ ߙ ;		ܽܲܯ348 ൌ ߚ ; 0,030 ൌ 0,988. 

A୳୲ ൌ
M୳
୘

σୱ	. β. d
ൌ

6,035
348.0,98.27

ൌ 0,65	cmଶ 

 ELS : 

La fissuration peu nuisible, donc il faut que : σୠୡ	 ൑ σୠୡ	തതതതത 

Mୱୣ୰
୲  = 5,92	kN.m 
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-Position de l’axe neutre :                                                 

Syଵݕଵ
ᇱ ൌ

b଴	yଵ
ଶ

2
െ 	15Aሺd െ yଵሻ ൌ 0 

yଵ ൌ 4.22	cm. 

-Moment d’inertie au niveau de l’axe neutre : 

I୷భ୷భᇲ ൌ 	
b଴	yଵ

ଷ

3
൅ 15Aሺd െ yଵሻଶ	 

I୷భ୷భᇲ ൌ 	
30. 4,22ଷ

3
൅ 15.0,65. ሺ27 െ 4,22ሻଶ	 

I୷భ୷భᇲ ൌ 5688,20	cmସ 

K ൌ 	
Mୱୣ୰

Iyଵݕଵ
ᇱ ൌ 	

5920
5688,20

ൌ 1,041 

		4,22	௕௖= Kyଵ= 1,041.ߪ ൌ 4,388	MPa. 

௕௖ߪ ൌ 0,6 ଶ଼݂=15 MPa. 

On a : 	௕௖ߪ ൏  .	௕௖ߪ

Les armatures calculé a E.L.U.R conviennent  

-Condition de non fragilité : 

A୫୧୬ ൌ 0,23. b. d.
f୲୨
fୣ

 

A୫୧୬ ൌ 0,82	cmଶ 

-Armatures finales : 

Aୟୢ୮ ൌ maxሺA୳; A୫୧୬ሻ ൌ 0,82			cmଶ 

-Choix de l’armature :  

Soit At = 2T10= 1,57	cmଶ 
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-En appui : 

 E.L.U.R : 

M୳
ୟ ൌ െ2,84		kN.m 

d = 0,9h = 27 cm                                                     

ߤ ൌ
M୳
ୟ

b. dଶ. ୠୡߪ
ൌ 	

5,92
25.27ଶ. 14,2

ൌ 0,011 

ߤ ൑ 	஺஻ߤ	 ൌ 0,186	 ⇒	On est en pivot A ; pas d’armatures comprimées avec : ߪ௦	 ൌ
௙௘

ఊೞ	
 

௨ሗܣ = 0 

	௦ߪ ൌ ߙ ;	ܽܲܯ348 ൌ ߚ ;	0,014 ൌ 0,994. 

A୳ୟ ൌ
M୳
ୟ

σୱ	. β. d
ൌ

5,92	
348.0,994.27

ൌ 0,30	cmଶ 

 

 E.L.S : 

Mୱୣ୰
ୟ ൌ 	െ2,78	kN.m 

-Position de l’axe neutre :                                                 

Syଵݕଵ
ᇱ ൌ

b଴	yଵ
ଶ

2
െ 	15Aሺd െ yଵሻ ൌ 0 

yଵ ൌ 4,18	cm. 

-Moment d’inertie : 

I୷భ୷భᇲ ൌ 	
b଴	yଵ

ଷ

3
൅ 15Aሺd െ yଵሻଶ	 

I୷భ୷భᇲ ൌ 	
25. 2,96ଷ

3
൅ 15.0,30. ሺ27 െ 2,96ሻଶ	 

I୷భ୷భᇲ ൌ 2852,21	cmସ 

K ൌ 	
Mୱୣ୰

Iyଵݕଵ
ᇱ ൌ 	

2780
2852,21

ൌ 0,975 
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		2,96	௕௖= Kyଵ=0,975.ߪ ൌ 2.887	MPa. 

௕௖ߪ ൌ 0,6 ଶ଼݂=15 MPa. 

On a : 	௕௖ߪ ൏  .	௕௖ߪ

Les armatures calculées à l’ELUR conviennent  

-Armatures finales : 

Aୟୢ୮ ൌ maxሺA୳; A୫୧୬ሻ ൌ 0,82	cmଶ 

Soit At = 2T10 = 1,57 cm² 

 calcul de l’effort tranchant : 

q୳ ൌ 33,64 kN ml⁄  

V୳ ൌ 	
q୳. L
2

ൌ 	
33,64.1,30

2
ൌ 21,86	N 

a-Vérification de l’effort tranchant : 

La	ϐissuration	est	peu	nuisible ⇒ ߬௨ ൌ min ൬0,2
݂ܿ28
	௕ߛ

; 5	MPa൰ 

⇒ ߬௨ = 3,33 MPa. 

௨ܶ݉ܽݔ ൌ 62137,58ܰ 

߬௨ ൌ
T୳max
b. d. 100

ൌ 	
462137,58	
30.31,5.10²

ൌ  ܽܲܯ	0,66

߬௨ ൏ ߬௨ → Condition vérifiée. 
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1,45 m 4.50 m

III.7. Escalier de RDC : 

TYPE 1 : 

Schéma statique  

 

 

 

 

Diagramme des moments : 

 E.L.U.R : 

 

 

 

 

 

Figure. IV.8. Diagramme des moments fléchissant. 

 E.L.S : 

 

 

 

 

 

Fig. IV.9. Diagramme des moments fléchissant. 

 

36.86 

17.35  17.35  

51.18 

24.08  24.08 
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1,45 m 3.00 m

Type 2 : 

Schéma statique  

 

 

 

 

Diagramme des moments : 

 E.L.U.R : 

 

 

 

 

 

Figure. IV.10. Diagramme des moments fléchissant. 

 E.L.S : 

 

 

 

 

 

Figure. IV.11. Diagramme des moments fléchissant. 

 

 

19.97 

9.4  9.4  

27.73 

13.05  13.05 
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 Tableau de ferraillage : 

 Au 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Adop(cm²) Choix 

Arep 

(cm²) 

Choix 

(ml) 

e 

(cm) 

SOUS 

SOL 

Appuis 6.62 1.63 6.79 6H12 3.14 4T10 15 

Travée 3.01 1.63 4.52 4H12 3.14 4T10 15 

R
  D

 C
 

T
Y

P
E

 1 

A
p

p
u

is  

12.27 1.63 12.32 8H14 3.14 4T10 15 

T
ravée 

5.39 1.63 5.65 5H12 3.14 4T10 15 

T
Y

P
E

2 

A
p

p
u

is 

6.26 1.63 6.79 6H12 3.14 4T10 15 

T
ravée 

2.85 1.63 4.52 4H12 3.14 4T10 15 

ETAGE 

COURANT 

Appuis 8.45 1.63 9.05 8H12 3.14 4T10 15 

Travée 3.79 1.63 4.52 4H12 3.14 4T10 15 

 

Tableau. IV.4. Résultats du ferraillage. 
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IV.2. Etude de l’acrotère : 

IV.2.1. Définition : 

L’acrotère est un élément décoratif coulé sur place, son rôle est d’assure la sécurité des 

Personnes circulant au niveau de la terrasse ainsi que la protection de l’étanchéité. Il est aussi 

Un élément protecteur contre l’attaque des eaux pluviales par le biais de la forme en pente. 

                                                                                             

                                                                                   

             Figure IV.12 : schéma statique.                                       Figure IV.13 : coupe de l’acrotère 

IV.2.2 ferraillage : 

IV.2.2.1 sollicitation: 

D’après la formule donnée par RPA 2003 

Fp = 4. A .Cp . Wp 

Tel que : 

A : Coefficient d’accélération obtenu à partir du tableau (4-1) du (RPA 99). 

 

 

Cp : facteur de force horizontale donnée par le tableau (6-1) du (RPA 99). 

 

W p : le poids propre de l’acrotère. 

 

 

A = 0,15

Cp = 0,8
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 la surface de l’acrotère: 
 

S = 
଴.଴ଶൈ଴.ଵ

ଶ
൅ ሺ0.08 ൈ 0.1ሻ ൅ ሺ0.6 ൈ 0.1ሻ 

S= 0.069m². 

W p = 25ൈ0.069 = 1.725 KN/ml. 

Alors : 

 F p = 4. A .Cp .G 

F p = 4ൈ0.10ൈ0.8ൈ3.175   

 

 la surface de l’acrotère: 
 

S = 
଴.଴ଶൈ଴.ଵ

ଶ
൅ ሺ0.08 ൈ 0.1ሻ ൅ ሺ0.6 ൈ 0.1ሻ 

S= 0.069m². 

 

W p = 25ൈ0.069 = 1.725 KN/ml. 

Alors : 

F p = 4. A .Cp .G 

F p = 4ൈ0.10ൈ0.8ൈ3.175   

  

 

 

 

 

                                                                     E.L.U 

La charge Permanente ultime  Nu=1.35 W p  2.32 KN 

La surcharge d’exploitation ultime Q u=1.5 F p  0.828 KN 

Moment d’encastrement  Mu=h .Q u  0.496 KN.m 

F p = 0.552 kn/ml.

F p = 0.552 kn/ml.
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IV.2.2.3 calcul de l’excentricité : 

 L’excentricité de ૚࢘ࢋ ordre : 

݁ଵ				 ൌ 	
ெೆ

ேೠ
 = 0.21m. 

 L’excentricité additionnelle : 

݁௔	 ൌ ൬2ܿ݉;
݄
250

൰ ൌ ൬2ܿ݉	;
60
250

൰ ൌ 2ܿ݉. 

݁ଶ	 ൌ 	
3݈ଶ݂
10ସ	. ݄

ሺ2 ൅  ሻ∅ߙ

݈f= 2݄ = 1,2݉ ; α=10[1-(Mu/1.5Ms)]=10[1-(0.912/1.5×0.609)]=0 → e2=0.00144 m 

     e 0=e 1+e a+e 2=0.231 m 

 

      ݁଴ ൌ 0.231	݉ 

                                           ⇒     ݁଴ ൐ ቀ௛బ
ଶ
ቁ െ 	ܿ′ →  La section partiellement comprimé. 

    ቀ
௛బ
ଶ
ቁ െ ܿ ′ ൌ 0.08݉       

 

 

 

 

 

E.L.S 

La charge Permanente  Ns= W p  2.32 KN 

La surcharge d’exploitation  Qs= F p  0.828 KN 

Moment d’encastrement  Mu=h .Q s  0.496 KN.m 
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IV.2.2.4 Calcul de ferraillage : 

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

                  
Figure IV-14 : section de calcul de l'acrotère. 
 
 Position du point d’application de l’effort normal : (N)  

 E.L.U : 

 E଴ ൌ
୑౫

୒౫
ൌ 0.21m		 

	e଴ ൌ 0.21m	 ൐ 	
h
2
ൌ 0.05m 

→ section	partiellement	comprimée	le	calcul	se	fait	à	la	ϐlexion	simple	avec	un	moment 

	ϐictif	M	݂	égale	au	moment	par	rapport	aux	armatures	tendues. 

௙ܯ ൌ ௨ܰ. ݁ ൌ 	 ௨ܰ	. (݁଴+
௛

ଶ
െ ܿ′ሻ = 2.32 ൈ(0.21+

଴.ଵ

ଶ
െ 0.02ሻ	= 0.556 KN/m.  

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

 E.L.U 

ߤ ൌ
௙ܯ
ఓ

.௕ߪ ܾ. ݀ଶ
ൌ

556
14.2 ൈ 100 ൈ 8ଶ

ൌ 0.0061 

ߤ ൌ 0.0061 ൏ ௅ߤ	 ൌ 0.392	 ⇒	A’	N’existe	pas.	

௦ߝ1000 ൐ 	௅ߝ	1000 ⇒ ௦ߪ	 ൌ
௙೐
ఊೞ
ൌ

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
ൌ348MPa	

⇒ ߙ ൌ 1.25. ሺ1 െ ඥ1 െ 	ሻൌ0.0076	ߤ2

ߚ ൌ 1 െ ߙ0.4 ൌ 0.995	

 Détermination des armatures:	

ଵܣ ൌ
௙ܯ
ఓ

.௦ߪ .ߚ ݀
ൌ 	

556
348 ൈ 0.995 ൈ 8

ൌ 0.2ܿ݉²/݉௅ 
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On revient à la sollicitation réelle (flexion composée) 

ܣ ൌ 	ଵܣ െ 	
௨ܰ

100. ௦ߪ
ൌ 0.20 െ

2320
100 ൈ 348

ൌ 0.13	ܿ݉²/݉௅ 

 Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): [B.A.E.L.91] 

A୫୧୬ ൌ 0.23 ൈ b ൈ d ൈ
f୲ଶ଼
fୣ

ൌ 0.23 ൈ 100 ൈ 8 ൈ
2.1
400

ൌ 0.97cm²/ml 

௠௔௫ܣ	 ൌ	Max	(ܣ௠௜௡;ܣ௖௔௟)=0.97cm²/ml 

 Choix des armatures :     2T10  →  A=1.57cm²/ml     e=15 cm 

 Armatures de répartition :  

A୰୲ ൒
A୲
4
ൌ 	
0.97
4

ൌ 0.24cm²/ml 

 Choix des armatures :   2T10		→		A=1.57cm²/ml							e=15	cm 

 

 Vérification des contraintes de cisaillement: 

߬௨	= ೠ்
೘ೌೣ

௕.ௗ
 = ଼ଶ଼

ଵ଴଴ൈ଼ൈଵ଴଴
ൌ  ܽܲܯ	0.010

߬ఓ= min (0.15ൈ 
௙೎మఴ
ఋ್

 ; 4MPa) = 4MPa 

߬ఓ ൌ ܽܲܯ0.010 ൏ ߬௨തതത ൌ  ܽܲܯ4

⇒ Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 E.L.S : 

݁଴ ൌ
௦ܯ

௦ܰ
ൌ
0.331
1.725

ൌ 0,191	 

݁ଵ = 
௛೟
଺

 = 
଴.ଵ

଺
 = 0.016 

e1e0   ⇒      la section partiellement comprimé (S P C). 

 La contrainte du béton a L’ELS est :   ߪ௕௖തതതത = 0.6 ௖݂ଶ଼ =15MPa 

 La contrainte de l’acier à L’ELS est : ߪ௦௧തതതത= mn [
ଶ

ଷ ௘݂; 110ඥߟ. ௧݂௝] ⇒ ߪ௦௧തതതത =201.63MPa 

 La position de l’axe neutre :  ݔ ൌ
૚૞	.		࣌ࢉ࢈തതതതത

૚૞	.࣌ࢉ࢈ା࢙࢚࣌
 ൈ d =0.047 m 

 Moment de service limite : 	Mଵ = 
ଵ

ଶ
. ܾ. .௕௖ߪ .ݔ ቀ݀ െ

௫

ଷ
ቁ ⇒ 	ଵܯ ൌ 26,2	. 10ିଷMPa 

 = 0.921 ൈ 10ିଷMN.m	௦௘௥஺ܯ							



Chapitre IV                                                                                 Etude Des Eléments Non Structuraux 

 

 Page 81 

	௦௘௥஺ܯ ൏   .La section est sans aciers comprimés	⇒		ଵܯ	

D’où  					Aݎ݁ݏ.ݏ = 
࡭.	࢘ࢋ࢙࡭
࢚࢙࣌.	ࢠ

 - 
࢘ࢋ࢙ࡺ
࢙࣌

 

Vérification de la condition de non fragilité : 

௦ܣ ൒ ௦௠௜௡ܣ	 ൌ
0.23. ܾ. ݀. ௧݂ଶ଼

௘݂
ൌ 1.0 

௦ܣ ൌ maxሺܣ௦.௨	;  ௦௠௜௡ሻܣ	;	௦.௦௘௥ܣ	

Choix : 5T6=1,41cm²   ⇒  espacement   St=100/5=20cm. 

 les armatures de répartition : 

 =௥ܣ
஺ೞ
ସ

 =0.35 ; On choisit 3T6= 0,85 ; avec un espacement St=20 cm. 

 Vérification de l’effort tranchant : 

߬ఓ ൑ 	߬  , tel que : 

߬ఓ= min (0.13. ௖݂ଶ଼	; 4MPa)               (Fissuration préjudiciable). 

߬ఓ= ೠ்
೘ೌೣ

௕.ௗ
 = 

଴.଼ଶ଼

ଵ଴଴ൈ଼ൈଵ଴଴
ൌ 0.010MPa ൏	߬ఓ = 3,25MPa      vérifiée. 
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Figure IV.15 : coupe de l’acrotère. 
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IV.3. Etude des balcons : 

IV.1 balcon pour les étages courants 

Dimensions 

Largeur : 1,6 m 
Longueur : 4,35 m 
Epaisseur : 16 cm 

 Schéma statique de calcul : 

 

                                                                                        

 

Figure IV-16 : schéma statique de balcon. 

qu : charge et surcharge pondérées de la dalle. 
G1 : poids du garde-corps. 
G = 5,98 KN/m2 

Q = 3,50 KN/m2 

G1 = 1,58×1,6 = 2,53KN/ml 

 Combinaison des charges 
Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de un mètre de largeur 
 l'ELU : 

La dalle : qu = (1,35×G +1,5Q)×1ml = (1,35×5,98 + 1,5×3,5)1ml = 13.32 KN/ml 
Garde-corps : qu1 = (1,35×G1)1ml = (1,35×2,53) = 3,42KN/ml 

 l'ELS : 
La dalle : qs = (G + Q)×1ml = (5,98 + 3,5)1ml = 9.48 KN/ml 
Garde-corps : qs1 = G1 ×1ml = 2,53KN/ml 

 Ferraillage : 

 Calcul des moments d'encastrements : 
 
 ELU : 

Dalle pleine : qu = 13.32  KN/ml 
Mqu = qu×L2/2 = 17,05 KN.m 
Garde-corps : qu1 = 3,42KN/ml 
Mqu1 = qu×L2/2 = 4 .37 KN.m 
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- Le moment total : 
Mu = Mqu + Mqu1 = 21.42 KN.m 

 ELS :                                                                                                                                                      
Dalle pleine : qs = 9.48 KN/ml 

Mqs =qs×L2/2 = 12.13 KN.m 
Garde-corps : qs1 = 2,53 KN/ml 
Mqs1 =qs×L2/2 = 3.23 KN.m 
- Le moment total : 
Ms = Mqs + Mqs1 = 15.36 KN.m 

 Calcul des armatures :  
 A-l'ELU : 

Section dangereuse se trouve au niveau de l'encastrement 
Le calcul du ferraillage se fait en flexion simple : 
b =1,00m ; h =0,16m ; d = (160-16)= 0,144 m ; σsc = 348 MPa ; fbc = 14,17MPa ; fc28 =25 MPa 

 Moments ultime réduit : 
Mu = 21.42 KN.m 

08.0
17.14144.01

10 21.42

f²db

Mu
μ

2

3

28c











 

μ = 0,080 < μl = 0,392 (FeE400) 

Donc : A’ n’existe pas 

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

 
 Détermination des armatures : 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ 2μ) = 1,25 x (1-√1 െ 2 ∗ 0.08) = 0.104     
β = 1- 0.4α = 1- 0.4x0.104 = 0.958 
 

Au=	
୑୳	

ஒ.ୢ.஢ୱ	
 = 

21.42ൈଵ଴షయ

଴.ଽହ଼୶଴.ଵସସ୶ଷସ଼	
 = 4.86 cm²/ml 

 
 
 

 Condition de non fragilité : 

Amin=0.23dxb (ft28/fe) =0. 23x100x14.4x(2.1/400)=1.74cm2 
Au= max (Au ; Amin)  
Au = 4.86 cm²/ml 
Ar = Au/4 = 4.86/4 = 1.22 cm²/ml 
 
 

 Choix des armatures :  
             On adopte :  
                    5×HA12 de section 5,65 cm²/ml  
                    5×HA8 de section 2,51 cm²/ml  
 

 Espacement maximale des armatures : 



Chapitre IV                                                                                 Etude Des Eléments Non Structuraux 

 

 Page 85 

Ecartement des armatures : δ ≤ min (1.5d ; 40 cm)  

                   HA12                                    e = 20 cm 
                   HA8                                       e = 20 cm 

 l'ELS : 
Ce type de balcon est soumis à des fissurations préjudiciables : 

 Fissuration préjudiciable ce qui veut dire : σs = min (	
ଶ

ଷ
ൈ ݂݁ ; 110ඥિ ൈ f୲ଶ଼	)                           

Avec : 
- η = 1,6 
- Ft28 = 2,10 MPa 

     → σs= 201,63 MPa 
 

 Moments réduit : 
Ms = 15.36 KN.m 

057.0
17.14144.01

10 15.36

f²db

Ms
μ

2

3

28c











 

μ = 0,057 < μl = 0,392 (FeE400) 

Donc : A’ n’existe pas 

σs = 201,63 MPa 
 

 Détermination des armatures :  

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ 2μ) = 1,25 x (1-√1 െ 2x0.057) = 0.073     
β = 1- 0.4α = 1- 0.4x0.0 73 = 0.970 
 

As=	
୑ୱ	

ஒ.ୢ.஢ୱ	
 = 

15.36	ൈଵ଴షయ

଴.ଽ଻଴୶଴.ଵସସ୶ଶ଴ଵ.଺ଷ	
 = 5.91 cm²/ml 

 
 

 Condition de non fragilité : 

Amin=0.23dxb (ft28/fe) =0. 23x100x14.4x(2.1/400)=1.74cm2 
As= max (As ; Amin)  
As = 5.91 cm²/ml 
Ar = As/4 = 5.91/4 = 1.47 cm²/ml 
 

 Choix des armatures : 
  On adopte : 
                    6×HA12 de section 6.79 cm²/ml  
                    6×HA8 de section 3.02 cm²/ml  
 

 Espacement maximale des armatures :  

Ecartement des armatures : δ ≤ min (1.5d ; 40 cm)  

                  HA12                                       e = 15 cm 
                  HA8                                       e = 15 cm 
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 Vérification de la flèche : 
On doit vérifier que : 
h/l=16/160=0.1 >1/20= 0.05…………………………………………..condition vérifiée 
A/(db).<2/fe 
0.0047 <0.0050…………………………………………..............…….condition vérifiée 

 

Donc : le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 finalement :                                                                                                                                      

On adopte :  

                  6×HA12 de section 6.79 cm² 

                  6×HA8 de section 3.02 cm² 
  
Avec :    espacement de 15 cm 

 

Figure IV-17 : Dessin ferraillage de balcon. 
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V.1- Introduction : 

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les secousses sismiques 

sont sans doute celles qui ont le plus d'effets destructeurs dans les zones urbanisées.  

Face à ce risque, et à l'impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des structures 

pouvant résister à de tels phénomènes, afin d'assurer au moins une protection acceptable des 

vies humaines, d’où l'apparition de la construction parasismique. Cette dernière se base 

généralement sur une étude dynamique des constructions agitées. 

V.2- Objectif de l'étude dynamique: 

L'objectif initial de l'étude dynamique d'une structure est la détermination des caractéristiques 

dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle étude pour notre structure 

telle qu'elle se présente, est souvent très complexe c'est pourquoi on fait souvent appel à des 

modélisations qui permettent de simplifier suffisamment les problèmes pour permettre 

l'analyse.  

V.2.1- Méthode de calcul : 

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

par deux méthodes : 

 Méthode statique équivalente. 

 Méthode dynamique modale spectrale. 

V-2 Méthode statique équivalente: 

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

Dans cette méthode RPA propose de remplacer les forces réelles dynamique engendrées par 

un séisme, par un système de forces statiques fictives dont les effets seront identiques et 

considérées appliquées séparément suivant les deux directions définies par les axes principaux 

de la structure. 

Le [RPA99 (version2003)] permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette 

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

donné par la formule suivante : 

V=	ܣൈܦൈܴܳ ൈw. 

Avec : 
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A : coefficient d’accélération de zone. 

D : facteur d’amplification dynamique moyen. 

Q : facteur de qualité. 

W : poids total de la structure. 

 Condition d’application : [RPA99 (version 2003/4.1.2] 

Cette méthode peut être utilisée dans les conditions suivantes : 

 Régularité en plan : [RPA99 (version 2003)/3.5.1.a] 

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

deux directions orthogonales. 

2. A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de masse et le centre 

de rigidité ne dépasse pas 15% de la dimension du bâtiment mesurée 

perpendiculairement à la direction de l’action sismique. 

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

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

cette direction. 

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

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

contreventements verticaux pour être considérés comme indéformable dans leur plan. 

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

celle de ce dernier. 

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

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

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

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

progressivement de la base au sommet du bâtiment. 

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

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

dimension. 

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes : 

 Zone I :        Tous groupe 

 Zone IIa :     Groupe d’usage 3. 

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

                        Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m. 
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                          Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux  ou 10m. 

Zone II b et III : Groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveau ou17m.             

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

                           Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieur ou égale à 2 niveaux ou 08m. 

La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer la méthode 

dynamique (le calcul se fait par le logiciel « Auto desk Robot Bat 2017 ». 

V.2.2- Méthode dynamique modale spectrale : 

a) Principe : 

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

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

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

b) Modélisation : 

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

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

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

c) Présentation du logiciel : 

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

structures. 

Ce code de calcul qui est basé sur la méthode des éléments finis, possède plusieurs 

caractéristiques qui facilitent le travail de l’ingénieur : 

- Il donne plusieurs possibilités de création du modèle. 

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

que le poids total de la structure. 

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

structure». 

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

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

T, efforts normales, contraintes σ…). 

V.3- Etapes de modélisation : 

Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes : 

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

 Choix de l’unité du travail : KN et m. 

 Création graphique du modèle en utilisant l’interface du Robot Bat (voir figure VI.1) : 

- Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments barres et les voiles et les dalles 



Chapitre V                                                                                                         Etude sismique 
 

  Page 90 

Pleine par panneau. 

 Introduire les propriétés du matériau utilisé: les propriétés du béton 

 Introduire les propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau 

utilisé. 

 Introduire les conditions aux limites. 
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                        Figure .V.1 : Interface du Robot Bat. 

 

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

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

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

terres pour les voiles périphériques du sous-sol. 

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

poutres. 

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

niveau et le spectre dans les trois sens(X, Y et Z). 
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 Détermination des combinaisons de charge : 

1) 1.35G  + 1.5Q  

2) G + Q 

3) 0.8G + E 

4)  0.8G - E 

5) G +Q + E 

6)  G + Q – E 

 Vérification des erreurs. 

  Lancement de l’analyse. 

 Interprétation des résultats. 

 Détermination du spectre de réponse : 

Zone                                                 : IIa 

Usage                                               : 2 

Assise                                               : S2 

Coefficient de comportement           : 4,000 

Amortissement                                 : 7,00% 

V.4- Interprétation des résultats :  

V.4.1- Calcul la force sismique par la méthode statique équivalente : 

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

par : 

            V= 
ࡽൈࡰൈ࡭

ࡾ
ൈ ࢝ 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone. 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen. 

Q : Facteur de qualité. 

R : Coefficient de comportement. 

W : Poids total de la structure. 

 

 

 

 

 

 



Chapitre V                                                                                                         Etude sismique 
 

  Page 93 

a) Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D : 

 

 

Avec : 

T2 : Période caractéristique associée à la catégorie du site et donnée par le tableau (4.7) 

η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

ට
଻

ሺଶାకሻ
0.7 

Où : ߦ	est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de 

structure et de l’importance des remplissages donné par le tableau (4.2). 

Portique en béton armé, remplissage léger ⇒ 7%= ߦ. 

=> ට
଻

ሺଶା଻ሻ
0.88≥ 0.7……….Condition vérifiée. 

Site meuble (S3) T2 = 0.40s (Tableau 4.7). 

T = ܥ௧  ൈ ݄ே

య
ర  

N : Hauteur mesurée en (m) à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau est égale 

à 22.27m. 

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

le tableau (4.6). 

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA => CT = 0.05 

1) T = 0.05×(22.27)3/4T = 0.51s 

T2 = 0.40s ≤ T = 0.51s ≤ 3sD x = 2.5η(T2/T)2/3 D =1,87. 

b)  Coefficient d’accélération de zone A : 

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

- Zone IIa. 

‐ Groupe 02 (Ouvrage courants ou d’importance moyenne). 

         => A = 0.15. 
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c) Coefficient de comportement R : 

 

  

 

  ⇒ R= 4 [RPA99 (version2003)/tableau 4]. 

 

Facteur de qualité Q : 

Tableau. V.1 : Valeurs des pénalités ܙ۾	: 

Critère q 
Pq 

Sens longitudinal Sens transversal

Condition minimales sur les files de contreventement 0 0 

Redondance en plan 0 0.05 

Régularité en plan 0 0 

Régularité en élévation 0 0 

Contrôle de la qualité des matériaux 0.05 0.05 

Contrôle de la qualité de l'exécution 0.10 0.10 

TOTAL 0.15 0.20 

 

Q = 1 + ∑ ௤ܲ = 1+ 0.05+0.05+0.05+0.1= 1.25. 

Q = Q x = Q y = 0.25. 

d) Calcul du poids de la structure W : 

ࢃ  ൌ  .[RPA99version2003/formule 4.5]                                 ࢏ࡽࢃ∑ࢼ +࢏ࡳࢃ∑

Avec : 

 .Poids du aux charge permanentes :  ࢏ࡳࢃ 

 .Poids du aux charges d’exploitation :࢏ࡽࢃ 

 .Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes : ࢏ࡳࢃ∑ 
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 .Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation :࢏ࡳࢃ∑

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

W =  37834 ,91 KN. 

 

Tableau V.2. Tableau récapitulatif des résultats de la méthode statique équivalente. 

V.5. Calcul de la force sismique par l’analyse dynamique modale spectrale : 

L’action sismique est définie à partir d’un spectre réponse défini dans le règlement 

parasismique Algérien « RPA99/version 2003 », est une courbe de réponse maximale 

d’accélérations (Sa/g) d’un système à un seule degré de liberté soumis à une excitation 

donnée pour des valeurs successives de périodes propres T. 

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant : 

 

 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone. 

 .Facteur de correction d’amortissement : ࣁ

 .Pourcentage d’amortissement critique : ࣈ

R : Coefficient de comportement de la structure. 

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

Q : Facteur de qualité. 

A 0,15 

D 1.87 

Q 1.25 

W (KN) 37834 ,91 

R 4 

V (KN) 4290, 48 
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Pour notre étude les valeurs caractérisant le spectre de réponse sont présentées sur le tableau 

suivant :  

 

Tableau V.3 : Valeurs caractérisant le spectre de réponse élastique. 

 

A ߦ ߟ R ଵܶ ଶܶ Q 

0.15 0.88 7% 4 0.15 0.40 1.25 

 

 

 

 

Après avoir modélisé la structure, et en introduisant toutes les paramètres prédéfinis, on 

obtient le model suivant : 
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Figure. V.1: Model 3D du bâtiment. 

 

Nombre de modes à considérer : [RPA99version 2003/4.3.4] : 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans 2 directions orthogonales, le 

nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des 2 directions d’excitation doit être tel 

que la somme des masses modales effectives supérieur à 90% au moins de la masse totale de 

la structure (le nombre minimum de modes à retenir est de 03 dans chaque direction 

considérée). 

Dans notre cas, la condition décrite ci-dessus n’est pas satisfaite pour 3 modes. 

=> le nombre minimal de modes (K) à retenir doit être tel que : K ≥ 3√ N 

Avec : N : le nombre de niveaux au dessus du sol. 

Vérification vis-à-vis le règlement parasismique Algérien RPA99/version 2003 : 

1- Vérification du comportement dynamique : 

 

Tableau V.4 : Modal Participation Mass Ratios 

 

 

 Vérification ART 4.3.4 RPA 2003 : 
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Le nombre de mode à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit être tel que : 

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

90% de la masse totale de la structure : 

 Direction xx : 08ème mode : Masse cumulée = 95,23 % => Condition vérifiée. 

 Direction yy : 08ème mode : Masse cumulée = 94,87 % => Condition vérifiée. 

 Vérification Art 4.2.4 RPA 2003 : 

 

Estimation de la période fondamentale de la structure : 

1- Formule 01 : 

 

Pour le cas des bâtiments en béton armé, Ct=0.05. 

2- Formule 02 : 

                              

 

T = min {T(formule 1) ; T(formule 2)}. 

 

Tableau V.5 : Vérification de la période 

T statique T dynamique (1er mode) 

Formule 1 Formule 2 0.71 

0.70 0.56 

 

 Condition vérifiée <= 0.73 = ݁ݑݍ݅ݐܽݐݏܶ * 1,3 > 0,71 = ݁ݑݍ݅݉ܽ݊ݕ݀ܶ

 Vérification Art 7.4.3.1. RPA 2003 : 

L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : 
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V : l’effort normal réduit. 

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

Bc : section du poteau en (mm2) 

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

 

 

Tableau V.6 : vérification de l’effort normal réduit. 

ௗܰ ሺܰሻ 2582250 

 ௖(mm²) 360000ܤ

 ሻ 25ܽܲܯ௖ଶ଼ሺܨ

V 0.28 

 

v = 0,28 < 0,3 => Condition vérifiée. 

 Vérification ART 4.3.6 RPA 2003 : 

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

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

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

empirique appropriée. 

Vx dyn= 1894.54 KN > 80% VMSEX = 1332.40 KN => Condition vérifié. 

Vy dyn= 1867.98 KN > 80% VMSEY = 1332.40 KN => Condition vérifié. 

 Vérification ART 5.10 RPA 2003 : 

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

1% de la hauteur de l’étage (3cm). 

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

௞ߜ ൌ  .௘௞ߜ	ܴ

 .௘௞ : Déplacement due aux forces sismique Fi. (y compris l’effet de torsion)ߜ

R : coefficient de comportement (R=4). 

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

∆௞ൌ ௞ߜ	 െ	ߜ௞ି. 

Tableau V.7 : Valeurs des déplacements inter-étages. 
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Le déplacement inter-étage max =0.447 cm < 1% de la hauteur de l’étage => condition 

vérifiée. 

Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ : [RPA 99 version 2003 /5.9]. 

L’effet de seconde ordre ( ou effet P-Δ ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la 

condition suivante est satisfaite à tous les niveaux. 

ߠ ൌ 	
ఘೖ		ൈ		∆೟		
௩ೖൈ	௛ೖ

 . 

 .௞ : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau kߩ

 



n

Ki
QiGiK WWP   

VK: Effort tranchant d'étage au niveau "K" 





n

Ki
itK FFV  

ΔK: Déplacement relatif du niveau "K" par rapport à "K-1" 

hK: Hauteur de l'étage "K" 

 Si 20,010,0 K , Les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière 

approximative en amplifiant les effets de l'action sismique calculés au moyen d'une 

analyse élastique du 1° ordre par le facteur  K1

1
 

 Si 20,0K , la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée. 

Avec: 








sTsiTVF

sTsiF

t

t

7,007,0

7,00


 

On à T =0.55 sec  

→ Ft = 0 

ௐ೔ൈ௛೔ൈ௏೟
∑ௐ೔ൈ௛೔

 Donc : Vk = 

Les résultats obtenus sont 

regroupés dans les 

Niveau ∆ܡܓ∆ ܠܓ 

1 0,136 0,152 

2 0,276 0,317 

3 0,362 0,405 

4 0,414 0,444 

5 0,438 0,447 

6 0,438 0,425 
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tableaux suivants : 

 

 

 

 

 

 

Tableau V.8 : Calcul de θx et θy 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

- 
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VI.1/ Introduction : 

Dans ce chapitre, nous allons présenter l’étude des éléments résistants de la structure. 

Cette structure est un ensemble tridimensionnel de poteaux, poutres et voiles, liés rigidement 

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

Pour pouvoir ferrailler les éléments de contreventements, on va utiliser l’outil 

informatique à travers le logiciel d’analyse de structure Etabs, qui permet la détermination des 

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

de calcul.  

VI.2/ Définitions : 

VI.2.1/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 donnée qu'elles subissent des 

efforts normaux très faibles. 

VI.2.2/Poteaux : 

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent des points d'appuis 

des poutres principales et secondaires pour transmettre les charges de la superstructure aux 

fondations, sont sollicités à la flexion composée. 

VI.3/Etude des portiques : 

VI.3.1/ Combinaisons d'actions : 

Dans le cas des bâtiments courants, les diverses actions sont notées : 

- G : Charges permanentes; 

- Q : Charges d'exploitations et 

- E : Efforts sismiques. 

 Les combinaisons prises en compte sont : 

 CBA 93 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires; 

 ELU : 1,35×G + 1,5× Q 

 ELS : G +P 

 RPA99.V2003 : Combinaisons accidentelles; 

0,8G 

⇒poteaux


G +P 


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

0,8G 

⇒poutres


G +P 

 
Remarque : 

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons à l'aide du logiciel «Etapes » 

 VI.3.2/ETUDE DES POTEAUX : 

Les sections des poteaux sont soumises à la flexion composée (M, N) qui est due à 

l'excentricité de l'effort normal "N" par rapport aux axes de symétrie, et à  un moment 

fléchissant "M" dans le sens longitudinal et transversal (dû à l'action horizontale). 

Une section soumise à la flexion composée peut être l'une des trois cas suivants: 

 Section entièrement tendue SET. 

 Section entièrement comprimée SEC. 

 Section partiellement comprimée SPC. 

Les armatures sont obtenues à l'état limite ultime (E.L.U) sous l'effet des sollicitations les plus 

défavorables et dans les situations suivantes: 

 
Tableau V.1 : calcul des contraintes 

 

Situation 

Béton Acier 

γγୠୠ   ffcc2288  ((MMPPaa))  σσୠୡୠୡ   ((MMPPaa))  γγୱୱ   ffee    ((MMPPaa))  σσୱୱ   ((MMPPaa))  

DDuurraabbllee  1,5 25 14,2 1,15 400 348 

AAcccciiddeenntteellllee  1,15 25 18,48 1 400 400 
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VI.3.2.1/Les armatures longitudinales : 

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

VI.3.2.1.1/Conditions de RPA99(V2003) : 

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

 Leur pourcentage minimal sera de : 0.8% en zone II a. 

 Leur pourcentage maximale sera de : 

 4% en zone courante.  

 6% en zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimum est de 12mm 

  La longueur minimale de recouvrement est de : 

  40∅ en zone II a 

  La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas 

 dépasser : 

  25cm en zone II a 

  les jonctions par recouvrement doivent être faites à l'extérieur de la zone nodale 

 (zone critique) 

  les longueurs à prendre en compte pour chaque barre des armatures 

VI.3.2.1.2/ Armatures minimales imposées par les règles BAEL.91 : 

 




 


100

8
;

100

2,0
maxmin

hbhb
A

  




 hb
f

f
A

e

t 28
min

23,0

                                                  
 

 hb
f

f
A

e

t 28
min

                                                             

VI. 3.2.1.3 /Présentation des résultats : 

Exemple de calcul: 

     On choisit le poteau de section (40x40) cm², à l’ELU (Mmax, Ncorr). 

Le poteau est sollicité par une flexion composée :  

Soit : Mu= -69,63 KNm ;  Nu= 792,93 KN 

 h= 40cm ; b = 40cm ; fc28=25MPa ; σbc=14,2MPa ; c=c’=5cm ; fe=400MPa 

Flexion simple

Traction simple 

 Compression simple  
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a) Calcul de l’excentricité : 

eଵ=	୑౫

୒౑
 = 

଺ଽ,଺ଷ

଻ଽଶ,ଽଷ
 =0,088 m   

e = e1 + h/ 2-2×c = 8,8+10= 18,80 cm 

b) Moment fictive Muf : 

Muf = Nu ×e = 792,93×0.18 = 142,73 KN.m 

c) Vérifications des conditions : 

(d - 2×c)×Nu - Ma = -0.012 MN.m .............................................(I) 

     (0,337 - 0, 81×
d

c×2
)×b×d2× σbc = 0.074 MN.m............................. (II) 

    (0,337 - 0, 81×
d

c×2
)×b×h2× σbc = 0.132 MN.m............................. (III) 

On a : 

(I) < (III) : donc la section est partiellement comprimée. (SPC) 

d) Moment ultime réduit : 

On calcule les armatures de la section étudiée soumise à une flexion simple de moment Muf  

ߤ ൌ 	
ெೠ೑

௕ൈௗమൈఙ್೎
 = 

଴,ଵସଶ଻

଴,ସൈ଴,ଷହమൈଵସ,ଶ
 =0,205 

0=A⇒392,0=μ<μ '
sL  Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires. 

ߙ ൌ 1,25	ሺ1 െ ඥ1 െ  0,29 = ( ߤ2

Z = d × (1- 0,4ߙ ) = 30,94 cm 

௦௙ܣ ൌ 	
ெೠ೑

௓ൈఙೞ
 =13,26  cm2 

Calcul de la section d’armatures réelle : 

As1  = A’
s  = 0 

As2 = As1 െ
ேೠ
ఙೞ

 = 13,26 – 22,87  ˂ 0 

cm0=A

cm0=A
:Donc

2
2s

2
1s

 

Pour le calcul des armatures des autres sections  en va utiliser logiciel « ETAPS » et on 

compare avec la section données par le RPA99 version 2003 
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VI. 3.2.1.4 / Choix des armatures :  

Le choix des armatures des poteaux est présenté dans le tableau suivant : 

Tableau V.2 : Choix des armatures des poteaux 

Niveau  / Section 

(cm²) 

cal
maxA   [cm²] ARPA [cm²] 

Choix des 

armatures 
Aadpt [cm²] 

Ø40 (RDC, S-Sol) 6.48 11.93 8*HA14 12.32 

 40x40 (6eme et 5eme) 15.25 15.20 8*HA16 16.08 

 45x45 (4eme et 3eme) 15.35 19.24 8*HA16+4*HA14 22.24 

50x50 (2eme et 1ere) 25.58 23.75 12*HA16 24.13 

VI.3.2.1/Calcul des armatures transversales: 

      Les armatures transversales est les espacements sont déterminées à partir des formules du 

BAEL91 modifié 99 et celles du RPA99 version 2003 ; elles sont données comme suit : 

 Selon BAEL91 modifié 99 :  

 

    

Diamètre des armatures transversales : 

∅୲	≥	
∅ಽ೘ೌೣ

ଷ
	 = 

ଶ଴

ଷ
 = 6,67  mm 

Øl : Diamètre  maximal des armatures longitudinales. 

Donc on prendra mmt 8  avec une nuance d'acier FeE400 

 Espacement des armatures transversales : 

t≤ min (15 Øl ; 40 cm ; b+10 cm)               t ≤ min (18 ;  40 ;  50)               t ≤ 18cm 

Selon le RPA99 version 2003 :  

L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit : 

 .t  ≤  min (10Øl ; 15cm) ………………………...Zone nodale (zone IIa)ߜ 

 .t  ≤   15cm ……………………………………..Zone courante (zone IIa)ߜ

Øl : Diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

 t ≤ min (35/2 ; 35 ; 14) → St ≤ 14 cmߜ
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Diamètre des armatures transversales : 

Selon RPA99/version 2003, les armatures transversales des poteaux sont calculées 

 à l'aide de la formule suivant : 

࢚࡭
࢚ࢾ
		≥		

ૉܝ܂܉
܍܎ܐ

	

 At : Section d’armatures transversales.	

 .t : Espacement des armatures transversalesߜ

Tu : Effort tranchant à l’ELU. 

fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armatures transversales. 

h: Hauteur totale de la section brute. 

ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par l’effort tranchant. 

ρa=2,5……………….si λg≥5 

                                                             









a

L f
g  

ρa=3,75……………...si λg<5 

λg : L’élancement géométrique du poteau  

a : Dimension de la section droite du poteau. 

Lf : Longueur du flambement du poteau. 

Exemple de calcul: 

     On choisit le poteau de section (40x40) cm² 

Soit : Tu= 216,00 KN ; h= 40cm ; St = 10 cm ρa = 2.5 ; fe=400MPa 

At =		
ௌ೟ൈఘೌൈ ೠ்

௛ൈ௙೐
 =
ଶଵ଺଴଴଴ൈଵ଴ൈଶ,ହ

ସ଴ൈସ଴଴ൈଵ଴଴
 =  3,38 cm2 

 Armatures transversales minimales : 

La quantité d'armatures transversales minimales :
࢚࡭
࢈ൈ࢚ࢾ

 en % est donnée comme suit : 

      Si :5g  0,3% 

      Si :3g  0,8% 

      Si :53  g  interpoler entre les valeurs limitent précédentes. 
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Exemple de calcul:  

     On choisit le poteau de section (40x40) cm² 

λg = ? > 5 → Amin = 0.3%. b.t = 0.003×40×10 = ? Cm² 

 Les armatures transversales est les espacements sont calculées et vérifiées à ELU et 

ELA  par  l’utilisation du logiciel «ETAPS» 

Le choix des armatures transversales et les espacements sont regroupé dans le tableau 

suivant : 

Tableau V.3 : Choix des armatures transversales pour les poteaux 

Niveau  / 

Section (cm²) 

Lf 

(m) 

λg 

(%) 
ρa Zone

St 

(cm) 
Choix 

At
adp 

(cm2) 

Ø40 (S-Sol) 2.66 7.68 2.5 
C 15 

 

4*HA8 

 

2.01 cm² 

N 10 

Ø40 (RDC) 2.38 6.87 2.5 
C 15 

N 10 

40x40 (6eme et 

5eme) 
2.17 5.43 2.5 

C 15 

N 10 

45x45 (4eme et 

3eme) 
2.17 4.82 3.75 

C 15 

N 10 

50x50 (2eme et 

1ere) 
2.17 4.34 3.75 

C 15 

N 10 

 

VI.3.2.2/Vérification de l’effort tranchant : 

Vérification de la contrainte de cisaillement : 

          Il faut vérifier que : u
u

u τ≤
bd

T
=τ                

Avec : 

Tu : L’effort tranchant pour l’état limite ultime.   

b : Largeur de la section du poteau. 

d: Hauteur utile de la section du poteau. 
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τu : Contrainte de cisaillement.                                                                                                     

uτ : Contrainte limite de cisaillement du béton. 

 La valeur de la contrainte u  doit être limitée aux valeurs suivantes : 

 Selon le BAEL 91 modifie 99 : 

( )MPa5,f13,0Min=τ 28cu  ……………………Fissuration peu nuisible. 

 MPafMin cu 4,10,0 28  ……………………Fissuration préjudiciable et très préjudiciable. 

 Selon le RPA 99 version 2003 : 

28cdu f   

ρd = 0,075……………….si l’élancement λ≥5 

ρd = 0,040……………….si l’élancement λ<5 

Avec : 

i

L
=λ:poteau  du  élancementL' :λ f

 

Lf : Longueur de flambement. 

i: Rayon de giration 
B

I
=i  

I : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée. 

 

B : Section du poteau. 

VI.3.2.3/ Longueur de recouvrement Lr : 

La longueur minimale de recouvrement est de : Lr= 40Øl en Zone II. 

VI.3.2.4/ Longueur de la zone nodale :                                                                                            

Selon l’article 7.4.2.1 du RPA 99 / version 2003 : 

h' = Max (he/6; b1 ; h1 ; 60) cm....................................RPA 99 / version 2003 (Fig.7.2). 

h' = Max (306/6; 45; 45 ; 60) = Max (51 ; 55 ; 55 ; 60) = 60 

h' = 70 cm 

Les cardes et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135O 

 ayant une longueur droite de 10Øt minimum (voir Figure VI-1). 

10Øt =10×1,6 = 16 cm ; alors on adopte longueur de 15 cm.   Figure VI-1 
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VI.2.3 /Etude des poutres :  

Les poutres  sont calculées en flexion simple.  

Chaque poutre est soumise à un  moment fléchissant (M). 

Combinaisons fondamentales: 

Situation durables et transitoires :(BAEL 91) : 

 1.35G +1.5Q   …………….. E.L.U. 

 G+Q  ………………….........E.L.S. 

Situation accidentelles : RPA99 (version2003) : 

0.8×G +E 

                            G + Q ± E 

1) Armatures longitudinales : 

On distingue deux types des poutres : 

Poutres principales :(30 ; 40) cm2 

Poutres secondaires :(30 ; 35) cm2 

 Vérifications des règlements :  

 Les règles du BAEL91 : 

A b d
f

f
t

e
min .   0 23 28        →   Article A 4.2 BAEL91        

Armatures longitudinales :  

RPA99 (version 2003) (Art 7.5.2.1) :   

 Armatures minimales : 0.5 % (ܾ ൈ ݄) en zone III. 

 Armatures maximales 

 

   Longueur de recouvrement est de : 40Ø en zone III 

 Armatures transversales : 

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

bS003.0A mint   

Avec :          



ntrecouvremedezoneenB

courantezoneenB




0
0

0
0

6

4
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 b : Largeur de la section ;  

 S : Espacement des armatures transversales. 

L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit : 

Dans la zone nodale et en travées si les armatures comprimées sont nécessaires : 

 ݏ ൌ ݉݅݊ ቀ
௛

ସ
; 12∅ቁ 

 ܵ ൌ ௛

ଶ
		En	dehors	de	la	zone	nodale		 

Les sollicitations des poutres : 

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "ETAPSE " on obtient les résultats suivants  

Tableau V.4 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et des efforts normaux 

 

Détermination des armatures : 

En prend la Poutre principale (30×40) cm2 comme un exemple  de calcul 

En travée : 

 Etat limite ultime :  

Mt = 125,8 KN.m 

 Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ߤ ൌ 	 ெೠ
೟

ఙ್ൈ௕ൈௗమ
ൌ ଵଶହ଼଴଴

ଵସ.ଶൈଷ଴ൈଷ଺మ
 = 0,228 

 µ = 0,228< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l      

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ 	

400
1,15

ൌ  ܽܲܯ	348

Combinaisons 
Sollicitations

[KN.m] 

Poutres principales 

(30x40) 

Poutres secondaires 

(35x40) 

ELU 
Mt 125,80 30,08 

Ma -80,87 - 82,62 

ELS 
Mt 86,00 21,30 

Ma - 58,76 - 60,05 

ACC 
Mt 101,43 21,64 

Ma - 74,91 - 62,74 
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ߙ ൌ 1,25 ൈ ሺ1 െ	ඥ1 െ  ሻ = 0,328ߤ2

ߚ ൌ 1 െ ߙ0,4 ൌ 0,869 

௧ܣ
௨ ൌ 	

௧ܯ
௨

௦ߪ ൈ ߚ ൈ ݀
ൌ

125800
348 ൈ 0,869 ൈ 36

ൌ 11,56ܿ݉²	 

Choix des armatures:  

6T16                             A = 12,06 cm2 

 Etat limite de service : 

Mt
ser = 86,00 KN.m 

      Fissuration peu nuisible   Aucune vérification pour s   s
  s  

Acier FeE400 ;                                              

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;                               

Flexion simple  

si α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

      ⇨     aucune vérification pour σb   

 

 = ߛ
ெ೟ೠ

ெ೟	ೞ೐ೝ
 =  

ଵଶହ,଼

଼଺
 = 1,46 

 
α ≤  

ଵ.ସ଺	ିଵ

ଶ
  +  

ଶହ

ଵ଴଴
  = 0.48 ⇨ Condition vérifiée 

Donc : 

     Les armatures calculées à l’E.L.U. sont retenues 

Situation Accidentelle : 

Mt101,43 =࡯࡭ KN.M 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ߤ ൌ 	 ெೠ
೟

ఙ್ൈௗమൈ௕
ൌ ଵ଴ଵସଷ଴

ଵ଼.ସ଼ൈଷ଴ൈଷ଺మ
 = 0,141 

µ = 0,141< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l      

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ 	
400
1

ൌ  ܽܲܯ	400

ߙ ൌ 1,25 ൈ ሺ1 െ	ඥ1 െ 	ሻ = 0,191ߤ2

ߚ ൌ 1 െ ߙ0,4 ൌ 0,924 
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௧ܣ
௨ ൌ 	

௧ܯ
௨

௦ߪ ൈ ߚ ൈ ݀
ൌ

101430
400 ൈ 0,924 ൈ 36

ൌ 7,62	ܿ݉²	 

Choix des armatures:  

4T16                        A = 8,04cm2 

 En appuis : 

Etat limite ultime : 

Ma = - 80,87 KN.m 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ߤ ൌ 	 ெೠ
ೌ

ఙ್ൈௗమൈ௕
ൌ ଼଴଼଻଴

ଵସ.ଶൈଷ଴ൈଷ଺మ
 = 0,147 

 µ = 0,147< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l      

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ 	

400
1,15

ൌ  ܽܲܯ	348

ߙ ൌ 1,25 ൈ ሺ1 െ	ඥ1 െ 	ሻ = 0,200ߤ2

ߚ ൌ 1 െ ߙ0,4 ൌ 0,920 

௔௨ܣ ൌ 	
௨ܯ
௔

௦ߪ ൈ ߚ ൈ ݀
ൌ

80870
348 ൈ 0,920 ൈ 36

ൌ 7,02	ܿ݉²	 

Choix des armatures:  

4T16                          A = 8,04cm2 

Etat limite de service : 

Ma
ser = - 58,76 KN.m 

 Fissuration peu nuisible   Aucune vérification pour s   s
  s  

Acier FeE400 ;                                              

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;                               

Flexion simple  

si α ≤  
ఊିଵ

ଶ
 +  

௙೎మఴ
ଵ଴଴

      ⇨     aucune vérification pour σb   

 

 = ߛ
ெೌೠ

ெೌ	ೞ೐ೝ
 =  

଼଴,଼଻

ହ଼,଻଺
 = 1,38 
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α ≤  

ଵ.ଷ଼	ିଵ

ଶ
  +  

ଶହ

ଵ଴଴
  = 0.438 ⇨ Condition vérifiée 

Donc :  les armatures calculées à l’E.L.U. sont retenues 

Situation Accidentelle : 

Ma74,91 - =࡯࡭N.m 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ߤ ൌ 	 ெೠ
ೌ

ఙ್ൈ್ൈ೏మ
ൌ ଻ସଽଵ଴

ଵ଼.ସ଼ൈଷ଴ൈଷ଺మ
 = 0,104 

µ = 0,104< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l      

௦ߪ ൌ
௘݂

௦ߛ
ൌ 	
400
1

ൌ  ܽܲܯ	400

ߙ ൌ 1,25 ൈ ሺ1 െ	ඥ1 െ 	ሻ = 0,138ߤ2

ߚ ൌ 1 െ ߙ0,4 ൌ 0,945 

௔௨ܣ ൌ 	
௔ܯ
௨

௦ൈఉൈୢߪ
ൌ

74910
400 ൈ 0,925 ൈ 36

ൌ 5,42	ܿ݉²	 

Choix des armatures:  

4T16                            A =8,04 cm2 

Vérification de l'effort tranchant : 

TMAX = 102,8443 KN 

 

a= 0.9 × d =0.9× 40 = 36 

TU = 102844 ≤ 0.267×36×35×25×10²=841050 

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

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

inferieur : 

    On doit vérifier que : 












d

M
T

f
A u

u
e

s
L 9,0


 

28267,0 cu fbaT 
? 
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Al = 8.04 cm² ≥ 3.03 cm²  → Condition vérifiée. 

Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne: 

 τu  = ೠ்
೘ೌೣ

௕ൈௗ
 = 

ଵ଴ଶ଼ସସ

ଷ଴ൈଷ଺ൈଵ଴଴
ൌ 0,952MPa 









 MPa

f

b

c
u 5;2.0min 28


  = 4.30 MPa 

τu = 0.952 < 
u = 4.30  Les armatures transversales sont perpendiculaires a 

la ligne moyenne 

Section et écartement des armatures transversales At. : 

∅࢚ = min ( ∅૚  ; 
ࢎ

૜૞
  ; 	 ࢈

૚૙
) = min ( 1 ; 1,02 ; 3) = 1  cm 

On prend : de On prend : Øt =10 mm  

 Nuance d’acier FeE235 2 Ø10 → AT = 1.57cm →   (2 cadre). 

L’espacement des armatures transversales :   

Selon le RPA99/ version 2003 : 

Zone nodale : 

  ) ௧ସ  ≤ minߜ
௛

ସ
 ; 12 × ∅ ) = min (10 ; 16,8 ) ⇒ ߜ௧ସ = 10cm                                    

Zone courante : 

  ≥  ௧ହߜ
௛

ଶ
  = 

ସ଴

ଶ
     ௧ସ = 20cmߜ			 ⇒    			

La quantité d’armatures transversales minimales : 

Zone nodale : 

At min= 0.003. s.b =0.003 ×10×30=0,9 cm² 

 Zone courante : 

At min= 0.003. s.b =0.003 ×15×30=1.35 cm²  

Longueur de recouvrement : 
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Tableau V.5 :Tableau récapitulatif des ferraillages des poutres. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V.1: Ferraillage des poutres secondaires au niveau de travée 

 

Figure V.2 : Ferraillage des poutres secondaires au niveau d'appuis 

Type des poutres A [cm2] A cal Aacc A choisis A adopté 

Poutres 

principales 

(30ൈ40) 

Travée 11,56 7,62 3T16+3T16 12,06 

Appuis 7,02 5,42 3T14+2T14 7,70 

Poutres 

secondaires 

(30ൈ35) 

Travée 2,85 3,39 3T14 4,62 

Appuis 6,60 9,50 3T14+3T14 12,3 
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Figure V.3 : Ferraillage des poutres principales au niveau d'appui 

 

Figure V.4 : Ferraillage des poutres principales au niveau de travée 

VI.2.4/Etude des voiles : 

VI.2.4.1/Introduction : 

         Les voiles sont des éléments en béton armé dont la longueur est au moins (04) fois 

supérieure à la largeur. 

 Le rôle principal des voiles est de reprendre les efforts horizontaux (séisme, poussée des 

terres) grâce à leurs rigidités importantes. 

Dans notre structure, on distingue deux  types de voiles : 

 Voile de contreventement  

 Voile périphérique du sous sol. 
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VII.2.4.2 / Ferraillage des voiles de contreventement : 

         Selon l’article [7.7.4 du RPA 99 version 2003], le calcul des voiles se fera 

exclusivement dans la direction de leur plan moyen en appliquant les règles classiques de 

béton armé (DTR-B.C.-2.41 " CBA93 ") si les conditions suivantes sont satisfaites : 

 Satisfaction des conditions de dimensionnement fixées par le [RPA99 (version 

2003)/7.7.1] (voir chapitre II) 

 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  

- Des aciers horizontaux.     [RPA99/2003/7.7.4]  

Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’actions suivantes : 

    

EG8.0

EQG

Q5.1G35.1  







          

 Sens x-x : 

Nz ; Mx  section des armatures verticales à l’extrémité du voile  

 Sens y-y : 

Nz; My  section des armatures verticales parallèle au parement du voile  

Condition du RPA99 (version 2003)  7.7.4.1 : 

 Les armatures minimales : 

A chacune des extrémités du voile               AV ≥ 4HA10. 

En zone courante (section des aciers verticaux parallèle aux parements du voile) :  

             A1= [(L - 2a) × e)] × 0.10. 

            A2= (L × e × 0.15) - 2 AV. 

            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 totalité pris par les armatures, le pourcentage minimum de 

l’armature verticale sur toute la zone tendue est de 0.20% de la section. 

 Si des efforts importants de compression agissent sur l’extrémité, les barres verticales 

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux. 

    [RPA99/2003/V.5.2] 
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 Espacement des barres verticales : 

S = min (1.5e ; 30cm)              en zone courante. 

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

L
 

de la largeur du voile     

 Cet espacement d’extrémité  doit être au plus égale à  15 cm). 

  Le diamètre des barres verticales du voile :   ≤
10

L
e. 

    VI.2.4.3/Les Armatures horizontales : 

Les armatures horizontales sont des armatures de répartition avec : 

 Calcul des armatures horizontales : 

            s

28tu

t0

t

fe
9.0

kf3.0

Sb

A








  

Avec k=1 ;  s =1. 

Exemple de calcul ;  (Voile d’épaisseur 20 cm) 

1-Vérification au flambement : 















 

 100;
h

e67
min;50max a  

ea= max (2cm ; he/250)= 2cm.           

50100;
380

2067
min;50max 














 


        

 

a

12
Lf

                                                                                                                    
 

Lf = 0.7 x 272 = 190,4 cm.       

 Condition de flambement 

ଵଶ√	×190,4 = ߣ
ଶ଴

 = 32,99  
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Soit   λ = 
୐୤

୧
 ≤ 50     tell que : i ට୍

୆
       ............................ (BAEL91 /B.8.4.1)                  

Avec :                                                                                                                                                            

i : Rayon de giration.                                                                                                             

 λ: L’élancement géométrique.    

 .Longueur de flambement :ࢌࡸ

B : aire de la section du béton seul.   

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

 =32,99 =50  le calcul se fera à la flexion composée. 

 Sens X-X : 

     NZ= - 10415,81 N.  

     Mx=119521,474 N.m 

La section de calcul est de dimensions (b x h)  

-calcul de l’excentricité : 

e = 
ଵଵଽହଶଵ,ସ଻

ଵ଴ସଵହ,଼ଵ
 =  11,48 cm ≤  

௛

ଶ
െ ܿ  =45 

  
L’effort normal de compression se trouve a l’intérieure de la section  

Vérification si la section et entièrement comprimée  

hbch b  )81.0337.0( 1  > 11)( McdN   

 

(1)          (2) 

(1)= (0,337 ×1 – 0,81×0,05)×14,2×0,20×1 = 842,06Kn.m 

(2) = 11)( McdN   

M1 = N (e +	௛
ଶ
 – c)  

⇒M1	ൌ	572,825	kn	.m		

(2)= 520,75 kn.m 

 

Av  20cm

d c

100cm
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(1)  ≥ (2) ⇒ S.P.C                                               

Le calcul se ramène en flexion simple avec moment fictif  M1. 

1- Vérification de l’existence de A’ : 

µ=	 ୑భ	

௕.ௗ².ఙ್	
 = 

଴,ହ଻ଶ଼ଶହ

଴,ଶ଴ൈ଴,ଽହ²ൈଵସ,ଶ
 = 0,223 

 
µ = 0,223 < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL             

             

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,଴଴
 = 400 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0,223) = 0,319 

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.319 = 0,872 

 Détermination des armatures  

Ax
tu=	

ெభ	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

ହ଻ଶ଼,ଶହ

଴,଼଻ଶൈ଴,ଽହൈଷସ଼	
 = 19,9cm²/ml 

On revient à la sollicitation réelle : 

A = A1 - 
ே

ఙೞ
 =  19,9 – 

଴,ଵ଴ସଵହ

ସ଴଴
 =  6,13cm2 

⇒ Av1 =6,13 cm2 ˃ 0  ⇒	Aൌ			6,13	cm2	/ml 

 

 Sens Y-Y : 

     NZ= -10415,81 N.  

     My= 151110,372 N.m 

La section de calcul est de dimensions (b x h)   

-calcul de l’excentricité : 

e = 
ଵହଵଵଵ଴,ଷ଻ଶ

ଵ଴ସଵହ,଼ଵ
 =  14,50 cm ≤  

௛

ଶ
 - c = 50 – 5 = 45cm  

L’effort normal de compression se trouve a l’intérieure de la section  

Vérification si la section et entièrement comprimée  

hbch b  )81.0337.0( 1  > 11)( McdN   

 

(2)          (2) 

(1)= (0,337 ×0,2 – 0,81×0,05)×14,2×1×0,20 = 7 63,96 Kn.m 

(2) = 11)( McdN   

20cm

Av   

 

d

100cm 
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M1 = N (e +	௛
ଶ
 – c)  

⇒M1	ൌ	614,49	kn	.m		

(2)= 463,46 KN.m 

(1) ≥ (2) ⇒ S.P.C                                               

Le calcul se ramène en flexion simple avec moment fictif  M1. 

2- Vérification de l’existence de A’ : 

µ=	 ୑భ	

௕.ௗ².ఙ್	
 = 

଴,଴଺ଵସସଽ

ଵൈ଴,ଵହ²ൈଵସ,ଶ
 = 0,192 

 
µ = 0,192 < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL             

             

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,଴଴
 = 400 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0,192) = 0,268 

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.268= 0.899 

 Détermination des armatures  

Ax
tu=	

ெభ	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

଺ଵସ,ସଽ

଴.଼ଽଽൈ଴,ଵହൈସ଴଴	
 = 11,39 cm²/ml 

On revient à la sollicitation réelle : 

A = A1 - 
ே

ఙೞ
 =   11,39 – 

଺ଵସ,ଷଽ

ସ଴଴
 = 9,85  cm2 

⇒ Av1 = 9,85 cm2 ˃ 0  ⇒	Aൌ	0		cm2	/ml	

Av2= 4T10 cm2/ mL =3.14 cm²
 

Donc : 

   Av=max (A1; A2) 

   A1= [(L - 2a) × e)] × 0.10. = [(425 – 2x20) × 20)] × 0.10. 

   A1= 7.7cm2

 
  A2= (L × e × 0.15) - 2 AV = (425 × 20 × 0.15) - 2 AV 

  A2 = 6,47cm2 

  Av =  max (7.7 ;  6.47) cm2 

   Av= 7,7 cm2 A=5T14/ml  

Choix des armatures  

Sens x-x : les armatures verticales : deux nappes de 5T14/ml 

Sens y-y : les armatures horizontales : deux nappes de 5T14/ml 
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Espacement minimal des barres verticales et horizontales : S  

En zone courante :  

- S = min (1.5xe ; 30cm) 

- S  min (1.5x20 ; 30cm)=30cm, alors l’espacement se prend en fonction du nombre de barre à 

condition que : S  30cm. 

Donc, on adoptera un espacement : S = 20cm. 

     S’=20/2=10cm 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

ᆔ̅u	ൌmin	ሺ
଴,ଶ

ఊ್
	 ௖݂ଶ଼	;	5	MPaሻ	ൌ	4,34		MPa	... 

de

Tu
u 
 ==  00,,225533

        
;   T=1.4Tu  

  u
   u   . 

 Condition vérifiée  

⇒At ≥ 
଴,ଶହଷ

଴,ଽൈరబబ
భ

 × 20×20= 0,281 cm2 

 Choix : 2Ø8 →A= 1cm² 

VII.2.4.3 / Ferraillage des linteaux : 

Les linteaux sont des éléments qui constituent les voiles à ouvertures, leur rôle est de lier les 

trumeaux. Cette liaison se traduit par des encastrements en leurs extrémités sur les trumeaux. 

Les linteaux doivent résister au effort qui les sollicitent et travaillent surtout au cisaillements 

engendré par les efforts horizontaux. 

On devra disposer :  

Les armatures longitudinales AL. 

AL : En deux nappes (supérieure et inférieure)                 

28
0

06,0 cb f
db

V
Si 


  

Avec : V : Effort tranchant max (v= 1,4 x Vu col) 
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    b

  h

A
t

A
C

D
A

L
A

Figure VI-5 : Disposition des 
armatures   dans les linteaux           

           b0 : épaisseur du linteau 

           h : hauteur totale de section brute. 

e
L fZ

M
A


  

Avec : Z = h – 2d’ = 0,8 x h (distance d’encrage)  

M : moment dû a l’effort tranchant 

fe : contrainte limite élastique d’acier 

 Si   b > 0,06 x fc28 

On adoptera un ferraillage minimal : ALmin = 0,18. b. h 

 Des armatures transversales (cadre At) 

At ≥ 0,15 % x b x s si  b ≤ 0,025 x fc28  

At ≥ 0,25 % x b x  s si  b > 0,025 x fc28  

 Des armatures diagonales AD : 

Ils sont obligatoires si b > 0,06 x fc28 

L

dh
t

fe

V
A gD

'2
;

sin2





 


 

 Ferraillage minimal : Amin = 0,15 .b .h. 

 Ferraillage en partie courante (armatures de peau A c) 

A c = 0,20%. b. h 

 Ferraillage transversal et espacement des cadres :  

Espacement s (suivant RPA 99/V2003) 

- 1
h

L
Si g (linteau long) 

V

hfeAt
S




8,0
 

- Si 1g  (linteau court) 
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feAV

LfeAt
S

t 


     

V = min (V1, V2) 

2
4,131

LVcal

L

MM
V cjci 




 Et V2 = 2 ×Vu cal 

Exemple de calcul : 

1) Détermination des armatures longitudinales : 

ᆔ	b	ൌ	
ଵ,ସൈ௏

௕బൈௗ
	ൌ	ଵ,ସൈସ଼଴ൈଵ଴

షర

଴,ଶൈ଴,ଽ଴
		ൌ	0,373		MPa	˂	0,06	ൈfc28	ൌ	1,5 

  Avec : Z = h-2 d’ = 0,8 x h = 0,8 x 100 = 80 cm. 

e
L fZ

M
A


 =  

ଵ,ସൈସ଼଴ൈ଴,ଽ଴

ସ଴଴ൈ଴,଼
 = 1,89 cm2 

Selon RPA 99/V2003 :  

Amin= 0,0015 x b x h = 0,0015 x 20 x 100= 3.00 cm² 

Choix : 3T10 / ml AL= 2,36 cm² 

2) Vérification des armatures diagonales : (AD) 

b = 0,37MPa < 0,06 x fc28 = 1,5 MPa 

Donc les armatures diagonales ne sont pas nécessaires.  

3) Armature transversale (At) : 

cm
h

S 25
4

100

4
  

On preened: S = 25 cm 

b = 0,37 MPa  0,025 x fc28 = 0,62 MPa. 

 At ≥ 0,25  %. b×S = 0, 0025 x 20 x 25 = 1.25 cm² 

Chiox: 5 HA 8 / ml  At = 2.51 cm² 
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4) les armatures courantes :  

AC = 0,20% x b x h = 0,0020 x 20 x100 = 4.00 cm² 

Choix : 4 T12/ml  A = 4.52 cm² 

VII.2.4 .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 0.10 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=1xhxe =1x2,72x0.20=0.76 m3  

Ppr=2500x0.76=1900 Kg. 

 Etat limite ultime(E.L.U.) : 

          N=1.35x =2565 daN 

 Etat limite de service (E.L.S.) : 

          N= Ppr=1900 daN 

a)  Calcul de la poussée des terres : 

               q= KP. h.  

Avec : 

      KP : Coefficient de poussée ;    

      Kq : Coefficient du aux surcharge ;        

      h :   Hauteur du voile ; 

      : Masse volumique des terres et  

Figure V.6: Contrainte du voile 

ଷ.଼଴ߪ

 ଴ߪ

3.8 
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Suivant la direction Ly

      Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel                                                            

Avec : δ = 
3

2
 ; =35°  (δ : frottement mur /sol 

    =1700 Kg/m³ 

    Kp= 0.247  

 Calcul des contraintes : 

            
²/95.1580.317247.0

0

266

0

mKN





   

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

répartie q.    

q=   2/98.7
2

095.15
mKN


        

 

 

 

 

       

 

Combinaisons fondamentales : 

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

  uq  = 1.35798= 10773daN/m2   

                   Pour une bande de 1m de largeur :  

    00.1ququ  10773 daN/mL. 

 Calcul des sollicitations : 

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

 

                                                Suivant la direction Lx                                                                                 

 

0,75My 

0, 5My  0, 5My 

0, 3Mx 

0, 3Mx 

0
,9
5
M

x 

3
.8
0
 

4.80 

 Figure. V.7: Panneau de dalle appuie sur 4 coté 

2
xu

u
x

u
x lqM 

u
x

u
y

u
y MM 
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 Etat limite de service (E.L.S) :                                 

                                                    Suivant la direction Lx      

 

ρ = 
୪౮
୪౯

 =	ଶ଻ଶ
ସ.ଽ଴

 = 0.918 ⇒ ρ = 0,918 ˃ 0,4 ⇒	La	dalle	porte	suivant	deux	sen	

 Calcul des moments : 

Mx =  qx L
2

x                                  
 

            My = µy Mx 

 Etat limite ultime :  

                                0573.0u
x              Mu

x = mdaN.37.89180.33.10770573.0 2   

                                5786.0u
y              Mu

y = mdaN.75.51537.8915786.0   

 Etat limite de service: 

                                0639.0ser
x              Mser

x = mdaN.33.7368.37980639.0 2   

                                6978.0ser
y               Mser

y = mdaN..8.51333.7366978.0   

 

Tableau V.6 : Tableau récapitulatif des sollicitations : 

 

 Calcul des ferraillages :  

 Enrobage : 

         Fissuration préjudiciable               a =2.5cm 

         Cx = a + 
2


 

         Cy =  a + 
2

    

 SENS X-X SENS Y-Y 

combinaison E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S 

Ma (daN.m) -267.411 -220.90 -445.65 -368.17 

Mt (daN.m) 489.96 488.11 386.81 385.35 

2
xser

ser
x

ser
x lqM 

ser
x

ser
y

ser
y MM  

 79.0  

  79.0  
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       max cm
h

2
10

20

10
0   

         En prend : cm2  

Donc :   

         Cx = a + cm5.3
2

2
  

         Cy =  a + cm5.5
2

2
2   

        cmchd xx 5.160   

        cmchd yy 5.140   

     Le ferraillage en appui et en travée est le même en va prendre le moment maximal 

(moment en travée) 

 Sens X-X 

 ELU : 

M୲୶
୳  = 489,96daN.m 

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

µ=	 ୑౪౮
౫ 	

௕.ௗ².ఙ್	
 = 

ସ଼ଽ,ଽ଺

ଵ଴଴ൈଵ଺,ହ²ൈଵସ,ଶ
 = 0,0128 

 µ = 0, ?? < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL                         

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0,0128) = 0,016 

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.016 = 0,993 

 Détermination des armatures: 

Au
tx=	

ெ೟ೣ
ೠ 	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

଴,ଽଽଷ

଴.ଽ଼଻ൈଵସ.ହൈଷସ଼	
 = 0,86 cm²/ml 

 Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

Dalle pleine (barres à haute adhérence de classe FeE400) ; 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×20= 1.60 cm²/ml 

Au
 tx = max (Au 

tx ; Amin) = max (0,86 ; 1.6) 

Ax
t u = 1.60 cm² 

 Espacement maximal des armatures: 

L’écartement des armatures : cm33)cm33;h3(min d   

A 20

100 

16.5 
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 Choix des armatures: 

   5T10/mL                A = 3.98cm2/ml 

       (T10                 e = 20cm). 

 

 Sens Y-Y 

 ELU : 

M୲୷
୳  = 445,65daN.m 

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

µ=	
୑౪౯
౫ 	

௕.ௗ².ఙ್	
 = 

ସସହ,଺ହ

ଵ଴଴ൈଵସ.ସ²ൈଵସ,ଶ
 =0,0150 

µ = ?? < µL = 0,392 A' n'existe pas et 1000ξS > 1000ξL                         

σs = 
௙௘

ఊ௦
 =  

ସ଴଴

ଵ,ଵହ
 = 348 MPa 

α = 1,25 x (1-ඥ1 െ x (1-√1 1,25 = (ߤ2 െ 2 ൈ 0.0150) = 0.018 

β = 1- 0.4α = 1- 0.4ൈ0.0337 = 0.992 

 Détermination des armatures: 

Au
ty=	

ெ೟೤
ೠ 	

β.ௗ.ఙୱ	
 = 

ସସହ଺,ହ

଴,ଽଽଶൈଵସ.ହൈଷସ଼	
 = 0,90cm²/ml 

 Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

Dalle pleine (barres à haute adhérence de classe FeE400) ; 

Amin = 0.0008 × b × h = 0.0008×100×20 = 1.60 cm²/ml 

Au
 ty = max (Au 

ty ; Amin) = max ( 0,90 ; 1,60) 

Ax
t y = 1,60 cm² 

 Espacement maximal des armatures: 

L’écartement des armatures : cm33)cm33;h3(min d   

 Choix des armatures: 

   5T10/mL                A = 3,93cm2/ml 

       (T10                 e = 20cm).  

 

A 20

100 

14.5 
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b

B

A

a

VII.1-Introduction : 

1-Généralité : 

Les fondations sont des ouvrages qui servent à transmettre au sol support les charges provenant de la 

superstructure à savoir : 

Le poids propre ou charge permanentes, les surcharge d’exploitations, les surcharges climatiques et 

sismiques . 

Le choix de type de fondation dépend de plusieurs paramètres : 

 La nature et le poids de la superstructure. 

 La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction. 

 La qualité du sol de fondation. 

Suite a l’importance de l’effort normal agissant sur l’infrastructure et aussi notre bâtiment et lier avec 

des autres bâtiments de différent hauteur, donc le type a utilisé dans notre cas est un radier général  

 

VII.2. Pré dimensionnement des semelles : 

 Semelle de isolée: 





































B
b

a
A

N
BA

b

a

B

A
BA

N
sol

solsol

.


 

     Figure VII.1 : Dimension d’une semelle isolée 

Avec :   

σୱ୭୪തതതതത ൌ 1,5bars Nu =937,73 kN a = 22 cm b = 22cm 

ܣ ൌ 	ቀହହ
ହହ
ቁ . ܣ				ܤ ൌ         ܤ

ܤ   ൒ ට
ே

஢౩౥ౢതതതതതത
ൌ 	ටଽଷ଻,଻ଷ

ଵହ଴
ൌ 250,03	ܿ݉	 

 Semelles filantes 

 Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles 

	≤	௦௢௟ߪ																																			
ேೄ
ௌ

 =  
ீାொ

஻ൈ௅
 

 (௦௢௟= 0.15MPaߪ) ௦௢௟: Capacité portante du solߪ
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B : Largeur de la semelle 

L : longueur de la semelle sous voile. 

La surface des semelles filantes sous voiles est : S = 85,68 m² 

S semelles = 34×2,2×2,2 =164,56 m2 

Sbat =316,13 m2 

Stot =164,56 + 85,68 =250,24 m2 

Le rapport de la surface des semelles par rapport à la surface totale de la structure est de : 

                                    
௦ೞ೐೘೐೗೗೐

ௌ್ೌ೟
 =0,79 

La surface totale des semelles représente 79 % de la surface du bâtiment. 

 Conclusion : 

Vu que les semelles occupent plus de 50 %de la surface du sold’assise, on adopte choix d’un radier 

général 

VII.3. Etude du radier général : 

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 choisit le panneau le plus défavorable. 

 

                                        Figure VII.2 : radier nervuré 

VII.3.1 Pré dimensionnement: 

VII.3.1.1 Hauteur totale du radier : 

Le pré dimensionnement du radier consiste à déterminer sa hauteur pour qu’il résiste aux efforts 

apportés par la superstructure et ceux apportés par l’effet de sous pression. 
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 Cette hauteur doit satisfaire les quatre conditions suivantes : 

1) Condition forfaitaire  

2) Condition de rigidité  

3) Condition de non cisaillement  

4) Condition de non poinçonnement 

 

1) Condition forfaitaire : 

                                      
5

L
≤h≤

8

L max
t

max
 

Avec: 

Lmax: longueur maximale entre les axes des poteaux. 

 ௠௔௫=4.70           58.75 cm  ≤  ht  ≤ 94ܮ

2) Condition de rigidité : 

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que : L  eL
2
  

Avec : 

Le : longueur élastique donnée par : Le =4 4

bK

IE




 

K : coefficient d’élasticité du sol ; Pour un sol de densité moyenne K=40MN/m3 

E : module d’élasticité du béton E=3x104 MPa; 

I : inertie du radier (I =
12

3hb 
) ; 

B : largeur du radier. 

Pour notre cas : L=4,90m. 

3
423








L

E

K
h              ⇒      ݄ ൒ ටଷ	ൈସ଴

ଷൈଵ଴ర
ቀଶൈସ.ଽ଴

ଷ,ଵସ
ቁ
ସయ
	   ⇒  h ≥ 72cm 

3) Condition de non cisaillement :   [BAEL91/A5.2, 2] 

u  =
hb

T

db
Tu

9.0

maxmax





       

ub

Tu
h




9.0

max
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   MPaf bcuu 4;15,0min 28                      (Fissuration préjudiciable) 

 Avec : 

u : Contrainte tangentielle ; 

u  : Contrainte tangentielle admissible ; 

ܶ௠௔௫ : Effort tranchant maximum. 

La valeur de l’effort tranchant par unité de longueur sur le contour de la dalle, est évaluée pour :  

Charges uniformément répartie : α =  
ସ.ହ଴

ସ.ଽ଴
	= 0,918 ≥ 0.4   

௫ܶ ൌ
௤೘ೌೣ
ೠ ൈ௅ೣ

ଶ
 × 

ଵ

ଵାഀ
మ

  et  ௬ܶ ൌ 	
௤೘ೌೣ
ೠ ൈ௅ೣ

ଷ
   

Calcul de qu
 : 

La surface du radier est de : S ≥  
ே

ఙೄೀಽ
 = 

ଷଶହ଼଴,ଵହଷ଺

ଵହ଴
 =217,20 m2   ⇒	S	ൌ	218		cm2	

S	ሺbâtimentsሻൌ316,13	m2	˃	S	ሺradieሻ	ൌ	218		cm2 

Le poids de superstructure : G = 3831085 daN 

uq  = 1.35 Q
S

G
5.1   

௨ݍ ൌ 1,35	 ൈ 1757,7 ൅ 1,5	 ൈ 250 ൌ 14872,9	daN/݉ଶ. 

Tx=18232.15 daN   ;    Ty=17363.95 daN.      ⇒  Tmax =18232.15 daN       

 h ≥ 
ଵ଼ଶଷଶ,ଵହ

଴,ଽൈଵൈଶ,ହൈଵ଴ర
   =  0,81  ⇒		h	൒	81	cm 

                        

4) Condition de non poinçonnement :  

Nu  0,045  Uc  h  
b

cf


28    (*) 

Avec : 

Uc : Périmètre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier.  

h : Epaisseur du radier 

Uc = 2(a1+ b1)         D’où   [a1= a + h] et   [b1 = b + h]     

Donc : 

 Uc=2(a+b+2.h)             a = 55cm  et  b = 55cm 

Nu : charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée à l’état limite ultime. 
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Pour notre structure, Nu max= 3090.47  KN  (Valeur tirée du fichier  résultat ETAPES) 

(*) 3.09  1.65h+3h²  1.65h+3h² -3.09 =0 h= 0.78 m 

Pour Nu  0,045  Uc  h  
b

cf


28    h ≥ 0.78 m 

 donc    h  78cm 

 Pour satisfaire les 4 conditions précédentes, on prendra une hauteur du radier égale 1.20 m. 

 

VII.3.1.2 / l’épaisseur de la dalle : 

e ൒
L
10	

ൌ 	
490
20

ൌ 24,5	cm 

L : la plus grande portée entre axes des poteaux. 

On prendra donc : e = 40 cm 

                                                                                        Figure VII.3 : Dimensions du radier 

VII.3.1.3 la hauteur des nervures :  

h≥	 ௅
ଵ଴

 =
ସଽ଴

ଵ଴
 = 49 cm 

On prend     h = 80 cm  

 Le débordement :                                                                                                                                      

ܦ  ൒ ݔܽ݉ ቀ௛
ଶ
	; 30ܿ݉ቁ  ⇒ ܦ  ൒ ݔܽ݉ ቀଵଶ଴

ଶ
	; 30ܿ݉ቁ⇒ ܦ  ൒ 60 

 Donc le radier va déborder de 100 cm de chaque côté.                                                                     

VII.3.1.4 Pré dimensionnement des poutres : 

On distingue deux types des poutres apparentes : 

Poutres principales et Poutres secondaires. 

 Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes : 

Hauteur de la poutre libage L / 9  ht  L / 6 

Largeur b d'une section rectangulaire 0,3h à 0,6h 

Largeur b0 d'une section en Té 0,2 à 0,4h 
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b
b

b

h

(h-h )

h

b
0

1

0

0

1

01

0
1

2

10
;

2
min

bbb

LbL
b









 


 

 

 

                                                                                                                           

                                                

                                                         

                                                        Figure VII.4 : Dimensions des poutres libage.                           

VII.3.2 Vérification de l’effet de sous pression : 

 Il faut vérifier le soulèvement du bâtiment sous l’effet de la pression hydrostatique. Cette 

vérification est donnée par la formule suivante : 

 

 Avec :  

P : le poids du bâtiment 

S : la surface d’assise du bâtiment  

Z : l’ancrage du bâtiment  

ߛ ; Poids volumique de l’eau : ߛ ൌ 10KN/݉ଷ                   

1,5S  Z = 1,5218 104,25= 4632,5 KN ߛ	

P = 38310.85 > 4632,5  KN …………………………… Condition vérifié  (Structure stable) 

VII.3.3  Vérification de la stabilité du radier : 

    Il est très important d'assurer la stabilité au renversement de cet ouvrage qui est dû aux efforts 

horizontaux. 

Le rapport 
R

s

M

M
 doit être supérieur au coefficient de sécurité 1,5 : 








 5,1

R

s

M

M   

Avec: 

P  1,5SVZ 
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Ms: Moment stabilisateur sous l'effet du poids propre. 

MR: Moment de renversement dû aux forces sismiques. 

V0: L'effort tranchant à la base de la structure. 

h: Profondeur de l'ouvrage de sous-sol de la structure.                                                                                       

Sens x-x:  

V0= 6336.56 kN ; h=4,25 m 

Donc: MR=24078.93 kN.m 

N=NG+NQ 

Avec: NG=NG1+NG2 

- NG1: Poids propre de la structure. 

- NG2: Poids propre du radier. 

- NQ: Poids de la surcharge d'exploitation de la structure. 

- I XX = 18484,9m4  et Iyy = 31046,0 

- Vx=16.51 m ; Vy = 14.81 m  ( abscisse du centre de gravité du radier)  

On a: NG1= 38310.85 kN 

NG2= ρb×S×h=25x 218x 0,90 = 4905kN 

 NQ = 4124×48 kN 

Donc: N= 65722.83 kN 

Ms=N×yG= 67222.83 x 14.81= 973355.11 kNm 

ெೞ

ெೃ
 = 40,42  ˃ 1,5       Verifier 

Sens y-y: 

V0= 6921.57 kN ; h= 4,25m 

Donc: MR=26301.97 kNm 

Ms= N.xG = 67222.83 x 16.51= 1109848.92 kNm 
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ெೞ

ெೃ
 = 42,20  ˃ 1,5        Verifier 

Conclusion: 

Le rapport du moment de stabilité et du moment de renversement est supérieur à 1,5; donc 

notre 

structure est stable dans les deux sens. 

VII.3.4  Vérification des contraintes du sol : 

Sous les charges horizontales (forces sismiques), il y a naissance d’un moment de renversement. Les 

extrémités du radier doivent être vérifiées dans les deux sens transversal et longitudinal à: 

 ELU 

 ELS 

Les contraintes sous le Radier sont données par : 

v
I

M

S

N
, 21 	൏ ௌ௢௟തതതതതߪ ൌ          ݎ1,5ܾܽ

4

3
21





m    Et   ߪଶ ൐ 0  

2,1  : Contraintes du sol sous la structure. 

 ELU: 

Nu=1,35G+1,5Q = 87039.02 kN 

M est le moment de renversement.  

σsol =150 kN/m2 

 ELS: 

Nser= 64185.85 kN 

M est le moment de renversement. 

σsol=150 kN/m. 

Conclusion: 
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  Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens, donc y a  pas de risque de soulèvement. 

VII.3.5  Ferraillage de la dalle du radier : 

VII.3.5.1    Méthode de calcul :  

Notre radier comporte des panneaux de dalles appuyées sur 4 cotés soumis à une charge 

uniformément répartie. (Voir chapitre III : dalle pleine) 

2
xxx qLM  ……………sens de la petite portée. 

xyy MM  ……………sens de la grande portée. 

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont encastrés aux niveaux des appuis, d'où on 

déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

Panneau de rive: 

- Moment en travée:   Mtx=0,85Mx  

                                  Mty=0,85My 

- Moment sur appuis: Max=May=0,3Mx     (appui de rive) 

                                          Max=May= 0,5Mx    (autre appui) 

Panneau intermédiaire: 

- Moment en travée: Mtx=0,75Mx 

                                Mty=0,75My 

- Moment sur appuis: Max=May=0,5Mx     

VII.3.5.2    Valeur de la pression sous radier: 

Le radier se calcule sous l'effet des sollicitations suivantes:  

ELU: qu =		ߪ௠௨  × 1m =       KN/m 

ELS: qser =		ߪ௠௦௘௥ × 1m =       KN/m 

VII.3.5.3 Calcul des moments. 

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

dalle. (BAEL 91) 

10max
dh

  ; Avec  hd = 50cm  →   ømax  ≤  50/10 = 5cm 

Donc : on prendra    ø =16   mm                           

                                      

On prendra  ø =   mm                           

Les hauteurs utiles : 

dx = hd – Cx = 45 cm   

dy = hd – Cy = 43 cm 

Armatures minimales (Condition de non fragilité)     CBA91/A4 .2.1: 

Amin = 0,0008.b.h  0,0008 X 50 X 100 = 4.00 cm2/ml 

Tableau VII.1 : Tableau  récapitulatif des moments fléchissant et des sections des armatures à ELU 

 

 

 

 

 

 

 

Avec : 

 fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; σbc=14,17MPa ; fe=400MPa ; σs=348MPa ; b=100cm ; 

h=50cm ;      dx= 45 cm ; dy=43 cm 

            

 

 

 Sens X-X Sens Y-Y 

Travée Appuis Travée Appuis 

M (KN.m) 59.51 38.30 40.99 27.33 

A cal (cm2) 3.84 2.46 2.76 1.83 
A min(cm2) 4.00 

A adpt (cm2) 7.70 

2

2








aC

aC

Y

x
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     Tableau VII.2 : Tableau  récapitulatif des moments fléchissant et vérifications  à ELS 

 Sens X-X Sens Y-Y 

Travée Appuis Travée Appuis 

M (KN.m) 61.35 40.90 49.23 32.82 

A (cm2) 7.70 
D(cm) 1.55 1.15 
E(cm2) 103.95 99.33 
Y1(cm) 9.10 8.88 
I(cm4) 173976,55 157803,04 

K 0.35 0.23 0.31 0.21 
ો܊	ሺࢇࡼࡹሻ 3.21 2.14 2.78 1.84 
	࢙࣌ሺࢇࡼࡹሻ 189.86 126.57 159.67 106.45 

 

Avec : 

D ൌ ଵହ.୅

ୠ
ܧ ;   ൌ 2. ݀. ଵݕ  ; 	ܦ ൌ െܦ ൅ ଶܦ√ ൅ ܫ	 ; 	ܧ ൌ ௕.௬భ

య

ଷ
൅ 15. .ܣ ሺ݀ െ ܭ		 ; ଵሻଶݕ ൌ ெೄ೐ೝ

ூ
 

௕ߪ ൌ .ܭ ;	 ଵݕ 	 ௦ߪ	 ൌ 15. .ܭ ሺ݀ െ    ;  ଵሻݕ

Fissuration préjudiciable 

௦ഥߪ  ൌ ݉݅݊ ቀଶ
ଷ ௘݂	; 110ඥߟ ൈ ௧݂	ଶ଼ቁ ൌ   ܽܲܯ240

௕തതതߪ ൌ 0,6 ൈ ஼݂	ଶ଼ ൌ  ܽܲܯ12

s et b sont vérifiée  donc les armatures seront maintenues 

Choix des armatures  

L’écartement des armatures : e ≤ min (3h ; 33cm) = min (3ൈ50 ; 33cm)=33cm 

En travée : Sens x : 5 T 14 /ml → A = 7,70 cm²/ml             

                    Sens y : 5 T 14 /ml → A = 7,70 cm²/ml 

En appuis : Sens x : 5 T 14 /ml → A = 7,70 cm²/ml             

                    Sens y : 5 T 14 /ml → A = 7,70 cm²/ml 

VII.3.6 Ferraillage des débords: 

    Le débord du radier est assimilé à une console de longueur L=1 m, le calcul du ferraillage se 

fera pour une bande de 1m à l'ELU. 



 CHAPIRE VII                                                              Etude des Fondation 
 

  Page 143 

 

 

 

 

 

 

VII.3.6.1 Calcul des armatures : 

On a : 

fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; σbc=14,2MPa ; fe=400MPa ; σs=348MPa ; b=100cm ; h=50cm 

d=0,9h=45 cm ; qu=86,50kN/ml 

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant 

Tableau VII.3 : Ferraillage des débords 

 

 

 

Armatures de répartition: 

2

A
≤A≤

4

A s
r

s
   

  On prend 5T10 = 3.93cm,  St=20 cm 

Condition de non fragilité: 

2

e

28tmin
s cm43.5=

f

f
bd23,0=A   

Vérification des contraintes à l'ELS: 

Mu(kNm) μ α β As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) 

43.25 0.016 0,020 0.992 2.89 5T14 7,70 

q 

1 m 

2

2qL
M 

Figure. VII.5 : Schéma statique 

 

Figure. VII.6 : Diagramme des moments 
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 On a:     qser=80.93 kN/ml   ;  Mser =	 
௤ೞ೐ೝൈ௟మ

ଶ
 =   KN.m 

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant: 

Tableau VII.4 : Vérification des contraintes pour le débord 

Mser(kNm) As 

(cm2) 
Y 

(cm) 
I (cm4) σbc 

(MPa) 
bc

(MPa) 

σs 

(MPa) 
s

(MPa) 

Vérificati
on 

40.47 7,70 9.11 173976,5538 2.12 15 125.24 240 OK 

Vérification de la contrainte tangentielle du béton: 

  On doit vérifier que : ᆔu	ߨ	ᆔu̅	ൌ	Min	ሺ0,1 ௖݂ଶ଼	;	4MPaሻൌ	2,5	MPa 

																											ᆔu	ൌ	 ೠ்

௕ൈௗ
	

Avec :           		 ௨ܶ ൌ     ௨× L =     KNݍ

																												ᆔu	ൌ	
ଵൈଵ଴షయ

ଵൈ
	ൌ			MPa	˂	ᆔ̅u	ൌ	2,5	MPa	Vérifiée 

 Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne de la poutre. 

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

T୳ ൑ 0,267 ൈ a ൈ b଴ ൈ fୡଶ଼ 

Avec :   b0 = 100cm    ;    a = 0,9d= 0,9 x 36 =32.4cm  

T୳ ൌ 0.087	MN ൏     	ܰܯ	2.70

 Pas d’influence de l’effort tranchant 

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

ܣ ൒ ൬ ௨ܶ ൅
௨ܯ

0,9. ݀
൰ ൈ

௦ߛ
௘݂
ൌ ൬86500 െ

43250
0,9 ൈ 0,35

൰ ൈ ൬
1,15

400 ൈ 10ଶ
൰ ൌ െ0.583 ൏ 0 

 Condition vérifiée, alors les armatures en appuis sont suffisantes. 
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Conclusion générale 
 
Ce projet de fin d’étude, nous a permis de mettre en pratique toutes nos connaissances acquises 
durant notre cycle de formation d’ingénieur, d’approfondir nos connaissances en se basant sur les 
documents techniques et réglementaires, de mettre en application les méthodes de calcul récentes, et 
de mettre en évidence les principes de base qui doivent être prises dans la conception des structures 
des Tours. 
Les récents développements de l’analyse numérique, dus aux grandes possibilités offertes par 
l’ordinateurs, ont influencées profondément sur les méthodes de calcul en effet on peut dire que 
l’emploi des logiciels des calculs est en train de bouleverser les méthodes forfaitaires qui n’étaient 
qu’approximatives. 
Sous l’action sismique, les voiles reprennent dans un premier temps, grâce à leur rigidité, la presque 
totalité des charges latérales. Les déformations de la structure restent faibles. Après l’apparition de 
zones plastiques dans le voile ; une plus grande part de charge se reporte sur les portiques dont la 
ductilité autorise une importante dissipation d’énergie. 
L’analyse sismique constitue une étape déterminante dans la conception parasismique des structures. 
En effet des modifications potentielles peuvent être apportées sur le système de contreventement lors 
de cette étape. Rappelons que dans notre cas, c’est une structure auto-stable qui a été pré 
dimensionnée. Le renforcement de cette dernière (lors de l’étude sismique) nous a amené vers une 
Tour à contreventement mixte (voile + portique). 
Les systèmes mixtes en portiques et voiles sont caractérisés par une résistance élevée assurée par les 
voiles et par une bonne capacité à dissiper l’énergie due à la présence des portiques. Toute fois, le 
système n’atteint le maximum de son efficacité que si la répartition des voiles est symétrique et 
uniforme et si les liaisons entre les voiles et les portiques ont une bonne ductilité. 
Le but de cette étude est de chercher une meilleur configuration de la structure en matière de 
disposition des voiles en minimisant le nombre de ces derniers à travers les cas étudiés dans cette 
mémoire, qui ont fournie des résultats cohérents et significatifs pour confirmer ainsi les indications 
énoncées dans la littérature, en outre il convient de souligner que pour la conception parasismique, il 
est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en étroite collaboration dés le début 
du projet pour minimiser toutes les contraintes, et arriver à une sécurité parasismique réalisée sans 
sur coût important ( aspect économique ). 
Enfin, l'objectif principal de l'ingénieur concepteur est de réduire le risque sismique à un niveau 
minimal et de faciliter l'exécution de l'ouvrage en adoptant une conception optimale qui satisfait les 
exigences architecturales et les exigences sécuritaires. 
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