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INTRODUCTION : 

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligé dans le processus 

de construction des ouvrages. Cette étude vise à mettre en application les 

connaissances acquises durant les cinq années de formation licence et master. 

Une structure doit être calculée et conçue de telle manière à : 

Rester apte à l'utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa 

durée de vie envisagée et de son coût ; 

Ne doit pas s’endommager par des événements, tels que : explosion, choc ou 

conséquences d’erreurs humaines et doit résister pour des degrés de fiabilité à 

toutes les actions et autres influences susceptibles de s'exercer aussi bien 

pendant l'exécution que durant son exploitation et qu'elle ait une durabilité 

convenable au regard du coût d'entretien. 

Pour satisfaire aux exigences énoncées ci-dessus, on doit choisir 

convenablement les matériaux, définir une conception, un dimensionnement et 

des détails constructifs appropriés et pour ce faire ? il faut impérativement se 

munir de règlements propres à chaque pays. 

Dans le cadre de cette étude, on utilisera le logiciel de calcul par éléments finis 

Autodesk Robot Structural Analysais Professional pour faire le calcul statique et 

dynamique des éléments structuraux. Les efforts engendrés dans le bâtiment 

sont utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les combinaisons et 

les dispositions constructives exigées par les règlements suivants : RPA99 

(version 2003), BAEL91, CBA93 et DTR. 

Un certain nombre de vérifications à la sécurité et au service des éléments a été 

également effectué ; tel que : 

Stabilité d’ensemble ; 

- Effet P- ; 

- Etat limite des déplacements inter-étage ; 

- Etat limite d’ouverture des fissures et 

- Etat limite de compression de service dans le béton.  
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INTRODUCTION : 

    L’étude des structures est une étape clef et un passage obligé dans le processus de 

construction des ouvrages. Cette étude vise à mettre en application les connaissances acquises 

durant les cinq années de formation licence et master. 

       Une structure doit être calculée et conçue de telle manière à : 

- Rester apte à l'utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de 

vie envisagée et de son coût ; 

- Ne doit pas s’endommager par des événements, tels que : explosion, choc ou 

conséquences d’erreurs humaines et 

- Doit résister pour des degrés de fiabilité à toutes les actions et autres influences 

susceptibles de s'exercer aussi bien pendant l'exécution que durant son exploitation et 

qu'elle ait une durabilité convenable au regard du coût d'entretien. 

    Pour satisfaire aux exigences énoncées ci-dessus, on doit choisir convenablement les 

matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des détails constructifs appropriés 

et pour ce faire ? il faut impérativement se munir de règlements propres à chaque pays.  

    Dans le cadre de cette étude, on utilisera le logiciel de calcul par éléments finis Autodesk 

Robot Structural Analysais Professional pour faire le calcul statique et dynamique des 

éléments structuraux. Les efforts engendrés dans le bâtiment sont utilisés pour ferrailler les 

éléments résistants suivant les combinaisons et les dispositions constructives exigées par les 

règlements suivants : RPA99 (version 2003), BAEL91, CBA93 et DTR.    

   Un certain nombre de vérifications à la sécurité et au service des éléments a été également 

effectué ; tel que :       

 Stabilité d’ensemble ; 

- Effet P- ; 

- Etat limite des déplacements inter-étage ; 

- Etat limite d’ouverture des fissures et 

-  Etat limite de compression de service dans le béton. 
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.1 PRESENTATION DE L’OUVRAGE :  

Le projet étudié, est un bâtiment de 7 étages qui présente des décrochements en élévation et 

en plans, et sera implanté à BLIDA qui est classée comme zone sismique III  (selon RPA 99ver.03). 

I.2 DESCRIPTION DE L’OUVRAGE : 

 La structure étudiée est composée d’un seul bloc. 

Tous les étages est à usage d’habitation. 

I.3 DIMENSIONS DE L’OUVRAGE : 

I.3.1 EN PLAN : 

La longueur totale =23.80 m 

La largeur totale =10.20 m  

I.3.2 EN ELEVATION : 

● La hauteur totale du bâtiment : H =24.65m 

● La hauteur du rez de chaussée  h=2.60 m 

● La hauteur du 1
ème 

à 7
ème

 étage h =3.15 m 

I.4 OSSATURE :  

D’après le règlement parasismique algérien (RPA99ver.03), le système de contreventement de 

la structure, est un système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques (le type 

4.a). 

I.5 CLASSIFICATION SELON RPA 99 VER.03 : 

Cet ouvrage est classé comme étant un ouvrage courant d’importance moyenne, car sa hauteur 

ne dépasse pas 48m, c’est le groupe 2. 

I.6 LES PLANCHERS : 

Deux types de plancher est adoptés pour cette structure, c’est le plancher à corps creux et 

dalle pleine. 

I.7 MAÇONNERIE : 

La maçonnerie sera exécutée en brique creuse  

● Murs extérieurs : à double cloison  

 Brique creuse de 15 cm  

 L’âme d’air de 5cm d’épaisseur  

 Brique creuse de 10cm  

● Murs intérieurs ; 

Ils sont constitués de brique creuse de 10cm. 
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I.8 CARACTERISTIQUES MECANIQUE  ET MASSIQUE DES MATERIAUX :  

I.8.1) LE BETON :  

Le béton est un matériau composé de ciment, l’eau, de sable, et de granulat. Il peut être utilisé 

seul en grande masse, mais le plus souvent combiné avec l’acier pour donner le béton armé. Le 

béton est défini par une valeur de sa résistance à la compression à l’age de 28 jour, dite valeur 

caractéristique requise f c28=25 MPa    

 

A- Résistance à la compression  (j) jours :      j≤28, fcj =0.685*fc28*log (j+1)  

 

B- Résistance à la traction :          ftj=0.6+0.06fcj  

 

C- Module de déformation longitudinale :    

Ce module est défini sous l’action des contraintes normales d’une longue durée ou courte 

durée d’application. 

 

 Module de déformation instantanée : 

Pour des charges d’une durée d’application inférieure à 24 heures 

 

311000 fE cjij      D’ou   on a: 
MPa2,32164E 28i 

       

 

 Module de déformation longitudinale différée : 

Pour des charges de longue durée d’application on a : 

3
cjvj f3700E 

 D’ou   on a: 
MPa4,10721E 28v 

        

 

D – La masse volumique du béton armé :     ρ =2500  kg/m
3
  

 

E – Coefficient de poison :  

La déformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le 

coefficient de poisson est le rapport entre la déformation transversale et la déformation 

longitudinale. 

Dans les calcules, le coefficient de poisson est égale à : 

 =0 béton fissuré  à L’E.L.U 
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 bc  

2‰ 3,5‰ 


b

28cf85,0  

 bc  

 =0,2  béton non  fissuré  à L’ E.L.S 

 

f- Les Contrainte Limites : 

En se referant au  règlement du BAEL. 91  on distingue deux états limites. 

  

 Etat limite ultime « E.L.U » : 

La contrainte ultime du béton en compression est donnée par : 




b

28c
bc

f85,0

                            

Avec :     

  


b  : Coefficient de sécurité tel que :                                                        


b =1,5 cas des actions courantes transitoires 

   


b =1,15 cas des actions accidentelles 

Le coefficient de minoration 0,85 a pour objet de couvrir l’erreur faite en négligeant le fluage 

du béton.  

  

 

 

 

 

 

 

 

FIGURE I.1  DIAGRAMME CONTRAINT DEFORMATIONS ELU 

 

 Etat limite de service « E.L.S » :  

La contrainte limite de service est donnée par : 

 
MPa15f6,0 28cbc       

 

 

 
f6,0 28c

 

  bc  

 bc

 

15

E
E

S
b 

 

FIGURE  I.2   DIAGRAMME CONTRAINTES DEFORMATIONS    ELS  

ELS  
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I.8.2) ACIERS : 

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction, nous utilisons 

les types d’aciers suivants : 

- Les ronds lisses (R.L) : FeE235 

- Haute adhérences (HA) : FeE400 

- Treillis soudés (TS) : TLE52 =6mm pour les dalles  

 

A) CONTRAINTE LIMITE DE L’ACIER 

A.1. Etat Limite Ultime « E.L.U » : 

 

On adopte le diagramme contraint –déformations suivant avec : 

 s  : Contrainte de l’acier           

      


s  : Coefficient de sécurité de l’acier il a pour valeur  

1,15  cas d’actions courantes 

 

1,00  cas d’actions accidentelles 

 s  : Allongement relatif de l’acier : 
L

L

s




 

A.2. Etat limite de service « E.L.S »  

 

 Fissuration peu nuisible, pas de vérification  

 Fissuration préjudiciable         :   )150,
3

2
min(  fe

s
      

Fissuration  très préjudiciable :   )110,
2

1
min(  fe

s
  
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Différents types d’aciers utilisés et leurs caractéristiques : 

   

Désignations 

                          

Limite d’élasticité  

Fe  [MPA] 

Diamètres 

nominaux 

normalisés en 

[mm] 

 

Utilisation 

   Ronds lisses 

(RL) 

            

FeE235 

                             

235 

                                 

6-8 

Armatures transversales 

(cadres, épingles, étriers, 

des poutres et des 

poteaux) 

                     

Haute adhérence    

(HA) 

 

FeE400 

 

400 

 

10-12-14-16-20 

 

Armatures longitudinales 

Treillis soudés 

TS 

TLE520    

mm6  
520 mm6  

Emplois courant pour : 

radier,planchers et dalles. 

 

 

Avec :  

 

 : Coefficient de fissuration   tels que  

 

  = 1 pour des aciers ronds lisses  

 

10 
0
/00 

10 
0
/00 

E

f

s

e
s




 

E

f

s

e
s




 




s

e
s

f

 

 s

 

 s

 

Raccourcissement  Allongement  

FIGURE I .3   DIAGRAMME CONTRAINTE S  DEFORMATIONS  
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 = 1,6 pour des aciers de H.A 

 

Module d’Elasticité de l’Acier : 

 Le module d’élasticité de l’acier sera pris égale à : ES=2 10
5
 Mpa. 
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II. Pré dimensionnement des éléments structuraux 

 

INTRODUCTION : 

Le pré dimensionnement des éléments porteurs (poteaux, et poutres) est basé sur le principe 

de la descente de charge, pour déterminer l’effort revenant à chaque élément porteur dû au 

charge et surcharge.  

Le pré dimensionnement des éléments porteurs (poteaux, et poutres) est basé sur le principe 

de la descente de charge, pour déterminer l’effort revenant à chaque élément porteur dû au 

charge et surcharge. 

II.1. Pré dimensionnement des poutres : 

Les poutres sont des éléments horizontaux supportent les charges et surcharges, leur pré 

dimensionnement s’effectuer par des formules données par le BAEL91 et vérifier suivent le 

règlement parasismique algérien RPA 99. Une vérification de la rigidité s’effectue à l’aide des 

formules données par La RDM. 

Les trois étapes précédentes sont  résumées comme suite : 

A) Selon les règles  BAEL 91 :  

 La hauteur  h  de la poutre doit être :  

    10

L
h

15

L


              

 La largeur b  de la poutre doit être : 

 h7,0bh3,0          

Avec :   

L : portée de la poutre    

h : hauteur de la poutre                                            

b : largeur  de la poutre   

B) selon le RPA 99 pour la zone ш :    [2] 

 La hauteur  h  de la poutre doit être : cm20h   

 La largeur b  de la poutre doit être : cm30b              

h 

b 

L 
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 Le rapport hauteur largeur doit être : 
4

b

h


 

      

C) vérification de la rigidité : 

 Le choix final des sections des poutres dépend de la vérification de la flèche qui se traduit 

par :   

   500

L
5,0f

)cm(


                

                          Si   L> 5 cm      
ff max 

 

 

                      Si L< 5 cm      
ff max 

 

               

 Dans le cas d’une poutre isostatique avec une charge uniformément repartie la flèche 

maximale est donnée par : 

                                            EI384

Lq5
f

4

max 
                    [2] 

Avec : 

L : la portée de la poutre.  

h : la hauteur de la section de la  poutre.  

b : la largeur de la section de la poutre.  

f max  : La flèche maximum de la poutre.  

q : la charge uniformément repartie déterminée à l’ E.L.S (q = G+Q).   

G : charge permanente reprise par la poutre ainsi que son poids propre   

Q : charge d’exploitation supportée par la poutre  

I : moment d’inertie de la poutre par rapport au plan de flexion, 12

hb
I

3


  

E vj  : Module de YOUNG différée  du béton armé :         

3
28cvj f

3

11000
E 

 

f max  

q 
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  h : la hauteur de la poutre ; 

b : la largeur de la poutre. 

II.1.1 : Poutres principale :   

A) Critère de rigidité :
L

15
≤ hpp ≤

L

10
=>

485

15
≤ hpp ≤

485

10
 

=> 32.33𝑚 ≤ hpp ≤ 48.5cm 

On prend hpp = 40cm 

0.4hpp ≤ bpp ≤ 0.8hpp 

=> 16𝑐𝑚 ≤ bpp ≤ 32cm 

On prend bpp = 30cm 

B) Vérification RPA 99 V2003 : 

 
 

 
hpp = 40cm > 30𝑐𝑚
bpp = 30cm > 20𝑐𝑚
hpp

bpp
=

40

30
= 1.33 < 4

  

II.1.2 : Poutres secondaire :  

A) Critère de rigidité :
L

15
≤ hps ≤

L

10
 

=>
340

15
≤ hps ≤

340

10
 

=>     22.66𝑚 ≤ hps ≤ 34cm 

On prend hpp = 30cm 

0.4hpp ≤ bps ≤ 0.8hpp 

12𝑐𝑚 ≤ bps ≤ 24cm 

On prend bpp = 30m 

B) Vérification RPA 99 V2003 : 

 
 

 
hpp = 30cm ≥ 30𝑐𝑚
bpp = 30cm > 20𝑐𝑚
hps

bps
=

35

30
= 1.67 < 4

  

Les résultats de calcul sont illustrés sur le tableau ci-dessous : 
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Tableau II.1. Les dimensions des poutres : 

Poutres principales (cm
2
) Poutres secondaires (cm

2
) 

                     (30*40)             (30*30) 

 

 

 

II.2. Pré dimensionnement des planchers : 

Les plancher sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport aux dimensions 

en plans. 

Dans cet étude nous rencontrons deux type de planchers : 

II.2.1. Plancher à corps creux : 

Le plancher à corps creux se compose d’une dalle de compression et du corps creux 

(voirfig.II.1) 

 

Avec : 

ht : épaisseur total du plancher ; 

h0 : épaisseur de la dalle de compression ; 

h- h0 :  épaisseur des corps creux ;  

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

2025

L
h

L

t


[BAEL 91 / 7.6.8, 424] 

Avec : 

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

On a :      L = min(Lxmax; Lymax) = min 340; 485 = 340cm 
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 17.8 ≤ ht ≤ 22.25 

 

On prend : 

 

 

 

 

II.2.1. Plancher à dalle pleine : 

Les dalles sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport aux autres 

dimensions, elles reposent sur 2, 3 ou 4 appuis. 

 

               FigII.2 : Panneau de dalle pleine. 

Avec :  

Lx ∶ étant la plus petite portée du paneau.
Ly ∶ étant la plus grande portée du paneau.

h ∶ hauteur  épaisseur totale du plancher.

  

Résistance au feu : 

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

hd=11cm pour 2 heures de coupe-feu. 

hd=17.5cm pour 4 heures de coupe-feu. 

On adopte : h=11cm. 

Isolation phonique : 

Selon les règles techniques en vigueur en Algérie, l’épaisseur du plancher doit être supérieur 

ou égale a 13cm pour une bonne isolation acoustique. 

On limite donc notre épaisseur à hd=13 cm. 

ht = 20 cm 

h- h0  = 16 cm 

h0 = 4 cm 
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Condition de résistance à la flexion : 

Suivant la condition de flexibilité et de rigidité : 

 Dalle reposant suivant un seul sens : 

 ρ =
Lx

Ly
≤ 0.4 

Charge uniformément répartie : 

hd =  
1

35
;

1

30
 Lx       avec Lx ≤ Ly 

 Dalle reposant suivant deux sens : 

0.4 ≤  ρ =
Lx

Ly
≤ 1 

Charge uniformément répartie  

Charge concentrée 

=> hd =  
1

50
;

1

40
 Lx       avec Lx ≤ Ly 

Pour notre structure, nous avons : 

Lx=340-30=310cm et Ly=485-30=455cm 

0.4 ≤  ρ =
Lx

Ly
=

310

455
= 0.68 ≤ 1 

Donc notre dalle travaille suivant deux sens. 

On aura : 
310

50
≤ hd ≤

310

40
 => 6.2𝑐𝑚 ≤ hd ≤ 7.75cm  

On prend : hd=7cm 

Conclusion :  

Pour satisfaire les condition de l’isolation acoustique et garantir la sécurité en matière 

d’incendie pour deux heures de coupe de feu ,on prend l’épaisseur de la dalle pleine 

On adopte  hd=16 

II.2.2  Descente  de charges :                                          

   Tableau.II.1 : charge du plancher terrasse. 

N
0
 Désignation           Ρ    E       G 
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 Tableau.II.2charge du plancher étage courant.  

N
0
 Désignation           Ρ 

(KN/m2) 

   e 

 (m) 

      G 

(kN/m2) 

 

1 Dalle de sol / / 0.24 

2 Mortier de pose 20 0.01 0.20 

3 Dalle en corps creux 

(16+4) 

/ / 2.8 

4 Enduit en plâtre 10 0.01 0.10 

5 Cloisons intérieures 10 0.1 1.16 

Charge permanent  G   3.7 (KN/m
2
) 

Charge d’exploitation Q    1.50 (KN/m
2
) 

 

Surcharge d’exploitation(Q) : 

Plancher  RDC  : Q=150kg/m
2
 

Planchers étages courants (usage habitation) : Q=150kg/m
2
 

Plancher terrasse  inaccessible : Q=100kg/m
2 

Les poteaux :                                                                               

Les dimensions des poteaux doivent satisfaits les trois conditions suivantes/ 

Respect des critères de résistance. 

Respect des conditions du RPA99. 

Satisfaction des conditions de flambement. 

(KN/m2)  (m) (kN/m2) 

1 Protection gravillon 17 0.05 0.9 

2 Etachancheite multicouche 6 0.02 0.12 

3 Forme de pente  22 0.1 2.20 

4 Isolation thermique en 

polystyrène  

4 0.04 0.16 

5 Dalle en corps creux 14 (16+4) 2.8 

6 Enduit en ciment 10 0.01 0.10 

Charge permanent G 5.48 (KN/m
2
) 

Charge d’exploitation Q 1.00 (KN/m
2
) 



Pré dimensionnement des éléments structuraux 
 

[Tapez un texte] Page 15 
 

II.2.3 : Dimensionnement des poteaux les plus sollicités : 

-Critère de  résistance : 

Br ≥[
β.Nu

θ  
σbc
0.9

 +0.85 
A

βr
 .σs  ].103

  ].104 

D’après les règles parasismiques algériennes RPA 99 Version2003 

 

Section réduite du poteau 

Br  : section nette du béton : Br = [ (a-0,02)( b -0,02)] 

 θ : Facteur de durée d’application des charges  (θ=1) 

σbc : Résistance de calcul du béton en compression à l’état ultime. 

On prend 
A

Br
= 0.8%= 0.008 (Zone III) 

β : coefficient qui dépend de l’élancement du poteaux γ des poteau qui prend les valeurs : 

                                   β = 1 + 0.2  
λ

35
 

2

  si λ ≤ 50. 

                                  β = 0.85 +
2

1500
         si 50≤ λ ≤ 70. 

Pour toutes les armatures participe on prend λ= 35 ----> β=1,2 

FeE400             ,        σs =
Fe

γs
=

400

1.15
 =348MPa. 

Donc  Br ≥ [[
1.2

1  
14.2

0.9
 +0.85 

0.8

100
 .348].103

  ].104 ] . Nu                   Br  ≥ 0.6613690. Nu  

N u : la charge verticale à l’ELU, il se calcul en appliquant la loi de dégression des charges 

D’exploitations. 
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2  - Vérification des conditions de l’R.P.A 99 V2003 : 

   
Nu

fc 28 ×B C

≤ 0.3 Tapez une équation ici. 

         

   Min (a ; b)≥ 25cm 

    Min (a ; b)≥
hep

20
 

     1/4≤
a

b
≤ 4 

II.3 :  Vérification des conditions de flambement : 

Selon les règles de (CBA.93) on a : λ=
Lf

i
      

 Avec : i=√
l

B
=

b

√12
 et   Lf = 7l0                                                       

  λ =3.46 
Lf

b
     λ=3.46 .0, 7 

l0

b
 =2.425

l0

b
 ≤ 35                                                        

 2.425.
306

30
 =24.74≤ 35 ……… . . cv 

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

β : Section du béton. 

 λ : l’élancement du poteau. 

 l0 : Hauteur d’étage. 

a : section du poteau. 

 lf  : Longueur du flambement.  

Tous les résultats sont récapitulés dans les tableaux ci-dessou : 

 

i  = 

    

   Niveau 

  

Formule de calcul 

Charge 

d’exploitation 

Q (kN/m
2
) 

Charge 

permanente 

G (kN/m
2
) 

0      Terrasse             Q0 1.00 5.48 

1     7 étage        Q0 + Q 2.50 9.18 

2     6 étage      Q0+0.95x2xQ 3.85 12.88 

3     5 étage      Q0+0.90x3xQ 5.05 16.58 

4     4 étage     Q0+0.85x4xQ 6.10 20.28 
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Calcul de la section du  poteau : 

 

 

 

 

La section afférente de plancher : Saff (plancher)=20.23m
2
 

Calcul de la section du poteau : (terrasse) 

 La longueur afférente  de la poutre principale :    𝐋𝐚𝐟𝐟−𝐩𝐩= 4.75m. 

-La longueur afférente  de la poutre secondaire :   𝐋𝐚𝐟𝐟−𝐩𝐬= 3.05m. 

Détermination de l’effort normal ultime Nu : 

Pu =  N plancher + N pp +Nps  

Nu= 1,15 x Pu 

Nplancher  = (1.35Ng + 1.5 Nq)xSaff  

N pp = 2500 x hpp  x b x Laff−pp  

Nps   = 2500 x hps  x b x Laff−ps  

Avec : 

n : nombre de planchers. 

Ng  : Effort normal dû aux charges permanentes et 

Nq  : Effort normal dû aux charges d’exploitation. 

5     3 étage     Q0+0.80x5xQ 7.00 23.98 

6     2 étage     Q0+0.75x6xQ 7.75 27.68 

7     1 étage    Q0+0.71x7xQ 8.50 31.38 

8     RDC    Q0+0.68x8Xq 9.25 35.08 

Fig. II.3 Section. afférente d’un poteau 

sollicité. 

4
.8

5

/2
 

4
.6

5
 

∕2
 

3.05/2 
3.05/2 

PP 

PS 

Saff 
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Nu = 1.15 x Pu ………….d’après les règles BAEL91 

On va dimensionner les poteaux en utilisant le poteau le plus sollicité (intermédiaire). 

Exemple de calcul :(Poteau du 6
eme 

étage) : 

La surface afférente du poteau le plus défavorable : 

Saff = (4.85/2 + 4.65/2) x (3.05/2+3.05/2) = 14.5 m² 

Poids propre de poutres principales et secondaires : 

N pp  =  2500 x0.40x0.30 x4.75 =  1425 daN 

Nps   =  2500x 0.3 x 0.30x3.05= 686.25 daN 

Poids propre total des poutres principales et secondaires : 

N pt  = N pp  +N PS    =2111.25 daN           avec n=4 

Np   =1.35x N pt  x n=1.35x2111.25x2=5700.38 daN 

Poids propre de plancher : 

Gcumulé   =1288dan/m
2
 

Pcumulé =385daN /m
2 

N plancher = (1.35Gcumulé+1.5Pcumulé ) xSaff    = (1.35x1288+1.5x385) x14.5  

 Nplancher =33586.35 daN 

Pu =  N plancher + N p= 33586.35+5700.38=39286.73 daN 

Nu= 1,15 x39286.73=45179.74 daN 

La section réduite du poteau : 

Br  = 0,0077Nu = 0,0077x45179.74=347.88cm
2
 

(a-2). (b-2) = 347.88 cm
2
 

On prendra a=35 cm donc b=35 cm 

La Section du poteau au niveau de 6
ème

 étage est : (35x35) cm
2
 

 

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

Min (a, b)  25cm……………….. (zone III) ; …....................Condition vérifiée 
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Min (a, b) ≥ (he/20)  [(he/20) = (266/20) = 13.3]  30 > 13.3..Condition Vérifiée 

l/4< (a/b)………………………………………………………….Condition  vérifiée 

Détermination de l’effort normal ultime Nu : 

Pu =  N plancher + N pp +Nps  

Nu= 1,15 x Pu 

Nplancher  = (1.35Ng + 1.5 Nq)xSaff  

P pp = 2500 x hpp  x b x Laff−pp  

Pps   = 2500 x hps  x b x Laff−ps  

Avec : 

n : nombre de planchers. 

Ng  : Effort normal dû aux charges permanentes et 

Nq  : Effort normal dû aux charges d’exploitation. 

Nu = 1.15 x Pu ………….d’après les règles BAEL91 

On va dimensionner les poteaux en utilisant le poteau le plus sollicité (intermédiaire). 

Exemple de calcul :(Poteau du 6
eme 

étage) : 

 La surface afférente du poteau le plus défavorable : 

Saff = (4.50/2 + 3.50/2) x (4.50/2+3.50/2) = 16 m² 

 Poids propre de poutres principales et secondaires : 

N pp  =  2500 x0.30x0.45 x4.00 =  1350 daN 

Nps   =  2500x 0.3 x 0.40x4.00= 1200 daN 

 Poids propre total des poutres principales et secondaires : 

N pt  = N pp  +N PS   =2550 daN           avec n=4 

Np   =1.35x N pt  x n=1.35x2550x4=13770 daN 

 Poids propre de plancher : 

Gcumulé   =2139dan/m
2
 

Pcumulé =505daN /m
2 
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N plancher = (1.35Gcumulé+1.5Pcumulé ) xSaff    = (1.35x2139+1.5x505) x16  

 Nplancher =58322.4 daN 

Pu =  N plancher + N p= 58322.4+13770=72092.4 daN 

Nu= 1,15 x72092.4=82906.26 daN 

 La section réduite du poteau : 

Br  = 0,0077Nu = 0,0077x97876.5=638.38cm
2
 

(a-2). (b-2) = 638.38 cm
2
 

On prendra a=35 cm donc b=35 cm 

La Section du poteau au niveau de 6
ème

 étage est : (35x35) cm
2
 

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

Min Min (a, b)  25cm……………….. (Zone III) ; …....................Condition vérifiée 

 (a, b) ≥ (he/20)  [(he/20) = (266/20) = 13.3]  30 > 13.3..Condition Vérifiée 

l/4< (a/b)………………………………………………………….Condition  vérifiée 

Condition de flambement : 

Soit : 𝜆 =
𝐿𝑓

𝑖
≤ 35  ; avec :   B

I
i 

 et   B= 𝑎 × 𝑏. 

Avec: 

Lf : Longueur de flambement ; 

i : Rayon de giration de la section du béton ; 

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

B : Aire de la section du béton seul. 

Pour un poteau appartenant à un bâtiment à étages multiples, on a : 

Lf = 0.7×L0 ;   

Avec : 

L0 : Longueur libre du poteau.    

La longueur afférente  de la poutre principale :    𝐋𝐚𝐟𝐟−𝐩𝐩= 4.00m. 
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-La longueur afférente  de la poutre secondaire :   𝐋𝐚𝐟𝐟−𝐩𝐬= 4.00m. 

Tableau.II.4 :Tableau récapitulatif de vérification des conditions de RPA99 (version 2003) 

  

 

II.4 : Les voiles de contreventement : 

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

 

 

l ≥ 4a 

 

 

 

Première condition :        

Niveau  (a*b)cm
2
 L0(m)    Lf     B        I i=√I/B    ʎ ʎ≤35 

6eme et 7 

eme étage 

 

(35x35) 

 

3,06 

 

2,14 

 

1225 

 

125052,08 

 

10,10 

 

24,18 

 

Cv  

4eme et 

5eme 

étage  

 

(40x40) 

 

3,06 

 

2,14 

 

1600 

 

213333,33 

 

11,55 

 

18,53 

 

Cv  

2eme et 3 

éme étage 

 

(45x45) 

 

3,06 

 

2,14 

 

2025 

 

341718,75, 

 

12,99 

 

16,47 

 

Cv  

1 er étage   

(50x50) 

 

3,06 

 

2,14 

 

2500 

 

520833,33 

 

14,43 

 

14,83 

 

Cv  

RDC (50x50) 3,06 2,14 2500 520833,33 14,43 14,83 Cv  

l 

.  Voile en élévation. 

he 
a 

   hd 

      h 
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      l4 a a ≤ 4

l

 

        Avec :  l : largeur du voile correspond à la portée minimal ; 

Deuxième  condition :  

          amin  15 cm 

       Avec : 

           amin : épaisseur minimal du voile ; 

Troisième condition : Condition de rigidité aux extrémités :  

Dans notre structure on trouve 4 types de voiles : 

Pour le 1
er

 type voile de RDC et les étages courant : 

a 
25

he
 

he=h-hd    

    avec :  h : hauteur d’étage 

   hd : hauteur de la dalle 

he=306-16=290cm                         290/22=13.181cm 

             Niveau Epaisseurs cm 

             RDC     15 

   1ere au 7eme étage     15 
 

 

  

                            Tableau : épaisseurs des voiles 

Pour le 2
ème

 type voile linéaire:  

a  20

he

                            a≥306/20=15.3cm 

Pour voile linéaire on adoptera une épaisseur : a=15cm 

Voile périphérique : 

a≥he/25                        a≥306/25=12,24cm 

Pour voile linéaire on adoptera une épaisseur 15c 



 

 

CHAPITRE III 
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III :ETUDE D’un plancher 

 

III.1 :Introduction:  

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

contreventement, dont l’étude de ces éléments est indépendante de l’action sismique.  

III.2) Plancher à dalle pleine : 

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

(B.A/E.L 91). 

 
 ∅max ≤

16

10 
= 1.6cm 

Donc ; on prendra ∅ = 8mm 

Calcul de l’enrobage : 

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

2


 aC

x
  .14)

2

8
10( mmmmC

x
  

2


  aC

y

 
 𝑐𝑦 = (10 + 8 +

8

2
)𝑚𝑚 = 22mm 

Hauteurs  utiles: 

dx = hd − cx = 16 − 1.4 = 14.6cm 

 dy = hd − cy = 16 − 2.2 = 13.8cm 

III.2.1) Evaluation des charges  et combinaison fondamentales : 

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

G=370daN/m
2
      Q=150daN/m

2
 

a) Combinaisons fondamentales : 

Etat limite ultime : 

Plancher RDC : 

q u=1.35G+1.5Q  

q u=1.35∗370+1.5∗150=724.5 

Etat limite service : 

q s = G + Q 

q s = 370 + 150 =520 
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b) Calcul des sollicitations : 

Etat limite Ultime : 

 
Mxu = μ

xu
× qu × lx  

2 Suivant la direction lx

Myu = μ
yu

× Mxu         Suivant la direction ly

  

Etat limite Service : 

 
Mxs = μxs × qs × lx  

2 Suivant la direction lx

Mys = μys × Mxs         Suivant la direction ly

  

 

 𝐚𝐯𝐞𝐜: 

𝜇𝑥𝑒𝑡𝜇𝑦 = 𝑓(𝜉, 𝜗) 

𝜉 =
𝑙𝑥
𝑙𝑦

 

ϑ: coefficient de poisson. 

ϑ = 0
 
 état limite ultime  béton fissuré .

ϑ = 0.2
 
 état limite service  béton non fissuré .

 

c) Mode d’encastrement  

 Type(1) : panneaux  de rive de deux appuis assurent un encastrement partiel  

                   3.40                                                3.40                                                           

                                       0. 5𝑀𝑥9                  0. 5𝑀𝑥10  

        

 5.20                                 0. 85𝑀𝑥9  5.00                                      0.85𝑀𝑥10       

         

 

                                       0. 3𝑀𝑥9                                                    0. 3𝑀𝑥10  

0. 3𝑀𝑦9                           0. 5𝑀𝑦9   0. 5𝑀𝑦10                   0. 3𝑀𝑦10                                        

                    0. 85𝑀𝑌9                                                            0. 85𝑀𝑦10  

 Type(2) : panneaux continues au-delà de leurs appuis 

                   3.40                                              3.40                                                           

                                       0. 3𝑀𝑥11  0. 3𝑀𝑥12  

 

 5.20                                          0. 85𝑀𝑥11  5.00                                      0.85𝑀𝑥12       

         

 

                                       0. 5𝑀𝑥11                                         0. 5𝑀𝑥12  

0. 5𝑀𝑦11                   0. 5𝑀𝑦11           0. 5𝑀𝑦12                     0. 5𝑀𝑦12                                        

              0. 75𝑀𝑌22                                                    0. 75𝑀𝑦23                    

 

 

6 

 

 

7 

 

 

2 

 

 

12 
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     Fig.III.1 : moment en travée et en appuis (panneau de rive dont deux appui assurent un 

encastrement partiel                                               

   

                          

moment en travée et en appuis (panneau de rive dont un seul appui assurent un encastrement 

partiel) 

 

III.2.2 calcul des moments fléchissant  

Les  résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants : 

Exemple de calcul détaillé : 

L x  = 3.40m 

L y  = 5.20 m 

 =  
y

x

L

L
= 0.65  

0.4<  <1           

 

Etat limite ultime: 

 = 
y

x

L

L
 = 0.65                                                 

u
x= 0,0751 et 

u
y = 0.3613 

𝑀𝑥
𝑢  =

x
u . qu .lx

2  
= 0.0751 *724.5* (3.40)

2 
=628.98daN .m 

𝑀𝑦
𝑢=

y
u . Mx

u= 0.3613*628.98=227.25daN .m 

 

Moment en travée : 

Mty
u = 0.85 My

u  = 0.85 227.25 =193.16 daN.m 

Mtx
u  = 0.85 Mx

u  = 0.85 628.98 = 534.63daN.m 

 

Moment en appui : 

 Appuis intermédiaires : 

Maix
u = -0.5 Mx

u  = - 0.5 628.98= -314.49daN.m 

La dalle porte suivant 

Les deux directions 

Tablea

u 
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Maiy
u  = -0.5 My

u  = - 0.5 227.25 = -113.63daN.m 

 

 Appui de rive : 

Marx
u

 = -0.3 Mx
u  = - 0.3 628.98= - 188.69daN.m 

Mary
u

 = -0.3 My
u  = - 0.3 227.25= - 68.18daN. 

 

 

 Etat  limite de service : 

 = 
y

x

L

L

                                                           

x = 0.0805  et     y = 0.5235 

Mx
ser  =x. qs .lx

2  
= 0.0805*520* (3.40)

2 
=483.90daN .m 

𝑀𝑌
𝑠𝑒𝑟=y. 𝑀𝑥

𝑠𝑒𝑟=0.5235*483.90=253.32daN .m 

Moment en travée : 

𝑀𝑡𝑌
𝑠𝑒𝑟= 0.85 Mx

ser  = 0.85 483.90= 411.32daN.m 

𝑀𝑡𝑥
𝑠𝑒𝑟  = 0.85 𝑀𝑡𝑦

𝑠𝑒𝑟  = 0.85 411.32= 349.62daN.m 

Moment en appui : 

 Appuis intermédiaires : 

Maix
ser r

= -0.5 Mx
ser  = - 0.5 483.90= - 241.95daN.m 

𝑀𝑎𝑖𝑦
𝑠𝑒𝑟   = -0.5 𝑀𝑌

𝑠𝑒𝑟  = - 0.5 253.32= -126.66daN.m 

 Appui de rive : 

𝑀𝑎𝑟𝑦
𝑠𝑒𝑟 r

 = -0.3 𝑀𝑌
𝑠𝑒𝑟 r

 = - 0.3 253.32 = - 75.99daN.m 

Tableau III.1 tableau récapitulatif des moments fléchissant : 

           Etat 

 

Appui-travée 

Moment (daN.m) 

 

    Sens 

 

      ELU 

 

           ELS 

 

 

Appui 

Mi X-X -0.5𝑀0𝑥 =-65.11 241.95 

Y-Y -0.5𝑀0𝑦 =-23.53 126.66 

Mr X-X -0.3𝑀0𝑥 =-188.69 296.30 

Y-Y -0.5𝑀0𝑦 = −68.18 75.99 

 

   

Tableau 
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Tableau III.2 : tableau récapitulatif de la sollicitation maximale : 

Moment 𝑀𝑡𝑥𝑢  𝑀𝑡𝑥𝑠  𝑀𝑎𝑥𝑢  𝑀𝑎𝑥𝑠  𝑀𝑡𝑦𝑢  𝑀𝑡𝑦𝑠  𝑀𝑎𝑦𝑢  𝑀𝑎𝑦𝑠  

Niveau 314.49 411.32 314.49 241.95 113.63 349.62 113.18 126.66 

 

III.2.3) Calcul du ferraillage de la dalle plein : 

a) Sens X-X : 

a .1) En travée : 

 Etat limite ultime : 

Mtx
u = 3144.9N. m 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Mtx

u

σb × b × dx
2

=
3144.9

11.33 × 100 × 14,62
= 0,013 

μ = 0.013 < μ
l

= 0.392  A′N′existe pas 

1000εl = 1000εs  σs =
fe

γ
s

= 348MPa 

 𝛼 = 1.25 ×  1 −  1 − 2𝜇 = 0.016 

𝛽 = 1 − 0.4α = 0.994 

𝐝é𝐭𝐞𝐫𝐦𝐢𝐧𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 

A =
Mtx

u

σs × β × dx
=

3144.9

348 × 0.994 × 14.6
= 0.62cm2 

Détermination des armatures minimales : 

Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haut adhérence de classe FeE400). 

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

At = max Acal ; Amin  = 1.28cm2 

𝐄𝐬𝐩𝐚𝐜𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐦𝐚𝐱𝐢𝐦𝐚𝐥 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 

l′écratementdes armatures ∶ e ≤ min 3hd ; 33cm = 33cm 

Choix des armatures : 

 

 

Travée 

 

X-X 

-0.85𝑀0𝑥=534.63 349.62 

 

Y-Y 

-0.75𝑀0𝑦 =-113.63 411.32 
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  4T10/ml   →A = 3.14cm²/ml  

 (T10 → e = 20 cm) 

 Etat Limite Service : 

Mtx
s =3496.2daN.m 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A  MPaf
f

cbb

c
126.0

1002

1

28

28



 


  

- Acier FeE400 

Avec : 53.1
2.3496

3.5346


ser

a

u

a

M

M


 

465.0
100

20

2

153.1



 016.0  

 Conclusion : 

b
 

b
 = 12MPa 

Fissuration peu nuisible              les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues. 

(Aucune vérification pour ( ) 

 

a.2) En appuis : 

Max
u = 3144.9N. m 

 Etat Limite Ultime 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Mtx

u

σb × b × dx
2

=
3144.9

11.33 × 100 × 14.62
= 0.013 

μ = 0.013 < μ
l

= 0.392  A′N′existe pas 

1000εl = 1000εs  σs =
fe

γ
s

= 348MPa 

 𝛼 = 1.25 ×  1 −  1 − 2𝜇 = 0.016 

𝛽 = 1 − 0.4α = 0.993 

𝐝é𝐭𝐞𝐫𝐦𝐢𝐧𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 

A =
Mtx

u

σs × β × dx
=

3144.9

348 × 0.993 × 14.6
= 0.62cm2 

Détermination des armatures minimales : 

Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haut adhérence de classe FeE400). 

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

?     
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Aa = max Ac ; Amin  = 1.28 cm2 

𝐄𝐬𝐩𝐚𝐜𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐦𝐚𝐱𝐢𝐦𝐚𝐥 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 

l′écratementdes armatures ∶ e ≤ min 3hd ; 33cm = 33cm 

Choix des armatures : 

4T10  A = 3.14cm2/ml 

(T10 e = 20cm) 

 Etat Limite Service : 

Max
s = 2419.5N. m 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A  MPaf
f

cbb

c
126.0

1002

1

28

28



 


  

- Acier FeE400 

Avec : 29.1
5.2419

9.3144


ser

a

u

a

M

M


 

295.0
100

20

2

119.1



 030.0  

 Conclusion : 

b
 

b
 = 12MPa 

Fissuration peu nuisible                  les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues. 

 (Aucune vérification pour ( ) 

b) Sens Y-Y : 

b.1) En travée : 

 Etat limite ultime : 

Mty
u = 1931.6Nm 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Mty

u

σb × b × dy
2

=
1931.6

11.33 × 100 × 13.82
= 0.0089 

μ =  0.0089 < μ
l

= 0.392  A′N′existe pas 

1000εl = 1000εs  σs =
fe

γ
s

= 348MPa 

 𝛼 = 1.25 ×  1 −  1 − 2𝜇 = 0.011 

𝛽 = 1 − 0.4α = 0.995 

𝐝é𝐭𝐞𝐫𝐦𝐢𝐧𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 

A =
Mtx

u

σs × β × dx
=

5346.3

348 × 0.979 × 13.8
= 1.14cm2 

?     
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Détermination des armatures minimales : 

Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haut adhérence de classe FeE400). 

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

Aa = max Ac ; Amin  = 1.28 Cm² 

 

𝐄𝐬𝐩𝐚𝐜𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐦𝐚𝐱𝐢𝐦𝐚𝐥 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 

l′écratementdes armatures ∶ e ≤ min 4hd ; 45cm = 45cm 

Choix des armatures : 

4T10  A = 3.14cm2/ml 

(T10 e = 20cm) 

 Etat Limite Service : 

Mty
s = 4113.2N. m 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A  MPaf
f

cbb

c
126.0

1002

1

28

28



 


  

- Acier FeE400 

Avec : 

  

145.0
100

20

2

189.0



 046.0  

 Conclusion : 

b
 

b
 = 12MPa 

Fissuration peu nuisible                les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues. 

(Aucune vérification pour ( ) 

b.2) En appuis : 

Max
u = 1886.9N. m 

 Etat Limite Ultime 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Max

u

σb × b × dx
2

=
1886.9

11.33 × 100 × 13.82
= 0.0087 

μ = 0.0087 < μ
l

= 0.392  A′N′existe pas 

1000εl = 1000εs  σs =
fe

γ
s

= 348MPa 

 𝛼 = 1.25 ×  1 −  1 − 2𝜇 = 0.034 

𝛽 = 1 − 0.4α = 0.986 

𝐝é𝐭𝐞𝐫𝐦𝐢𝐧𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞𝐬 𝐚𝐫𝐦𝐚𝐭𝐮𝐫𝐞𝐬: 
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A =
Mtx

u

σs × β × dy
=

5842.7

348 × 0.986 × 13.8
= 1.23cm2 

Détermination des armatures minimales : 

Dalle qui porte suivant deux sens (barres à haut adhérence de classe FeE400). 

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

Aa = max Ac ; Amin  = 1.28 cm2 

 

Choix des armatures : 

 4T10  A = 3.14cm2/ml 

T10 e = 20cm 

 

 Etat Limite Service : 

Max
s = 2419.5 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A  MPaf
f

cbb

c
126.0

1002

1

28

28



 


  

- Acier FeE400 

Avec : 29.1
5.2419

9.3144


ser

a

u

a

M

M


 

345.0
100

20

2

129.1



 046.0  

 Conclusion : 

b
 

b
 = 12MPa 

Fissuration peu nuisible                  les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues. 

   (Aucune vérification pour ( ) 

 

III.2.4. Vérification des l’effort tranchant : 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑𝑥
< 𝜏 𝑢  

Avec : 

τu : contrainte tangente 

τ u : contrainte tangente admissible. 

Tu
max : effort tranchant max. 

Calcul de𝐓𝐮
𝐦𝐚𝐱: 

?     
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Tu
max est calcul par la forme suivante: 

Tx
u =

qu × lx

2
×

ly
4

lx
4+ly

4
 

Ty
u =

qu × ly

2
×

ly
4

lx
4+ly

4
 

Le panneau le plus sollicité est le panneau () ; avec : 

Plancher haut sous-sol : 

Tx
u =

qu ×lx

2
×

ly
4

lx
4+ly

4 =
7.25×3.4

2
×

(5.2)4

(3.4)4+(5.2)4
=10.42KN 

Ty
u =

qu ×ly

2
×

ly
4

lx
4+ly

4=
7.25×5.2

2
×

(5.2)4

(3.4)4+(5.2)4
=15.93KN 

Donc :𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 =15.93 

τu =
Tu

max

b × dx
=

1593

100 × 14.6 × 100
= 0.0036 

τ u = 0.00𝑀𝑃𝐴         05fc28 = 1.00MPa 

 𝜏𝑈 = 0.0036𝑀𝑃𝑎 < 𝜏 𝑈 = 1.
𝐼𝑙 𝑛𝑦 𝑎 𝑝𝑎𝑠 𝑟𝑒𝑝𝑟𝑖𝑠𝑒 𝑑𝑒 𝑏é𝑡𝑜𝑛𝑛𝑎𝑔𝑒      

 
 
 𝑙𝑒𝑠 𝑎𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑏𝑒 𝑠𝑜𝑛𝑡 𝑝𝑎𝑠 𝑛é𝑐𝑖𝑠𝑠𝑎𝑖𝑟𝑠 

 

II.2.6) Vérification de la flèche : 

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 

𝑕𝑑
𝑙𝑥

≥
𝑀𝑡𝑥

20 × 𝑀𝑥
 

ρ =
A

b × dx
≤

2

fe
  ; fe  en MPa 

on fait vérifier pour le panneau le plus défavorable : 

Donc : 

𝑕𝑑

𝑙𝑥
=

16

340
=0.047 >  

M tx

20×Mx
 =0.044                                       les conditions sont vérifiées 

 ρ =  
3.14

100∗14.6
= 0.002 ≤

2

400
= 0.005  ; fe  en MPa          

le calcul de la flèche n’est pas nécessaire 

III.3.Étude du plancher:  

Dans notre structure, les planchers sont en corps creux (16+4 =20cm)  

Plancher = poutrelles + corps creux + dalle de compression 

- Plancher à corps creux : 

   Ce type de plancher est constitué par deux éléments fondamentaux : 
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0 0

1 b 1

h

h -h

0

0

b

b

L n

L = L n -bb

h -h

h

h

0

0

Eléments résistants (porteurs) : poutrelles en T comportant des aciers de liaison avec la dalle 

de compression. 

Eléments de remplissage (de coffrage) : les entre-nervures en béton sur lesquels est coulée 

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

répartition des charges. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

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

 

 

 

 

 

 

III.3.1- Détermination des dimensions des poutrelles : 

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

étages : Hauteur de 20 cm, dont 16 cm pour le corps creux et 4 cm pour la dalle de 

compression. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigIII.3:Section de calcul d’un plancher à corps creux. 
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ht =20 cm 

h1= 16 cm 

h0 =4 cm 

D’après [BAEL91/A.4.1, 3], on a: 

 

 2
b

0
bLn 

  

 10

L
b

1


 

 
 

01
h86b 

 
Avec : 

        Ln : Distance entre axes des nervures (Ln = 60 cm) [DTRB.C.2.2/Annexe C3] ; 

        L : Portée entre nus d’appuis (L= 3.10 m) ; 

        h0 : Hauteur maximale de la dalle de compression et 

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

Donc : 

      b1 ≤ 24 cm 

      b1 ≤ 31 cm 

      24 cm ≤ b1≤ 32 cm 

 

 

 

                                                                   

 

 

        

                                               

 

 

      Section de calcul 

On prend b1= 24 cm.                            

La largeur de la dalle de compression est donc : 

 b= 2b1 + b0 = 60 cm. 

 

 III.3.2- Ferraillage de la dalle de compression : [BAEL91/B.6.8,423] : 

 D’après les règles BAEL91, l’épaisseur minimale de la dalle de compression est de :  

    h0min =4 cm. 

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

dimensions des mailles ne doivent pas dépasser : 

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

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

  

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes : 

24 24 12 

h 1
 

h 0
 

60 
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2
//




A
A

 Si : Ln 50cm     
200

e
f

A 


;

 

 

 Si : 50cm  Ln 80cm     
.4

e

n

f

L
A 


et  

 Les armatures parallèles aux nervures, doivent avoir une section :             

Avec : 

fe : Limite d’élasticité en [MPa]. 

Armatures perpendiculaires aux nervures ( 
A ) : 

 

Détermination des armatures : 

Dans notre plancher, on a : 

cm80Lcm50cm60L
nn
  

 On prendra :∅6  𝑓𝑒 = 520𝑀𝑃𝑎 

L

n
mcmA

fe

L
A /46.0

520

6044
2










 
 

Choix des armatures :  

56/ml                 A = 1.41cm2/m 

 (6                   e = 20 cm). 

Armatures parallèles aux nervures 
)(

//
A

:    

Détermination des armatures : 

On a : 
L

mcm
A

A /71.0
2

41.1

2

2

//


  

Choix des armatures :   

56/ml                         A = 1.41cm2/ml 

(6                            e = 20 cm). 

Choix : Le treillis soudé adopté est : TS 6 (200x200) mm². 

 

III.3.3- Etude des poutrelles: 

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

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

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

défini en fonction du rapport de la charge d’exploitation aux charges permanentes et limité, 

éventuellement par des conditions complémentaires :  [CBA93/B.6.2,20]. 

Evaluation des charges :  

Les poutrelles supportent les charges suivantes : 

1èr          7ème étage :Plancher  terrasse 
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 G = 370 daN/m2                                                                G = 548 daN/m2                      

Q = 150 dan/m2                                                                  Q = 100 dan/m2                                     

Combinaisons fondamentales : 

-Etat limite ultime :                                            -Etat limite de service : 

𝑞𝑢 = 1.35 × 𝐺 + 1.5𝑄                                                𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 

𝑞 𝑢 = 𝑞𝑢 × 0.6                                                                𝑞 𝑠 = 𝑞𝑠 × 0.6 

a)1
er

 étage et plus : 

 Etat Limite Ultime : 

𝑞𝑢 = 1.35 × 𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 × 370 + 1.5 × 150 = 724.5𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

𝑞 𝑢 = 𝑞𝑢 × 0.6 = 724.5 × 0.6 = 434.7𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

 Etat Limite Service :   

𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 370 + 150 = 520𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

𝑞 𝑠 = 𝑞𝑠 × 0.6 = 520 × 0.6 = 312𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

b) Terrasse : 

 Etat Limite Ultime : 

𝑞𝑢 = 1.35 × 𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 × 548 + 1.5 × 100 = 889.8𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

𝑞 𝑢 = 𝑞𝑢 × 0.6 = 889.8 × 0.6 = 533.88𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

 Etat Limite Service :   

𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 681 + 100 = 648𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

𝑞 𝑠 = 𝑞𝑠 × 0.6 = 781 × 0.6 =
388.8𝑑𝑎𝑁

𝑚𝑙
 

 Remarque : 

Voir les tableaux des charges et combinaisons de charges « chapitre II ». 

 

 Types de poutrelles : 

On distingue les poutrelles dont les schémas statiques sont les suivants : 

TYPE : 1 

𝑞𝑢 = 889.8𝑑𝑎𝑁 

𝑞𝑆 = 648𝑑𝑎𝑁 
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FigIII.4 :schéma statique de poutrelles type1 

TYPE : 2 

𝑞𝑢 = 889.8𝑑𝑎𝑁 

𝑞𝑆 = 648𝑑𝑎𝑁   

 

          FigIII.5:schéma statique de poutrelles type2 

Méthode forfaitaire : pour le calcul des planchers à charge d’exploitation modérée ; 

[CBA93/B6.2.21] 

Méthode d’A. Caquot : pour les planchers à charge d’exploitation relativement élevée.  

[CBA93/B.6.2.22]  

                                                             

III.3.3.1) Méthode forfaitaire : 

Domaine d’application : 

    Pour utiliser la méthode forfaitaire, les conditions suivantes doivent être vérifiées : 

 Les valeurs des charges d’exploitation respectent la condition : 

             Q [daN/m2] ≤ min (2G ; 500 daN/m2)  

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

travées; 

 Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 et 

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable 

Le principe de la méthode : 

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

(poutre simplement appuyée) (voir figure III.9.a) ; 

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

considérée. 

 

 

 

 

 Définition des moment : 

Mt : Moment maximum en travée. 

 Moments en travées : 

 
00

ew

t
M05.1;M)3.01(max

2

MM
M 




 

0t
M

2

3.01
M




 (Pour une travée intermédiaire) 

0

2

3.02.1
MM

t




 (Pour une travée de rive) 

-Moments sur appuis de rive : Mar   

Mar = 0             pour appuis simples ;         

Mar = -0.2 M0           pour un encastrement partiel et        

Mar  = -0.4 M0           pour un encastrement parfait.       

-Moments sur appuis intermédiaires : Mai (figure III.10) 

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 

travées et : 

Mai = -0.4 M0          pour les autres appuis intermédiaires. 

 

 

 

n n +1 n +1 n 

 

a) poutre isostatique 

M0 

b) poutre continue 

Mt 

Me Mw 

 

                        -0.5 M0         -0.4M0          -0.4M0            -0.5M0 - 0.6 M0 

l1                    l2          l1                    l2          l3                 l4                    l5 

FigIII.6 :Moments sur appuis intermédiaires. 
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Remarque : 

Pour le calcul des moments en appuis, on prend la valeur maximale du moment de part et 

d’autre de l’appui ; 

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire (type 

1) :  

-Q =100daN/ m
2≤ min 2 × 548; 500 𝑑𝑎𝑁/𝑚 ) = 500𝑑𝑎𝑁/𝑚2   Condition vérifiée. 

-Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes  dans les différentes travées  

 Condition vérifiée. 

-Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre  0,8  et 1,25  

25,18,0

1



i

i

L

L
 

0.8 ≤
𝑙𝑖

𝑙𝑖+1
=

310

310
= 1 < 1.25                              . 

0.8 ≤
𝑙𝑖
𝑙𝑖+1

=
310

310
= 1 ≤ 1.25 

 

-La fissuration est considérée comme non préjudiciable  Condition vérifiée. 

Conclusion : 

Les 4conditions sont vérifier pour les types suivantes : type 1 et type 2  

On peut utiliser la méthode forfaitaire 

 

III.3.3.1.1) Application de la méthode forfaitaire : 

-On prend le 1
er

 type comme un exemple de calcul (forfaitaire). 

Poutrelle 1 :  

G=548daN /m
2 

Q=100daN /m
2 

𝑞 𝑢 = 533.88𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 

𝑞 𝑠 = 388.8𝑑𝑎𝑁/𝑚𝑙 



Conditions vérifiées 
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Schéma statique 

TYPE : 1 

𝑞𝑢 = 889.8𝑑𝑎𝑁 

𝑞𝑆 = 648𝑑𝑎𝑁 

 

 FigIII.7 :Moments fléchissent en appuis   

Moments fléchissant en travées : 

.  

Pour les travées de rives AB et CD : 

 

 

 

 

 

 

 

On prend : 011
75.0 MM

t


 

Travées intermédiaires BC : 

  

 

 

 

 

15.0
548100

100








PG

P
 éeion vérifi....Condit 

3

2
15,00  












012

012

52.0

54.0

MM

MM

t

t





















 







012

01012

2

15.03.01

)05.1;15.03.01max(
2

5.05.0

MM

MMM

t

t

   

   































 



























 







011

011

011

01011

011

01011

62.0

70.0

2

15.03.02.1

05.1;15.03.01max
2

2.05.0

2

3.02.1

05.1;3.01max
2

2.05.0

MM

MM

MM

MMM

MM

MMM

t

t

t

t

t

t




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On prend :
012

60.0 MM
t


 

 Moments en travées : 

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

uu

t
MM

011
75.0

                     
mdaN

Lq
M

uu
.87.1068

8

10.3
8.889

8

22

01



  

         = 0.75 × 1068.87 = 801.65daN.m 

uu

t
MM

012
60.0

                       
mdaN

Lq
M

uu
.87.1068

8

10.3
8.889

8

22

01





 

       = 0.60 × 1068.87 =641.32daN.m 

    

 Etat limite de service (E.L.S) : 

serser

t
MM

011
75.0

                     
mdaN

Lq
M

serser
.41.778

8

10.3
648

8

22

01





 

          = 0.75× 778.41= 583.80daN.m 

 

    
serser

t
MM

012
60.0

          
mdaN

Lq
M

serser
.41.778

8

10.3
648

8

22

01





 

           = 0.60 × 778.41 = 467.04daN.m 

 Moments en appuis : 

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

 MA =- 0.2 ×
u

01
M  = - 0.2 × 1068.87 = -213.77daN.m 

 MD = - 0.2 ×
u

01
M  = - 0.2 × 1068.87 =-213.771daN.m 

MB= - 0.5×
u

M
02

 = - 0.5 × 1068.87= - 534.43daN.m 

MC = - 0.4 ×
u

M
03

 = - 0.4 × 1068.87 = - 427.54daN.m 

 Etat limite de service (E.L.S) : 

MA  = - 0.2 ×
ser

01
M  = - 0.2 × 778.41 = - 155.68daN.m 

MD = - 0.2×
ser

M
01

 = - 0.2 × 778.41= -155.68daN.m 

u

t
M

1

u

2t
M

ser

1t
M

ser

t
M

2
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MB = - 0.5×
u

M
02

 = - 0.5×778.41 = - 389.20daN.m 

 MC= - 0.5 ×
ser

M
03

 = - 0.4 ×778.41 = - 311.36daN.m 

Calcul de l’effort tranchant (T) :  

T=
𝑞𝑢×𝑙

2
∓

𝑀𝑔+𝑀𝑑

2
 

ELU : 

 Travée A-B (par exemple) 

T1 =
qu × l

2
+

MA − MB

2
=

889.8 × 3.1

2
+

213.77 − 534.43

2
= 1218.86daN 

 

T2 =
qu × l

2
+

MA − MB

2
=

889.8 × 3.1

2
−

213.77 − 534.43

2
= 1539.52daN 

 

Travée B-C : 

T1 =
qu × l

2
+

MB − MC

2
=

889.8 × 3.1

2
+

534.43 − 427.54

2
= 1432.63daN 

 

T2 =
qu × l

2
+

MB − MC

2
=

889.8 × 3.1

2
−

534.43 − 427.54

2
= 1325.75daN 

 

 

Travée C-D : 

T1 =
qu × l

2
+

MC − MD

2
=

889.8 × 3.1

2
+

427.54 − 213.77

2
= 1486.07daN 

 

T2 =
qu × l

2
+

MC − MD

2
=

889.8 × 3.1

2
−

427.54 − 213.77

2
= 1272.30daN 

 

ELS 

Travée A-B : 
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T1 =
qS × l

2
+

MA − MB

2
=

648 × 3.1

2
+

155.68 − 389.20

2
= 887.65daN 

 

T2 =
qS × l

2
+

MA − MB

2
=

648 × 3.1

2
−

155.68 − 389.20

2
= 1121.16daN 

Travée B-C : 

T1 =
qS × l

2
+

MB − MC

2
=

648 × 3.1

2
+

389.20 − 311.36

2
= 1043.32daN 

 

T2 =
qS × l

2
+

MB − MC

2
=

648 × 3.1

2
−

389.20 − 311.36

2
= 965.48daN 

 

Travée C-D : 

T1 =
qS × l

2
+

MC − MD

2
=

648 × 3.1

2
+

311.36 − 155.68

2
= 1082.24daN 

 

 T2 =
qS ×l

2
+

MC−MD

2
=

648×3.1

2
−

311.36−155.68

2
= 926.56daN 

Diagramme des moments fléchissant :  

 E.L.U  

 

M : en [daN.m] 

 

 

 

 

 

EL.S : 

M : en [daN.m ] 

 

 

A                                   B                            C                                D                           
           801.65                      641.32                      801.65                     

213.77                         534.43                      427.54                      213.77                        

155.68                            389.20                    311.36                        155.68 
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FigIII.8 :Diagramme des moments fléchissant 

 

ELU : 

Efforts tranchants : 

L

MM

2

Lq
T

dgu




 

T : en [daN]  

 

                 1218.18                         1432.63                 1486.07 

 

 

                                       1539.52              1325.75                 1272.30 

                          FigIII.9 :Diagramme des efforts tranchants en ELU.   

E.L.S : 

Efforts tranchants : 

L

MM

2

Lq
T

dgu




 

T : en [daN] 

                 887.65                         1043.32                 1082.24 

 

 

 

                                       1121.16             965.48                926.56 

 

                                

  

Conclusion : 

    A                                B                             C                                D                                      583.8                           467.04                      583.8 

 

 

 

 

 

 

                                   Fig III.10 :Diagramme des efforts tranchants en 

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

moments fléchissant maximales.  

Etat limite ultime : 

        = 801.56daN.m 

Ma
u = 534.43daN. m 

Etat limite service : 

Mt
s = 583.80daN. m 

Ma
s = 389.20daN. m 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 1121.16daN 

III.3.3.3- Détermination des armatures : 

a. En travées : 

 Etat Limite Ultime : 

          = 801.56daN.m 

Vérification de l’étendue de la zone comprimée: 













2

h
dhbM

0

0bT

 

 

 

 

mNM
u

t
.6.8015  mNM

T
..2.43507 la zone comprimée se trouve dans la table de 

compression, donc la section de calcul sera considérée comme une section rectangulaire de 

dimension (b×h) = (60×20) [cm
2
]. 

 

Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

036.0
)18(6033.11

6.8015

22








db

M

b

u

t


  A N’existe pas.

 

s
1000  

l
1000   MPa348

15.1

400f

s

e

s





 

u

t
M

Fig.III.17.:Section de calcul en travée 

1
8 

2
0

 

 

A 

u

t
M

mNM
T

.2.43507
2

4
1846033.11 









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  047.021125.1    

981.04.01    

Détermination des armatures : 

 

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

2
0.22cm

400

1.8
18120.23

fe

t28
f

d
0

b0.23
min

A 

 
 

 

Choix des armatures : 

    3T10            A = 2.36cm
2 

 Etat Limite Service : 

        = 583.80daN.m 

 

Vérification de l’étendue de la zone comprimée : 

    6.1541836.215
2

460
15

2

2

0

2

0



 hdA

bh
H  0 

 La zone comprimée se trouve dans la nervure la section de calcul sera une section en Té. 

 
cm

b

Ahbb
D 95.18

12

36.2154)1260(15

0

00








. 

2

2

0

2

00
2.170

12

1836.2304)1260(30)(
cm

b

dAhbb
E 







 

cmEDDy 06.42.170)95.18(95.18
22

1


 

 

2

33

2

1

3

010

3

1
)04.218(36.215

3

)406.4()1260(06.460
)(15

3

))((






 ydA

hybbby
I

I 

= 10355.6 cm
4 

564.0
6.10355

5838


I

M
K

t
ser

 

ser

t
M

  2

min
30.1;max cmAAAA

ttt


2
30.1

18981.0348

6.8015
cm

d

M
A

s

u

tu

t









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b
 = K.y1 = 0.564× 4.06 = 2.29MPa. 

 

Conclusion : 

b
 

b
 = 12MPa 

Fissuration peu nuisible                        les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues. 

   (Aucune vérification pour (𝜎𝑠) 

b. En appuis : 

 Etat Limite Ultime: 

      =-534.43daN.m   

   La table de compression se trouve dans la zone tendue et le béton tendu n’intervient pas 

dans les calculs de résistance, donc la section de calcul sera une section rectangulaire de 

dimensions (b0×h) = (12 20) [cm
2
]. 

 

Vérification de l’existence des armatures comprimées :   

121.0
)18(1233.11

5344.00

..
22





db

M

b

u

a






121.0  186.0
L

 A  N’existepas
 

 

 
 

 

MPa348
15.1

400f

s

e

s





 

Détermination des armatures : 

2
92.0

18926.0348

00.5344
cm

d

M
A

s

u

au

a









 

Condition de non fragilité : 

228

0min
22.0

400

8.1
181223.023.0 cm

fe

f
dbA

t


 

  2

min
04.1;max cmAAAA

ttt
 . 

Choix des armatures :                    

u

a
M

Section de calcul en appui 

 

20 
18 

12 

  162.021125.1  

935.04.01  
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a 

Bielle  Bielle  

d z 

a 

Sb 

Tu 

.b: Influence de l'effort tranchant 

sur un appui intermédiaire. 

 

 

1T14            A = 1.54 cm
2
. 

 E.L.S : 

              = - 389.20daN.m 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A  MPaf
f

cbb

c
126.0

1002

1

28

28



 


  

- Acier FeE400 

Avec : 37.1
20.389

43.543


ser

a

u

a

M

M


 

385.0
100

20

2

137.1



 189.0  

 Conclusion : 

b
 

b
 = 12MPa 

Fissuration peu nuisible                       les armatures calculées à l’E.L.U seront maintenues. 

   (Aucune vérification pour ( ) 

III.3.3.4- 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. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

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

 

ser

a
M

?     

FigIII.11.a: Influence de l'effort tranchant 

sur un appui de rive. 

 

28c0u
fba267.0T 
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Avec : 

        a = 0.9d = 0.9×18 = 16.2cm 

         Tu = 15395.2N ≤ 0.267×16.2×12×20×100 = 103809.6 N 

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

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

longitudinales inférieures: 

On doit vérifier que : 


















d9.0

M
T

f
A

u

u

e

s

l

 

222
43.010

189.0

5.8016
2.15395

400

15.1
36.2 cmcmA

l














……..  Condition vérifiée  

 

Il n’y a aucune influence de l’effort tranchant sur Al. 

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

On a : 

 

Fissuration peu nuisible : MPaMPa
f

b

c

u
67.24;2.0min

28




















 

MPa
u

71.0  MPa67.2
u
 Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 

moyenne 
90  

Section et écartement des armatures transversales At : 













minl

0

t
;

10

b
;

35

h
min

 

cm
t

57.01;
10

12
;

35

20
min 










    On prend : mm
t

6  de nuance d’acier FeE235 2

6
56.02 cmAA

tt
   

Espacement des armatures transversales : 

  K = 1  (flexion simple) et  

 
MPa

db

T
u

u
71.0

1001812

2.15395

0

max








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  90  

 

cm
b

fA
et

t
42.27

1124.0

23556.0

sin4.0
0

2















 

)cos(sinf8.0

Kf3.0

b

A

e

tju

3t0

t







 

Donc : cm
fb

fA

tu

et

t
60.51

)8.13.071.0(12

2358.056.0

)3.0(

8.0

280

3















 

Conclusion :  

cm
tttt

2.16);;(min
321

   

On adopte 

                                                                                    TSø (200X200) 

 

 

             1T14 

 

 

                                                                                Etrier 2ø6 

 

 

                                                                                       

 FigIII.12 :ferraillage de poutrelle 

III.3.3.5)-vérification de la flèche : 

Suivant les règles [BAEL 91 / B.7.5], il n’est pas nécessaire de calculer la flèche d’une poutre 

si toutes les inégalités suivantes sont vérifiées : 

16

1

L

h
  

cmcmd
t

2.16)40;9.0(min
1


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














ser

0

ser

t

M

M

10

1

L

h  

 

 

Vérification si le calcul de la flèche est nécessaire: 

cv062.0
16

1
064.0

310

20

16

1


L

h

 
















ser

ser

t

M

M

L

h

0
10

1

=
cv








 015.0

20.389

80.583

10

1
064.0

310

20

 

 

 

 

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

 

fedb

A 2.4

0




cv
fedb

A






 02.0

235

2.4
007.0

1812

54.12.4

0
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IV. Etude des éléments secondaires 

 

      IV.1.Etude des escaliers : 

  

      IV.1.1- Définition :  

 L’escalier est un élément qui permet la circulation verticale entre les différents niveaux d’un 

bâtiment. Il est défini par son emmarchement, giron, contre marche et sa volée. 

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

et un maximum de sécurité. 

      IV.1.2- Eléments constitutifs  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                         

Fig IV.1 Les éléments constitutifs d’un escalier 

Emmarchement : Longueur de la marche : 

g : Giron (largueur d’une marche) ; 

- h : Hauteur d’une marche ; 

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

- Paillasse : Plafond qui monte sous les marches : 

 

 

escalier                                           

 

 

A 

Jou

r  

Emmarchement Ligne de 

foulée 

Palier de 

repos 

Palier 

d’étage 

A 

  5
0

cm
 

Mur 

d’échiffre 

Coll

et  
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- Contre marche : Partie verticale d’une marche ; 

- Le jour : Espace entre 2 volées en projection horizontale ; 

- Le collet : Bord qui limite l’escalier du coté du jour ; 

- Ligne de foulée : Courbe décrite par une personne prenant l’escalier (tracée à 50cm 

du coté de jour); 

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

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

- Palier d’arrivée : Palier d’étage. 

    Dans ce projet, on a une seul type d’escaliers : 

 Escalier à  volées avec 2 paliers intermédiaires  

        IV.1.3- Escalier Type 1:    (usage d’habitation)          



Etude des élément secondaires 
 

[Tapez un texte] Page 56 
 

 

   FigVII.2 : Vue en plan de la cage d’escalier 

IV.1.3.1-Pré-dimensionnement : 

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

    
;66259 cmhgcm 
 

               h = 17cm.                  g = 30cm. 

Selon la formule de «BLONDEL» ; il faut que : 

    
cm66cm6417230cm59cm66h2gcm59 

  (Condition vérifiée). 

                                     Contre marches ;  Nc: nombre des contre marches. 

On aura 20 contre marches (N=11 contre marches pour le volée (1), et N=09 par le volée(2))  

 (n = N-1 = 9-1 =08 marches par volée(1)),et 

(n = N-1 = 09-1 =08 marches par volée(2)                   

 

 

 

 L’inclinaison de la paillasse : 

    

 54,2957,0
30

17


g

h
tg

  

2 4 0

11
0

1 1 5

1 1 5 1 1 5

2 5

33
0

29
0

30
25

11
0

18
0

18
17

306


h

H
N

c

h



g
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 La longueur de la paillasse (L Paillasse) : 

L paillasse =  (𝟏𝟓𝟑² + 𝟐𝟒𝟎²)  = 285cm. 

 L'épaisseur de l’est :  

 L/30 < e < L/20 ⟹   285/30 < e < 285/20  

⟹   9.5< e < 14.25 

On opte pour une épaisseur  d’ép. =  15 cm pour la paillasse et le palier 

4.4.4. Détermination des charges et surcharges : 

Le calcul se fera pour   1.5 m d’emmarchement. 

Palier : 

    IV.1.3.2- Descente de charges : 

1-volée : 

           a- Charges permanentes : 

-  Revêtement horizontal (Carrelage + mortier de pose + sable)   ……………    104 daN/m
2 

-  Revêtement vertical (104          )  ………………………………….………      58.93daN/m
2 

-  Poids propre des marches (2200         )  ..…………………………………...       187 daN/m
2 

-  Poids propre de la paillasse (2500                 )   ………………………...…      431.03 

daN/m
2
                                                 

-  Enduit au ciment (18                )  …………………………………………       31.03 daN/m
2
                                                                                               

     b- Charges d’exploitation : 

  Locaux à usage d’habitation ou bureau       Q1= 250 daN/m
2
 

 

 c- Combinaisons fondamentales :  

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

           q1
u
 = 1.35G1+ 1.5Q1 = 1.35×811.99 + 1.5×250 = 1471.19 daN/m

2
. 

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

           q1
ser

 = G1 + Q1 = 811.99 + 250 = 1061.99 daN/m
2
. 

   Pour une bande de 1m de largeur : 

G= 811.99 daN/m
2
                                                 

g

h


2

h





cos

ep
1




cos

5.1





Etude des élément secondaires 
 

[Tapez un texte] Page 58 
 

         q1
u
 = q1

u
 ×1.00 = 1471.19 × 1.00 = 1471.19 daN/mL. 

         q1
ser 

= q1
ser 

×1.00 = 1061.99 × 1.00 = 1061.99 daN/mL. 

                 2-Palier : 

        a- Charges permanentes : 

-    Revêtement horizontal (Carrelage + mortier de pose +sable) ……...……….  104 daN/m
2
 

-   Poids propre du palier (2500 × ep1)   …………………………………..…….   375 daN/m
2
 

  - Enduit au ciment (18 daN/m
2
/cm × 1.5cm)  ………………………………….   27 daN/m

2
  

        b- Charges d’exploitation :  

             Locaux à usage d’habitation ou bureau       Q = 250 daN/m
2
. 

c) Combinaisons fondamentales : 

Etat limite ultime (ELU) : 

q2u= (1.35× G +1.5Q) × 1 = (1.35×506 +1.5×250) × 1 =1058.1daN/ml. 

Etat limite service  (ELS) : 

q2s =   506  + 250  =756  daN/m 

   Pour une bande de 1m de largeur : 

         q2
u
 = q1

u
 ×1.00 = 1536 × 1.00 = 1058.1 daN/mL. 

         q2
ser 

= q1
ser 

×1.00 = 1110 × 1.00 = 756daN/mL. 

 

 Schéma statique : 

 

 

 

 

 

 

 

G2 = 506daN/m
2 


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Schéma d'escalier sous charge 

 FigIII.3 :Schéma  statique (ELU et ELS) 

 

Etat limite ultime (ELU) : 

Calcul des réactions :  

  daNRM
AB

11.28550
/  

Σ FV = 0 ⇒ RA+ RB = q1
u
 x 2.7+ q2

u
 x 1.3 

  RA+ RB = 1536 x 2.7 + 1471.18 x 1.3⇒  RA+ RB =  6059.73daN 

Σ M/B = 0  

RA =
q1 

u x 2.7x  
2.70

2 + 1.30 + q2
ux 1,30 x  

1.30
2  

4
 

RA =
1471.19 x 2.70 x  

2.70
2 + 1.30 + 1058.1 x 1,30 x  

1.30
2  

4
⇒ RA = 2855.11daN 

Σ M/A = 0 ⇒ 

RB =
q1 

u x 2.70 x  
2.70

2  + q2 
u x 1.30x  

1.30
2 + 2.70 

4
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RB =
1471.19 x 2.70 x  

2.70
2  + 1058.1 x 1.30 x  

1.30
2 + 2.70 

4
⇒ RB = 2492.63daN 

Vérification : 

Σ FV = 0 ⇒ RA+ RB = q1
u
 x 2.7+ q2

u
 x 1.3 

2855.11+2492.63 = 11471.19 x 2.7 + 1058.1 x 1.3⇒  RA+ RB =  5347.74daN 

 

Etat limite service (ELS) : 

Calcul des réactions : 

Σ FV = 0 ⇒ RA+ RB = q1
s
 x 2.7 + q2

s
 x 1.3 

  RA+ RB = 1110 x 2.7 + 1061.99x 1.3⇒  RA+ RB =  4377.59daN 

Σ M/B = 0  

 RA =
q1 

s x 2.7x  
2.70

2 + 1.30 + q2
s x 1,30 x  

1,30
2  

4
 

RA =
1061.99 x 2.70 x  

2.70
2 + 1.30 + 756 x 1,30 x  

1,30
2  

4
⇒ RA = 2059.34daN 

 

Σ M/A = 0  

RB =
q1 

s x 2.70 x  
2.70

2  + q2 
s x 1.30x  

1.30
2 + 2.70 

4
 

RB =
1061.99 x 2.70 x  

2.70
2  + 756 x 1.30 x  

1.30
2 + 2.70 

4
⇒ RB = 1790.83daN 

Vérification : 

  3.127.2qs10 qsRRF
BAv  

2059.34+1790.83=1061.99*2.7+756*1.3=3850.17 

Les sections : 

ELU : 

Section 1 : 0≤x≤2.7 
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Tx=Ra-qu1*x=2885.11-1471.19*x 

           T(0)=2855.11 

            T(2.7)=-1117.10 

 

M(x)=Ra*x-q*x*x ∕2 

M(x)=2855.11*x-735.595x² 

    

           M(0)=0 

 

           M(2.7)=2346.31 

 

Section 2 :   mx 3.10    

𝑇 𝑥 + RB – q2
u  

*x=0 

  𝑇 𝑥 =  q2
u  

*x- RB =1058.1*x-2492.63 

T(0)=-2492.63 

 

T(1.3)=-1117.1 

M(x)+q2
u
*x*x/2-RB*X=0 

M(x)=RB*X - q2
u  

x²

2
  

M(x)=2492.63x-529.05x² 

M(0)=0 

 

M(1.3)=2346.32 

ELS : 

Section 1-1 :  mx 7.20   
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xxqsRxM

xqsRxT

A

A

99.106134.20591.)(

1)(





 

   𝑇 0 = 2059.35 

  𝑇 2.7 = −808.03  

 

M(x)=RA*X – q1
s  

*X 

M(x)=2059.34x-530.99x² 

    M(0)=0 

 

   M(2.7)=1689.30 

 

Section 2-2  :  mx 3.10   

𝑇 𝑥 + RB – q2
s  

=0 

 𝑇 𝑥 =  q2
s  

*x- RB =756 x – 1790.83 

T(0)= -1790.83 

 

T(1.3)= -808.03 

 

M(x)= q2
s  

x

2
  X RB *X=0 

M(x)=RB*X - q2
s  

x²

2
 =1790.83 – 378 x² 

M(x)=2492.63x-529.05x² 

  M(0)=0 

  

 M(1.3)=1689.26 

 

Calcul du moment fléchissant maximal : 

Mmax ⇒T(xm ) = 0⇒ 2855.11 − 1471.19 ∗ x = 0 ⇒xm = 1.94m 
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M x = 2770.43daN. m 

Ferraillage :  

Moment En travée : ELU 

Mtu=0.80 Mmax=2770.43*0.8 =2216.34daN.m  

Moment en Appuis :  

Mau=-0.40 Mmax* =2770.43*0.4 =1108.17daN.m 

Moment En travée : ELS 

Mts=0.80 Mmax=1996.64*0.8 =1597.31daN.m  

Moment en Appuis :  

Mas=-0.40 Mmax* =1996.64*0.4 =798.66daN.m 

Les données : 

Matériaux :  

Béton : ƒ𝑐28=20MPA  

Acier : FeE400  

Coffrage : b= 1 m, h=0.15m, d=0.135m, c=c'=0.02m  

En travée : 

  Mt=22.16KN.m 

u=
𝑀1

𝑏𝜎𝑏𝑑
2
= 0.107< 0.259 

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires 

α=1,25(1− (1−2μ) =0.142  

β=1−0,4α    →    β=0,801 

At=
M1

β×σs x d
=

22163

0.801×348×13,5
= 5.89cm2 

 Choix des armature: 

At=6.79 cm² = 6T12  

 Espacement =16 cm  

Armature de répartition: 
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   𝐴𝑟 =
𝐴𝑆

4
=

6.79

4
 = 1,69 cm

2
 

On adopte: Ar= 2,01cm
2    

= 4T8 

En appuis: 

Mua= 0.4Mmax =1108.17 KN .m 

u=
𝑀1

𝑏𝜎𝑏𝑑
2 = 0,054 < 0,259 

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires 

  α=1,25(1− (1−2μ)  = 0,069 

   β=1−0,4α    →    β=0,972 

 A=
M1

β×σs x d
=

11081 .7

0.972×348×13,5
= 2.43cm2  

Donc; on adopte: Ast =4.52cm² =4T12 

 Espacement = 25 cm 

Armature de répartition: 

Ar = Ast/4 = 4,52/4=1.13cm
2
 

Donc; on adopte: Ar =4T8=2.01cm²  

4.4.6. Vérification à l’ELU : 

Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) 

      
    𝑨𝒎𝒊𝒏

= 𝟎. 𝟐𝟑 × 𝒃 × 𝒅 ×
𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
 = 1,39 cm

2 

Amin= 1.63cm
2
 < ATT =5.89 cm

2                                 
       

Amin= 1.63cm
2
 < Aap=4.52  cm

2                                
 Condition vérifiée 

Espacement des barres: 

L’écartement des barres d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes. 

Armatures principales : 

St ≤ min {2h; 25cm} (charge répartie + charge concentrée) 

St ≤ min = {30 ; 25 cm} = 25 cm. 

    Appui : St= 25 cm ≤ 25 cm.                                                                            

    Travée : St=25 cm ≤ 25 cm.                   Condition vérifiée 
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Armatures de répartition: 

St ≤ {3h ; 33cm} 

St ≤ {45; 33 cm} = 33 cm.  

Appui : St = 25 cm ≤ 33 cm. 

 Travée : St = 25 cm ≤ 33                   Condition vérifiée 

  

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

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

suivantes :  

Tu =  28.55 KN 

τu    =  min  
0,15 

fcj

ɣb
= 2,50 MPa

4 MPa

 
τu = 2,50 MPa 

τu  = 
𝟐𝟖𝟓𝟓.𝟏𝟏

𝟏𝟎𝟎 .  𝟏𝟑𝟓
 = 0,21 MPa <τu = 2,50 MPa                               Condition vérifiée 

Il n’y a pas de risque de cisaillement. 

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

τse≤ τse =  0.6*ψ*ft28      avec :  τse=
𝐯𝐮

𝟎.𝟗∗𝐝 𝐮
 

 u  : Somme des périmètres utiles des barres. 

 u  = 4 × pi ×  ∅ = 4 × pi × 12 =150.72 mm. 

τse=
𝟐𝟖𝟓𝟓𝟏.𝟏

𝟎.𝟗∗𝟏𝟑𝟓∗𝟏𝟓𝟎.𝟕𝟐 = 1.56MPa. 

τse =0.6x1.5x1.56 = 1.62MPa    (ψ =1.5 : Barres de haute adhérence). 

τse = 1.22MPa < τ¯se = 1.62MPa    

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

2.  Longueur de scellement droit :(BAEL 91/Art A.6.1, 23) : 

Armatures longitudinales : 

ls =
∅ ∗ fe

4τsu
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Tel que : τsu= 0.6*ψ
2
*ft28      = 0.6*1.5

2 
*1.8 = 2.43 Mpa 

𝑙𝑠 =
12 ∗ 400

4 ∗ 2.43
= 49.38cm 

On prend : ls= 50 cm 

La longueur de scellement dépasse la largeur de la poutre à la qu’elle les barres seront ancrée 

alors le BAEL admet que l’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont la longueur 

d’ancrage mesuré hors crochets est : lc = 0.4×ls (art A.6.1.253 BAEL 99). 

lc = 0.4× 50 = 20 cm 

Armatures transversales : 

ls =
∅ ∗ fe

4τsu
 

Tel que : τsu= 0.6*ψ
2
*ft28  = 0.6*1.5

2 
*1.8 = 2.43 Mpa 

𝑙𝑠 =
10 ∗ 400

4 ∗ 2.43
= 411.52 mm = 41.15cm 

On prend : ls= 45 cm  

La longueur de scellement dépasse la largeur de la poutre à la qu’elle les barres seront ancrée 

alors le BAEL admet que l’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont la longueur 

d’ancrage mesuré hors crochets est : lc = 0.4×ls (art A.6.1.253 BAEL 99). 

lc = 0.4× 40 = 18 cm 

 3.Longueur d’ancrage mesurée hors crochets : (BAEL D1 Art as.2.2 

τu = 
Tu

bd
 ≤ τ=

0,07 fc28

γb
=

0,07∗20

1,5
 = 0.93 MPa 

τu = 
28551 .1

1000∗135
= 0,21 

Donc condition est vérifiée. 

3. Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : (BAEL99Art AS .1.313) : 

Influence sur le béton : 

On doit vérifier la condition suivante 

2Vmax

ba
≤ 0,8

fcj

γb
⇒  Vu max  = 0,26 abfc28 

Avec: 

a: désigne la longueur d’appuis égale 0.9d 
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a=0,9d = 0,9*(135) = 121,5 mm 

Vu max  ≤ 0.267×121.5×1000×20=811012,5N 

D’où: Vu max  = 22.27 KN ≤ 811012,5 KN.                             Condition vérifiée. 

4.4.7. Vérification à l’ELS :  

Aux travées : 

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

Position de l'axe neutre: 

 (b/2)*y1
2
-15*As*(d-y1) = 50y1

2
+67.8y1-915.3            

   y1 = 4.35cm 

Moment d'inertie : 

I= (b*Y
3
)/3+ 15[A (d-Y) 

2
] 

I= (100*4.35
3
)/3 +15* 4.52*(1 3,5-4.35)

2 
=8420.15cm

4
. 

Contraintes dans le béton : 

σbc≤ σbc 

σbc : Contrainte dans le béton comprimé. 

σbc : Contrainte limite dans le béton comprimé 

σbc = 0.6 *fc28 = 0.6 × 25 = 15MPa. 

σbc = (Mser /I)*y1  = (15973/8420.15)*4.35= 14.42Mpa.  

σbc = 14.42 Mpa ≤ σbc =15 Mpa                                       Condition vérifié 

Aux appuis: 

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

σbc≤ σbc 

σbc : Contrainte dans le béton comprimé. 

σbc : Contrainte limite dans le béton comprimé 

σbc = 0.6 *fc28 = 0.6 × 20 =12MPa. 

σbc = (Mser /I)*y1  = (7986.6/8420.15)*4.35 = 4.13Mpa.  

σbc = 4.13 Mpa ≤ σbc =15 Mpa                                                Condition vérifiée.  



Etude des élément secondaires 
 

[Tapez un texte] Page 68 
 

1.Vérification de la flèche 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées: 

h 

L
 ≥ 

1

16
 

h

L 
  ≥  

Mt

10M0
 

           
A

b∗d 
≤  

4.2

fe
 

h

L
 = 

0.15

4
 = 0.038 

1

16
= 0.0625                                                                        Condition non vérifiée. 

  La première condition n’est pas vérifiée. 

F =  
M.l²

10.Ev .IFv
    (Art : Annexe D CBA 93) et f ≤f =   1 / 500  (L ≤ 5m. Art B.6.5.3 CBA 93) 

Ifv = 
bh3

12
 = 

1∗0.153

12
 = 0,000281cm4 

Ev = 3700 ∗  fc28
3

=  3700 ∗  20 =
3

 10043.45 MPa 

Mu max =2770.43KN.m 

f = 
MI2

10∗Ev∗IFv
 = 

2770.43∗3,8²

10∗10043 .45,9∗106∗0,000281
 = 0.054cm 
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f = 0.054cm <f  = 0,78 cm                                                           Condition vérifié

.   

Figure IV.4: Schéma de ferraiage 

Vérification des contraintes de cisaillement : 

       
daNT

u
11.2855

max


 

       
MPa

db

T
ux

u
21.0

1005.13100

1.28551
max









 

       
MPa00.1f.05.0

28cu


    

MPa
u

17.0


MPa1
u


 

Il n’y a pas de reprise de bétonnage    

 

IV.2- Etude des balcons : 

   Les balcons sont considérés comme étant  encastrés sur les poutres; sont calculés comme 

une console de 1m de largeur sollicitée par une charge permanente « G » et une surcharge 

d’exploitation « Q ». 

Dans notre structure ; on a plusieurs types des balcons : 

 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 
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IV.2- Etude des balcons : 

   Les balcons sont considérés comme étant  encastrés sur les poutres; sont calculés 

comme une console de 1m de largeur sollicitée par une charge permanente « G » et 

une surcharge d’exploitation « Q ». 

Dans notre structure ; on a plusieurs types des balcons : 

 

 de Exemple calcul : balcon type 01 : 

 

 

   

Figure IV.5 :Coupe du baLcon 

   2.1- Descente de charges : 

a. Charges permanentes: 

1-Carrelage + mortier de pose + sable …………………………………….           104  daN/m
2
 

2-Dalle pleine en béton armé (15cm) 2500×0,15   ….......................................       375 daN/m
2
 

3-Enduit au ciment (1.5cm) (18daN/m
2
/cm)    …………………………….....         27 daN/m²                        

     

Pour une bonde de 1m de largeur :  

          L
mdaNGG /50600.1   

Calcul de la charge due au poids du mur rideau : 

        1
1

 hGQ
mM   

Epaisseur du mur : e = 10 cm 
2

20.1754.1*182*75 mdaNG
m

  

Hauteur du mur : 
LM

mdaNQmh 32.49985.2*20.17585.22.005.3
1

   

b. Surcharges d’exploitation : 

Balcon pour locaux à usage commercial   :       

Pour une bande de 1m de largeur : 

2
150 mdaNQ 

G = 506 daN/m² 

Carrelage 
Mortier de pose 
 Sable 
 Dalle pleine 

  Enduit au ciment 

Carrelage 

Mortier de pose 

 Sable 

 Dalle pleine 

  Enduit au ciment 

1.02m 
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   00.1Qq 150 daN/mL.     

    Notre balcon n’est pas exposé aux intempéries ; donc la fissuration est considérée comme 

peu nuisible  a = 1cm. 

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

(B.A.E.L.91). 

         
10

h
d

max
      avec :    hd = 15cm 

          cm5.1
10

15

max
    

             Donc ; on prendra :  .12 mm  

Calcul de l’enrobage :       

                             

                   

                            

                  

Hauteur utile : 

       dx = hd – Cx= 15 – 1.6= 13.4 cm 

       dy== hd – Cy= 15 – 2.8= 12.2 cm 

 

 

                                                                                                                     

                                                                                                 

Moments fléchissant : 

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

 

              Mu= -1159.95daN.m 

    02.132.49935.1
2

02.1
1505,150635,100.135,1

2
5,135,1

22

 LQ
L

qGM
u

G + q 

Q 

1,02 

Fig.IV.6: Schéma statique du balcon 

2

2










aC

aC

Y

x

mmmmC

mmmmC

Y

x

28)
2

12
1210(

16)
2

12
10(



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

 

 

              Mser= -850.56 daN.m 

 

2.2- Calcul du ferraillage : 

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

       mdaNM
u

.95.1159       

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

056.0
5.1310033.11

5.11599

22








db

M

b

u




 

056.0   186.0
AB

  A   n’existe pas.  

s
1000 

 
 

L
1000 

 
  MPa348

15.1

400f

s

e

s





              

 

  072.021125.1  
                            

     971.04.01           

Détermination des armatures : 

L

s

u

u
mcm

d

M
A /54.2

5.13971.0348

5.11599 2









 

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

L
mcmhbA /2.1151000008.00008.0

2

min


                 2

min
54.2;max cmAAAA

aa
 /mL 

 

Choix des armatures : 

  3T12/mL             A = 3.39cm
2
/mL. 

 (T12            e = 33.33cm). 

 

 

 

 Etat limite de service (E.L.S.) : 

    02.132.499
2

02.1
15050600.1

2

22

 LP
L

qGM
ser

100 

A 

13.5 

15 

Fig IV.7 : Section du calcul 
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mdaNM
ser

.56.850  

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A      MPa12f6.0
100

f

2

1

28cbb

28c



  

- Acier FeE400 

Avec : 36.1
85056

95.1159


ser

a

u

a

M

M


 

        
38.0

100

20

2

136.1



                               Condition vérifiée           

 Conclusion : 

   
b

   
b

 = 12MPa 

 Fissuration peu nuisible           les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

   (Aucune vérification pour (𝜎𝑠) 

IV.2.3- Calcul des armatures transversales :  

       = (1.35G+1.5q).L + 1.35Q
 

       = (1.35 506 + 1.5 150) ×1.02 + 1.35 499.32 

       =1600.34 daN.m      

 

 

 MPa1f05.0
28cu

   (Fissuration peu nuisible)    

 MPa
u

12.0  MPa1
u
  

 Il n’y a pas de reprise de bétonnage 

IV.2.4- Calcul du flèche :  

 Condition de la flèche : [BAEL 91 / B.7.5] 

  
20

1

L

h


                            

 

   = 
fe

2

db

A


  

 Vérification si la flèche est nécessaire: 

  

..05.015.0
20

1
VC

L

h


 

072.0

max

u
T

max

u
T

 
MPa

db

T
u

u
12.0

1005.13100

4.16003
max









 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 
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 
 = ..005.0

400

22
000025.0

1005.13100

39.3
VC

fedb

A





  

Type 02: 

c. Charges permanentes: 

1-Carrelage + mortier de pose + sable …………………………………   104  daN/m
2
 

2-Dalle pleine en béton armé (15cm) 2500×0,15   ….............................       375 daN/m 

3-Enduit au ciment (1.5cm) (18daN/m
2
/cm)    ……………………         27 daN/m²                        

     

Pour une bonde de 1m de largeur : 

          L
mdaNGG /50600.1 

 

 Calcul de la charge due au poids du mur rideau : 

        
1

1
 hGQ

mM   

Epaisseur du mur : e = 10 cm 
2

20.1754.1*182*75 mdaNG
m


 

Hauteur du mur : LM
mdaNQmh 32.49985.2*20.17585.22.005.3

1
   

d. Surcharges d’exploitation : 

Balcon pour locaux à usage commercial   :       

Pour une bande de 1m de largeur : 

  
 00.1Qq

150 daN/m.     

    Notre balcon n’est pas exposé aux intempéries ; donc la fissuration est considérée 

comme peu nuisible  a = 1cm. 

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

dalle  (B.A.E.L.91). 

           10

h
d

max


     avec :    hd = 15cm 

            
cm5.1

10

15

max
 

  

             Donc ; on prendra :  .12 mm  

 Calcul de l’enrobage :       

                             

                   

                            

                  

 

Hauteur  utile : 

2
150 mdaNQ 

G + q 

Q 

1,25 

Fig.IV.2.2: Schéma statique du balcon 

G = 506 daN/m² 

2

2










aC

aC

Y

x

mmmmC

mmmmC

Y

x

28)
2

12
1210(

16)
2

12
10(




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       dx = hd – Cx= 15 – 1.6= 13.4 cm 

       dy= hd – Cy= 15 – 2.8= 12.2 cm 

 

                                                                                                                     

                                                                                                 

Moments fléchissant : 

 Etat limite ultime (E.L.U.) : 

 

 

 

              Mu= -1681.48daN.m 

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

 

 

              Mser= -1136.65 daN.m 

 

 

IV.2.2- Calcul du ferraillage : 

 Etat limite ultime (E.L.U.) : 

                      
mdaNM

u
.48.1681

      

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

081.0
5.1310033.11

8.16814

22








db

M

b

u




 
 

081.0

 186.0
AB

  A   n’existe pas.  

s
1000 

  L
1000     

MPa348
15.1

400f

s

e

s





              Fig IV.2.3 : Section du 

calcul 

 

  075.021125.1  

                           

     
97.04.01  

        

    25.132.49935.1
2

25.1
1505,150635,100.135,1

2
5,135,1

22

 LQ
L

qGM
u

    25.132.499
2

25.1
15050600.1

2

22

 LP
L

qGM
ser

100 

A 

13.5 

15 
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 Détermination des armatures : 

L

s

u

u
mcm

d

M
A /68.3

5.13971.0348

8.16814 2








  

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

L
mcmhbA /2.1151000008.00008.0

2

min


               

  2

min
68.3;max cmAAAA

taa


/mL 

 Choix des armatures : 

 

          4T12/mL                 A = 4.52cm
2
/mL. 

 

       (T12               e = 25cm). 

 Etat limite de service (E.L.S.) : 

 

 

 

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A           

MPaf
f

cbb

c
126.0

1002

1

28

28



 




 

- Acier FeE400 

Avec : 
48.1

65.1136

48.1681


ser

a

u

a

M

M


 

>38.0
100

20

2

136.1




                                       Condition vérifi 

 Conclusion : 

   b


  b


= 12MPa 

 Fissuration peu nuisible           les armatures calculées à E.L.U. seront maintenues. 

?     



072.0

mdaNM
ser

.65.1136
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   (Aucune vérification pour (

𝜎𝑠

) 

 

IV.2.3- Calcul des armatures transversales :  

       = (1.35G+1.5q).L + 1.35Q 

       = (1.35 506 + 1.5 150) ×1.25 + 1.35 499.32 

 

       =1809.21 daN.  

 

     

 

 

MPa1f05.0
28cu



  (Fissuration peu nuisible)    

 
MPa

u
12.0


MPa1

u


 

 Il n’y a pas de reprise de bétonnage 

 

IV.2.4- Calcul du flèche :  

 Condition de la flèche : [BAEL 91 / B.7.5] 

  20

1

L

h


                             

   = 
fe

2

db

A



 

 Vérification si la flèche est nécessaire: 

  
..05.015.0

20

1
VC

L

h


 

  = 
..005.0

400

22
000033.0

1005.13100

52.4
VC

fedb

A





  

 Conclusion : 

     Le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

IV. 3- Etude de l’acrotère : 

    IV.3.1- Définition : 

max

u
T

 
MPa

db

T
u

u
13.0

1005.13100

1.18092
max









 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 
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L’acrotère est un élément en béton armé qui coiffe la toiture, il a pour rôle : 

- protection des joints d’étanchéité des infiltrations d’eau pluviale et 

- la sécurité des gens, personnes. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

IV.3.2- Calcul du ferraillage : 

      L’acrotère est assimilé à une console verticale encastrée à sa base au plancher terrasse. 

      Il est soumis à un effort normal de compression dû à son poids propre Wp et un moment 

dû à une force horizontale Fp donnée par le R.P.A.99 (version 2003) (6.2.3).   

      Le calcul sera fait pour une bande de 1m de largeur et une épaisseur de 10 cm en flexion 

composée. 

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

préjudiciable. 

IV.3.3-  Détermination des sollicitations : 

 le poids propre : Wp 

Wp : Poids de l’élément considéré. 

Wp = V .   = 25001
2

15.0)08.010.0(
)1.06.0( 









 
          Wp = 183.75 daN.m 

 La force horizontale: Fp  R.P.A.99 (version 2003) (6.2.3) 

          Fp = 4.A.Cp.Wp 

Avec : 

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

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

FigIV.8 : Dimension de l’acrotère 

2 

8 

60 

10 15 

FP 

WP 

Mf 
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 



   

 

 

 

 

 
h

d

b

  

e
1

                2003)/Tableau 6.1]. 

Pour notre bâtiment, on a : 

                                       A= 0.25  (Groupe d’usage 2 ; Zone III) 

                                       Cp= 0.8    (Elément en console). 

                                        Fp = 4  0.25 0.8 183.75 

                                         Fp = 147 daN 

 Effort normal et moment fléchissant : 

 Etat limite ultime (E.L.U.) : 

       












L.F.5.1M

W35.1N

pu

pu















6.01475.1

75.18335.1

u

u

M

N













mdaNM

daNN

u

u

.3.132

06.248

 

 Etat limite de service (E.L.S) 

       












L.FM

WN

pser

pser













mdaNM

daNN

ser

ser

.2.88

75.183

 

 

IV.3.4- Détermination de la section des armatures : 

  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 (100 10) cm
2
. 

 Position du point d'application de l'effort normal : (N) 

 État limite ultime (E.L.U.) : 

         m
N

M
e

u

u
53.0

06.248

3.132

0
  

     me 53.0
0
  m03.002.0

2

1.0
c

2

h /


 

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

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

avec un moment fictifs 
f

M  calculé par rapport aux armatures tendues. 

 

 

 

100 

8 A 10 

               Section du calcul 
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Fig. IV.9:Position du point d’application de l’effort normal Nu 

mdaNc
h

eNeNM
uuf

.91.13802.0
2

1.0
53.006.248

2

/

0




















 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

 Etat limite ultime (E.L.U.) : 

0019.0
810033.11

91.138

22








db

M

b

u

f


  

0019.0   186.0
AB

  A   n’existe pas. 

S
1000  

L
1000     MPa348

15.1

400f

s

e

s



                                                                                                                                                                                                                                                                 

  0023.021125.1                                                         

999.04.01    

 Détermination des armatures: 

L

s

u

f

mcm
d

M
A

2

1
049.0

8999.0348

91.138









  

On revient à la sollicitation réelle (flexion composée) 

    
L

s

u
mcm

N
AA

2

1
04.0

348100

06.248
049.0

100









 

         Ar=A/4 =0.04/4              Ar =0.01 cm
2
/mL 

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

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

climatique armé d’acier de classe FeE400, le pourcentage des armatures sera 0.25% de la 
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section du béton si la longueur de l’élément est inférieure à 2.4m, avec un espacement 

n’excédent pas la plus petite valeur de 25cm et deux fois l’épaisseur du béton [CBA93/B5.3]. 

       L

2

min
mcm50.2101000025.0S%25.0A   

       L

2

mincalt
mcm50.2)A;Amax(A   

 Choix des armatures: 

             5T10/mL            A = 3.93cm
2
/mL 

             (T10            e = 20cm). 

  vérifiéeConditioncm10)2 ;  25min(e  . 

 Armatures de répartition : 

  
L

2tt

r
mcm98.0

4

93.3

4

A
A 

 

 Choix des armatures: 

              5T8/mL           A = 2.51cm
2
/mL 

              (T8              e = 20cm). 

 Etat limite de service (E.L.S.) : 

     m
N

M
e

s

s
48.0

75.183

2.88

0
  

    me 38.0
0
  m03.002.0

2

1.0
c

2

h
  

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

de  la section   la section est partiellement comprimée (S.P.C). 
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Fig. IV.10:Position du point d’application de l’effort normal Ns 

 Détermination des contraintes : 

- C : Centre de pression (point d’application) ; 

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

- y2 : La distance du point C à l’axe neutre 

 y1 = y2 + c 

N est un effort de compression    y2  0. 

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

 Calcul des contraintes : 

   

25.3200

4.338
100

93.390
4.333

4.334.33
2

10
4.38

2

)(
90

)'(
90

 -3c²- = p

2

0

/












p

p

cmccm
h

ec

cd
b

A
dc

b

A

 

  

e

d



   

 

 



0







 

s e r

s e r

s e r

c

y 1

y 2
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   

13.68457

4.338
100

93.390
4.332

)(
90

)'(
90

2c- = q

23

22

'

3










q

q

cd
b

A
dc

b

A

 

2
y  est la solution de l’équation 0

2

3

2
 qypy 013.6845725.3200

2

3

2
 yy  

Dont la résolution est comme suite : 

169269341)25.3200(
27

4
)13.68457(

27

4 3232
 pq  0 

Δ < 0 =>   cosυ = 
pp

q 3

2

3 
=

25.3200

3

)25.3200(2

13.684573









= -0.98 υ = 169.24° 

                  a = 2
3

25.3200
2

3


 p
= 65.32 

   y21 = a cos (υ/3) = 65.32 × cos (56.41)= 36.13cm 

   y22 = a cos ((υ/3) + 120°) = -65.19cm 

y23 = a cos ((υ/3) + 240°) = 29.06cm 

y2 = max (y21 ; y21 ; y21) = 36.13cm 

0 < y1 = y2 + c = 2.73 < 10……..condition vérifiée 

     D’où : cmy 73.2
1
  

 Calcul du moment  statique : 

MPaydk

MPayk

S

N
k

cmydA
yb

S

s

b

s

44.23)73.28(30.015)(15

81.073.230.0

30.0
98.61100

5.1837

100

.98.61)73.28(93.315
2

)73.2(100
)(15

2

1

1

3

2

1

2

1

























 

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

préjudiciable : 

                                                     Avec :      MPa400fet   6.1400FeE
e
  










28tes
f110  ;  f

3

2
min
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Donc :    MPa1878.16.1110  ;  400
3

2
min

s









  

             MPa12206.0f6.0
28cb

  

 Conclusion : 

b
  MPa

b
12                  

s
  MPa

s
187  

IV.3.5- Vérification des contraintes de cisaillement : 

     daNFT
Pu

4.1766.1175.15.1
max

  

    MPa
db

T
ux

u
022.0

1008100

1764

.

max




  

 MPa1f05.0
28cu

    

MPa
u

022.0  MPa1
u
  

 Il n’y a pas de reprise de bétonnage 

 

Remarque : 

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

semblables. 

 

                                                   
Schéma de ferraillage de l’acrotère. 

 

 Les armatures calculées en E.L.U. sont  maintenues 

 Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

 



 

 

CHAPITRE V 
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V. Etude sismique 

 

V.1-Introduction : 

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

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

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

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

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

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

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

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

algérien [R.P.A.99 (version2003)] 

V.2-Méthodes de calcul : 

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

par deux méthodes : 

 Méthode statique équivalente et 

 Méthode dynamique modale spectrale. 

V.2.1-Méthode statique équivalente : 

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

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

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

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

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

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

donné par la formule suivante : 

W
R

QDA
V




 
Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone ; 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ; 

Q : Facteur de qualité ; 

R : Coefficient de comportement et 

W : Poids total de la structure. 

 

 

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

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

1. Le bâtiment doit être 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 rigidité ne dépasse pas 

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

sismique ; 

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

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

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

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

contreventements verticaux pour être considérés comme indéformable dans leur plan ; 

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

ce dernier. 

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

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

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

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

progressivement de la base au sommet du bâtiment. 

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

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

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes : 

    Zone I :   Tous groupe. 

   Zone IIa : Groupe d’usage 3.  

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

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

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

    Zone IIb et III : 

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

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

       Groupe d’usage 1A, si la hauteur est 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 2010 ». 

 

 

V.2.2-Méthode dynamique : 

 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. 
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 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]. 

 Présentation du logiciel : 

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

structures. 

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

qui facilitent le travail de l’ingénieur : 

- Il donne plusieurs possibilités de création du modèle ; 

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

que le poids total de la structure ; 

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

structure» ; 

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

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

T, efforts normales, contraintes σ…) 

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 RobotBat (voir figure VI.1) : 

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

pleine par panneau. 

 Introduit les propriétés du matériau utilisé: les propriétés du béton (voir chapitre I) 

 Introduit les propriétés de chaque élément de la structure :la section et le matériau utilisé ; 

 Introduit les conditions aux limites  

 



Etude sismique 
 

[Tapez un texte] Page 88 
 

 
 

Fig.V.1:Interface du Robot Bat 

 

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

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

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

terres pour les voiles périphériques du sous-sol. 

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

poutres. 

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

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

 Détermination des combinaisons de charges : 

1)  1.35G + 1.5Q  

 2)  G + Q 

 3)  0.8G + E 

 4)  0.8G -  E 

 5)  G + Q + E 

  6)  G + Q - E 

o Vérification des erreurs ; 

o Lancement de l’analyse ; 

o Interprétation des résultats. 

 Détermination du spectre de réponse : 

Zone : IIa  

Usage : 2  

Assise : S3 

Coefficient de qualité  : 1.200 
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Coefficient de comportement : 4.000 

Amortissement : 7.00 % 

V.4-interprétation des résultats : 

V.4.1-Vérification la résultante des forces sismiques :  

La résultante des forces sismiques à la base 𝑉tobtenue  par combinaisons des valeurs modales, 

ne doit pas être inférieure à80%de la résultante des forces sismiques déterminées par la 

méthode statique équivalente V. 

 Calcul la force statique équivalente : 

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

par : 

W
R

QDA
V


  

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone ;  

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ; 

Q : Facteur de qualité ;  

R : Coefficient de comportement et  

W : Poids total de la structure ; 

 Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D : 

2.5η                                         0 ≤ T ≤ T2 

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

 T2 ≤ T ≤ 3s           

2.5η(T2/3)
2/3

(3/T)
5/3

                T > 3s    

 Coefficient de correction d’amortissement :         

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

  7.0)27   

Où :   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) 

   =7% 

=>   88.0)727  ≥ 0.7……….Condition vérifiée 

 Période caractéristique T2 :  

Site meuble (S3)   T2 = 0.50s (Tableau 4.7) 

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

 Période fondamentale : 

Elle est donnée par la formule suivante : 

T = CT hN
3/4 

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

égale à 34.34m et 

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

le tableau (4.6). 
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 Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA  

=>CT= 0.05 

 D’où : 

T = 0.05×(34.34)
3/4

 T = 0.71s 

D’autre part : 

Tx = 0.09 ×
hn

 Lx

 avec Lx = 21.5m 
 
 Tx = 0.67s 

Ty = 0.09 ×
hn

 LY

 avec Ly = 22m 
 
 Ty = 0.66s 

D’après l’article (4.24) de RPA99/version2003 : 

Il y a lieu de retenir dans chaque direction considérée la plus petite des deux valeurs, d’où : 

Tx = min 0.71; 0.67 = 0.67s 

Ty = min 0.71; 0.66 = 0.67s 

On a : 

T2 = 0.5s ≤ T = 0.71s≤ 3s 

Donc : 

D = 2.5η(T2/T)
2/3 

Dx = 2.5η(T2/Ty)2/3      
 
 Dx = 1.81   

Dy = 2.5η(T2/Ty)2/3      
 
 Dy = 1.83  

 Coefficient d’accélération de zone A : 

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

 Zone IIa 

 Groupe 2 (Ouvrage courants ou d’importance moyenne)=>A = 0.15 

 Coefficient de comportement  R :   

Portiques contreventés par des voiles =>R = 4[RPA99 (version2003)/tableau 4] 

 Facteur de qualité  Q :   

xxx 

Q = 1 + 𝑃𝑞   

Tableau.VI 1:Valeurs des  pénalités 𝑷𝒒 

 𝑷𝒒 

Critère  𝑷𝒒𝒙 𝑷𝒒𝒚 

1. Condition minimales sur les files de contreventement 0.05 0.05 

2. Redondance en plan 0 0.00 

3. Régularité en plan 0 0 

4. Régularité en élévation 0 0 

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0.05 0.05 
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6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0.1 0.1 

 0.20 0.20 

 

𝑸𝒙 = 1+ 0.20 =1.20 

𝑸𝒚 =1+ 0.20 =1.20 

 Calcul du poids de la structure W : 

 
QiGi

WWW  [RPA99version2003/formule 4.5] 

Avec : 

Gi
W  : Poids du aux charge permanentes ; 

Qi
W  : Poids du aux charges d’exploitation ; 

 GI
W : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes  

 Qi
W : Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation 

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

W = 36284.20KN 

Donc : 

𝑉𝑥𝑠𝑡𝑎𝑡 =
0.15×1.81×1.20

4
× 36284.20=2955.35KN 

80%𝑉𝑥𝑠𝑡𝑎𝑡 = 2364.28𝐾𝑁 

𝑉𝑦𝑠𝑡𝑎𝑡 =
0.15 × 1.83 × 1.20

4
× 36284.20 = 2988𝐾𝑁 

80%𝑉𝑦𝑠𝑡𝑎𝑡 = 2390.40𝐾𝑁 

 La résultante des forces sismiques : 

Après l’interprétation des résultats du fichier Robot Bat, la résultante des forces sismiques à    

la base est égale à : 

Vxdyn = 2523.08KN > 80%Vxstat = 2364.28KN             Condition vérifiée 

Vydyn = 2413.18KN > 80%Vystat = 2390.40KN              Condition vérifiée 

  V.4.2 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 : NK 3  

Avec : 

 N : le nombre de niveaux au dessus du sol (N = 11 niveaux) 
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 => esKK mod10113   

 V.4.3 Vérification de la période : [RPA99 (version 2003)/4.2.4.4] : 

 La valeur de (T) calculé à partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser celle estimée à 

partir des formules empiriques appropriées de plus de 30% 

Tdyn = 0.69s < 1.3Tstat = 1.3 × 0.71 = 0.92s                 
 
 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫é𝐟𝐢𝐜𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 

 V.4.4 Périodes et facteurs de participation modaux : 

Les périodes propres et les formes propre de la structure proposée sont résumés dans le 

tableau ci-après : 

Tableau V.2 : période et facteur de participation massique 

Mode 

Période 

[sec] 

Masses cumulées 

UX [%] 

Masses cumulées 

UY [%] 

Masses cumulées 

UZ [%] 

1 0,69 63,52 0,21 0 

2 0,67 64,42 52,81 0 

3 0,42 65,16 65,84 0 

4 0,17 80,55 67,64 0 

5 0,17 83,4 82,27 0 

6 0,11 83,87 85,46 0 

7 0,08 85,68 89,48 0 

8 0,08 90,6 91,21 0 

9 0,05 90,7 91,81 0 

10 0,05 90,7 94,4 0 

11 0,05 93,39 94,4 0 

12 0,05 93,66 94,4 0 

13 0,04 93,71 94,4 0 

14 0,04 93,76 94,4 0 

15 0,04 93,83 94,41 0 

 

 

V.4.5.Calcul et vérification des déplacements : 

    D’après le RPA 99 (version 2003) [art.4.4.3] le déplacement horizontale de chaque niveau 

(K) de la structure est calculé comme suit : 

Avec : 

𝒌 : Déplacement horizontal au niveau k ; 

𝒆 : Déplacement horizontal dû aux forces sismiques obtenu par Robot Bat ; 

R : Coefficient de comportement de la structure. 

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

)1K(K
K


  

eKK
R 
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 Déplacement relatif admissible (toléré) :[RPA99version2003/5.10] 

 
eadmr

h%1  

𝒉𝒆: Hauteur d’étage 

 Exemple de calcul : (Niveau : 34,34m – 31,42m) 

Suivant X-X : 

 𝒆𝒌 =  1.9cm 

𝒆(𝒌−𝟏) =1.6cm              

Suivant Y-Y: 

 𝒆𝒌  =  2.4cm 

𝒆(𝒌−𝟏)=  2.1cm    

Vérification : 

∆Kx = 0.8cm < ∆radm  

∆Ky = 0.8cm < ∆radm  

cm06.3
100

306
h%1

eadmr


 

Remarque : 

 La vérification du déplacement de tous les niveaux effectuée sur le tableau suivant :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau.V. 3: Tableau récapitulatif pour la vérification du déplacement du plancher : 

hk (cm) Δ ek Δ k vérification 

sens x sens-y sens x sens-y 

306 1.9 2.4 0.8 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

306 1.6 2.1 0.8 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

306 1.5 1.8 1.2 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

306 1.3 1.6 0.8 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

306 1 1.3 1.2 1.2 <𝛥radm  =3.06cm 

306 0.8 1 1.2 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

cm8.0K
)1K(K




cm8.0K
)1K(K



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306 0.6 0.8 1.2 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 
306 0.4 0.6 1.2 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

306 0.3 0.4 0.8 0.8 <𝛥radm  =3.06cm 

374 0.2 0.2 1.2 0.4 <𝛥radm  =3.06cm 

306 0.0 0.1 0.4 0.4 <𝛥radm  =3.06cm 

 

V.4.6.Justification vis-à-vis de l’effet P- : :[RAPA99 version 2003/5.9] 

Les effets du seconde ordre (ou effet P-) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la 

condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 10.0
hV

P

kk

kk





  

Pk = poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau k 

Pk = 




n

ki

qiGi
)WW(

 
𝑽𝒌 : Effort tranchant d’étage au niveau k 






n

ki

K
FiV  

k
  : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau (k-1)  

𝒉𝒌 : Hauteur de l’étage k  

Si : 0.10 < 20.0
k

 , les effets P-   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 potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

 Calcul 𝑽𝑲 : 

 




ii

ttii

hw

Fvhw
Vk

)(
 

Wi : Poids propre de l’étage ;  

𝒉𝒊 : Hauteur cumulée à la base de la structure ;  

𝑽𝒕 : Force sismique totale.  

On a T= 0.71 sec >0.7sec =>𝑭𝒕= 0.07.T.V       [RPA99 (version2003)/4.2.5] 

𝑭𝒕𝒙=0.07×0.71×2955.35= 146.88KN 

 𝑭𝒕𝒚=0.07×0.71×2988.00= 148.50KN 



 

 

 

CHAPITRE VI 
 



 

 

 

CHAPITRE VII 
 



Etude portique 
 

[Tapez un texte] Page 109 
 

VII. Etude portique 

VII.1. Introduction : 

L’ossature du bâtiment est constituée d’élément verticaux (poteau) et horizontaux (poutres) 

L’assemblage des poteaux et des poutres constituée les portiques 

VII.2. Etude des poutres : 

 Les poutres sont calculées en flexion composée. Chaque poutre est soumise à un effort 

normal (N) et à un moment fléchissant (M). 

VII.2.1. Combinaisons des charges : 

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

G : Charges permanentes ; 

Q : Charges d'exploitations et 

E : Efforts sismiques. 

VII.2.2. 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 

 La combinaison (1,35G+1,5Q) nous permettra de déterminer le moment maximum en 

travée. 

 La combinaison (G + Q+E) donne le moment négatif maximum en valeur absolue  sur les 

appuis et permettra de déterminer le ferraillage supérieur au niveau des appuis.  

 La combinaison (0.8 G  E) nous permettra de déterminer le moment négatif ou positif 

minimum en valeur absolue sur les appuis et permettra dans le cas où M > 0 de 

déterminer le ferraillage au niveau des appuis.  

Remarque  

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons à l'aide du logiciel Robot.bat. 


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VII.2.3-Ferraillage des poutres : 

 On distingue deux types de poutres : 

Poutres principales  (30 40) cm2  

Poutres secondaires (30 30) cm2 

VII.2.3.1.Vérifications des règlements : 

Recommandation du RPA99 (version 2003) (Art 7.5.2) :   

Armatures longitudinales : 

Armatures minimales : 0.5% B en zone III. 

Armatures maximales 

4% × B en zone courante 

6% × B en zone recouvrement 

Longueur de recouvrement est de : 50.Ø en zone III. 

  Avec : 

B : Section de la poutre. 

Armatures transversales : 

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

bS003.0A
mint


 

 Avec :         

b : Largeur de la section  

 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 : 









 O12;

4

h
minS

 






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o En dehors de la zone nodale : 2

h
S 

 

Règlement BAEL91 : 

La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple : 

Amin = 0.23 ×
ft28

fe
× b × d 

VII.2.3.2.Les sollicitations des poutres : 

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "Robot Bat", on obtient les résultats 

suivants : 

Tableau.VI.1:Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts normaux. 

 

Type des poutres 

Moments  Efforts normaux 

        ELU       ELS  ELU ELS 

 

   PP (30×40) 

 

Travée 40.57 28.37 -68.88 46.51 

Appui -83.70 -59.32 -74.76 -52.52 

   PS (30×30) Travée -35.35 -25.06 31.48 22.60 

Appui 20.63 14.88 -41.44 -30.13 

 

VII.2.4.Exemple de calcule : 

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

VII.2.4.1.Calcul des armatures longitudinales: 

a) En travée : 

 Etat limite ultime : 

Mt
u = 40570N 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

μ =
Mt

u

σb × b × d2
=

40570

11.33 × 30 × 36²
= 0.092 
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μ = 0.092 < 0.393 𝐴𝑐𝑖𝑒𝑟𝐹𝑒𝐸400  A′ ∄et 1000εs > 1000εl  

α = 1.25 ×  1 −  1 − 2μ = 1.25 ×  1 −  1 − 2 × 0.092 = 0.130 

β = 1 − 0.4α = 1 − 0.4 × 0.130 = 0.948 

 

 Détermination des armatures : 

At
u =

Mt
u

σs × β × d
=

79860

348 × 0.948 × 36
= 6.72 

 

Choix des armatures : 

5T14                      A=7.70cm2 

 Etat limite de service : 

Mt
s = 28370N 

Flexionsimple 

SectionrectangulairesanA′       α ≤
γ − 1

2
+

fc28

100
 σb < σ b = 0.6fc28 = 12MPa 

AcierFeE400 

Avec : 

γ =
Mt

u

Mt
s =

40.57

28.37
= 1.43 

γ − 1

2
+

fc28

100
=

1.43 − 1

2
+

20

100
= 0.41 > 𝛼 = 0.130  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Conclusion : 

σb < σ b12MPa 

-fissuration peu nuisible               les armatures calculées à l′ELU seront  mentenue 

-aucune vérefication pour σs  

b) En appuis : 

 Etat limite ultime : 

Ma
u = −83700N 
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Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

μ =
Ma

u

σb × b × d2
=

83700

11.33 × 30 × 362
= 0.190 

μ = 0.230 < 0.393 𝐴𝑐𝑖𝑒𝑟𝐹𝑒𝐸400  A′ ∄et 1000εs > 1000εl  

α = 1.25 ×  1 −  1 − 2μ = 1.25 ×  1 −  1 − 2 × 0.190 = 0.265 

β = 1 − 0.4α = 1 − 0.4 × 0.331 = 0.894 

 Détermination des armatures : 

At
u =

Ma
u

σs × b × d
=

83700

348 × 0.894 × 36
= 7.47cm2 

 Choix des armatures: 

6T16                        A=12.06cm2 

 Etat limite de service : 

Ma
s = −59320N 

Flexionsimple 

SectionrectangulairesanA′             α ≤
γ − 1

2
+

fc28

100
 σb < σ b = 0.6fc28 = 12MPa 

AcierFeE400 

Avec : 

γ =
Ma

u

Ma
s =

83.70

59.32
= 1.41 

γ − 1

2
+

fc28

100
=

1.41 − 1

2
+

20

100
= 0.41 > 𝛼 = 0.265  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

 Conclusion : 

-σb < σ b12MPa 

-fissuration peu nuisible              les armatures calculées à l′ELU seront maintenues  

-aucune vérefication pour σs  

VI.2.4.2-Conditions imposées par : 

 L’RPA99 (version 2003) :  
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Poutres principales « 30x45 » : Amin = 0.005 × 30 × 45 = 6.75cm2 

Poutre secondaire «30x40 » :Amin = 0.005 × 30 × 40 = 6cm2 

 Le BAEL.91 : 

Poutres principales « 30x40 » : Amin = 0.23 × b × d ×
ft28

fe
= 0.23 × 30 × 36 ×

1.8

400
 

Amin = 1.12cm2 

Poutre secondaire «30x30 » :Amin = 0.23 × 30 × 36 ×
1.8

400
 

Amin = 1.12cm2 

VI.2.4.3.Longueur de recouvrement : 

Atmin = 50∅lmax  

Remarque : 

Etant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage est la même 

que celle déjà montrée ci-avant ; on donne directement les valeurs des armatures trouvée et 

les choix du ferraillage. 

Tableau VII.2. : Tableau récapitulatif des ferraillages des poutres. 

 

 Etat limite ultime : 

Type des poutres Amin [cm2] 

Acal [cm2] 
Barres 

choisis 

Acor  

[cm2] 

Longueur de 

recouvrement 

[cm] B.A.E.L. R.P.A. 

Poutres 

principales 

 

(30×40) 

Travées 1.2 

 

3.9 
6.72 5T14 

 

7.70 
70 

Appuis 1.3 

 

3.7 

 

8.6 6T16 12.06 80 

Poutres Travées 1.0 2.9 3.5 6T14 9.24 70 
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secondaires 

(30x30) 

Appuis 1.0 2.9 2.8 5T16 10.05 80 

 

 

 

 

 

 

Etat limite de service : 

Type des poutres Amin [cm2] 

Acal [cm2] 
Barres 

choisis 

Acor  

[cm2] 

Longueur de 

recouvrement 

[cm] B.A.E.L. R.P.A. 

Poutres 

principales 

 

(30×40) 

Travées 1.2 

 

3.9 
2.6 5T14 

 

7.70 
70 

Appuis 1.3 

 

3.7 

 

5.4 6T16 12.06 80 

Poutres 

secondaires 

(30x30) 

Travées 1.0 2.9 2.2 3T14 4.62 70 

Appuis 1.0 2.9 2.9 4T16+3T12 11.43 80 

 

VII.3-Etude des poteaux : 

VII.3.1-Définition : 

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

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

poteau est soumis un effort normal (N) et à deux  moments fléchissant (Mz-z  et My-y) 
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. 

 

 

 

 

 

 

 

 

VII.3.2-Principe de calcul : 

On détermine les sections d’acier A correspondant aux cas suivants : 

 Cas 1 :  
Nmax

Myycor

                  Cas 2 :   
Nmin

Myycor

  

 

Cas 3:  
Myymax

Ncor

                      

 

VII.3.3-Armatures longitudinales : 

 

 Conditions imposées par le RPA99/Version 2003 : 

D’après le RPA99/version 2003 (article 7.4.2), les armatures  longitudinales doivent être à 

haute adhérence droites et sans crochet :  

 Leur pourcentage minimal sera de: 0,8% en zone II a. 

 Leur pourcentage maximal sera de: 4% en zone courante et 6% en zone de 

recouvrement.  

Myy 

Mzz 

y 

 

z 

 

z 

 

y 

 

Myy 

Mzz 

y 

 

y 

 

z 

 

z 

 Figure VII.1:Sollicitations sur les Poteaux 
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 Le diamètre minimum est de 12 mm, la longueur minimale  de recouvrement est de 

40 Φ en zone IIa et La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne 

doit pas dépasser 25 cm en zone II a. 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones 

nodales (zone critiques).  

 La zone nodale est constituée par le nœud poteau-poutre et on a : 

 

L′ = 2. h 

h′ = max⁡ 
he

6
; b; h; 60  

Avec : 

        h: hauteur de la poutre ; 

        b : dimension de poteau ; 

he  : Hauteur libre entre deux étages ; 

 

 Condition imposées par les règles BAEL.91/A.8.1.21 : 

La section AL  des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes : 

Amin  = max  
0.2 × b × h

100
+

8(b + h)

100
  pour la comprission simple. 

Amin  = 0.23 × b × h ×
ft28  

fe  
 pour la flexion simple. 

Amin  = b × h ×
ft28  

fe  
 pour la traction simple 

 VII.3.3-Armatures longitudinales : 

 Selon RPA99/version 2003 : 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule suivant : 

At

δt
≥

ρa × Tu

a × fe
 

Avec : 

Tu  : Effort tranchant de calcul; 

h’ 

h’ 

  L’ 

Poteau 

Poutre 

Fig. VII. 2: La zone nodale 

h 
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a: Hauteur totale de la section brute; 

fe  : Contrainte limite élastique de l'armature transversale; 

ρa  : Coefficient dépendant de l’élancement géométriqueg  : 

 ρa = 2.5 sig ≥ 5 ; g = (
Lf

a
;

Lf

b
) 

 ρa = 3.5 sig < 5 

Avec : 

Lf  : Longueur de flambement ; 

A et b : dimensions du poteau dans la direction de déformation considérée 

-δt  : Espacement des armatures transversales qui peut être déterminé comme suit :  

 Dans la zone nodale:   

δt ≤ min(10φL ; 15cm)  zoneIII 

 Dans la zone courante :  

δt ≤ 15φL  zoneIIa 

:
L

  Diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

-Section minimal des armatures transversales : 

At

δt ×b
 En pourcentage est donné comme suit : 

 0.4% si g ≥ 5 

 0.8% si g ≤ 3 

 Si 3 ≤ g ≤ 5; interpolation des valeurs limitent précédentes. 

Selon B.A.E.L 91 : 

  Le diamètre minimal des armatures transversales: 

φt ≤ φLmax  

L’espacement des armatures transversales a pour valeur : 

δt = min (15φLmin ; 40cm. b + 10cm) 

Avec :b : plus  petite dimension de la section transversale du poteau ; 
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φLmin  : Plus petit diamètre des armatures longitudinales nécessaires à la résistance ; 

 

Tableau VII.3: Tableau récapitulatif des moments fléchissant, efforts normaux et des efforts 

tranchants. 

VII.3.4. Exemple de calcul : 

Ferraillage du poteau de Section : (50 50) cm2. 

VII.3.4.1.Calcul des armatures : 

Combinaison 
Section (cm2) (35x35) 

[cm2] 

(40x40) 

[cm2] 

(45x45) 

[cm2] 

(50x50) 

[cm2] Sollicitations 

ELU 

(1,35G+1,5Q) 

 

Cas 1 

 

Nmax (KN) 626.49 957.79 1663.11 1771.15 

Myycor (KN. m) 12.1 10.47 34.22 1.72 

 

Cas 2 

Nmin (KN) 72.44 185.34 296.23 -74.76 

Myycor (KN. m) -0.64 -6.60 6.64 -38.42 

Cas 3 
Myymax (KN. m) 21.67 20.42 19.6 83.70 

Ncor (KN) 392.1 652.26 369.26 42.32 

Situation 

accidentelle 

(G+P+E) 

(0,8G  E) 

Cas 1 

 

Nmax (KN) 506.85 779.23 1354.7 34.48 

Myycor (KN. m) -42.49 72.56 -5.16 -104.45 

Cas 2 
Nmin (KN) -69.18 -279.59 -670 -4.28 

Mzzcor (KN. m) -17.35 -29.00 -22.29 5.65 

Cas 3 

Myymax (KN. m) 78.65 93.54 88.23 75.04 

Ncor (KN) 351.82 605.91 890.66 971.23 
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 Armatures longitudinales : 

a) Situation durable et transitoire : 

Etat limite ultime : (1.35 G + 1.5 P) 

1er Cas: 

Les sollicitations prises en compte sont : 

o Nmax =1771.15KN (compression) 

o Myy
cor =1.72KN. m 

Calcul suivant l'axe y-y : 

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

e0 =
Myy

N
=

1.72

15
= 0.12cm <

h

12
= 4.17cm 

 L’effort normal de compression N1’se trouve dans la moitié de la hauteur de noyau 

central. 

 Vérification si on a une compression excentré : 

λ? ≤ max  50; 67
e0

h
  

λ = 4.17 ×
lf

h
= 4.17 ×

214.2

50
= 17.84 

Avec : 

 67
e0

h
= 67 ×

0.12

50
0.5 

lf = 0.7 × l0 = 0.7 × 306 = 214.2cm 

λ = 17.84 ≤ max 50; 0.50 = 50  compressionexcentré 

La section sera calculée en flexion composé sous les sollicitations majorées suivantes : 

N1
′ = N × α1 

M1
′ = N1

′ × (e0 + ea) 

Excentricité additionnelle : 

ea = max⁡(2cm;
l

250
) 
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

 



  

  



   

 

 

  

 

 
h

d

b

  

e
1

  

 ea = 2cm 

e0

h
=

0.12

50
= 0.0024 < 0.75 

α1 = 1 + 0.2 ×  
λ

50
 

2

= 1 + 0.2 ×  
17.84

50
 

2

= 0.975 

N1
′ = 1212.02 × 0.975 = 1194.71KN 

M′ = 1194.71 ×  0.02 + 0.012 = 38.23KN. m 

 

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

e1 =
M′

N1
′ =

3823

1194.71
= 3.19cm ≤ e0 =

h

2
=

50

2
= 25cm 

 L’effort  normal de compression N1 se trouve   à l’intérieure de la section                    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig. VII.3: Position duPoint d’application de l’effort normal N’1 

Vérification si la section et entièrement comprimée : 



Etude portique 
 

[Tapez un texte] Page 122 
 

1
'

1

'

1

?

1
)().81,0.337,0( McdNhbch

b
 

 

                         (I)                                         (II) 

Moment par rapport aux armatures les moins comprimées: 

M1
′ = M′ + N1

′ ×  d −
h

2
 = 38.23 + 1194.71 ×  0.45 −

0.5

2
 = 277.17 KN. m 

 I =  0.337 × 50 − 0.81 × 5 × 11.33 × 50 × 50 = 362560N. m = 362.560KN. m 

(II)= 1194.71 ×  0.45 − 0.05 − 277.17 = 200.71KN. m 

 I = 264.306KN. m >  II = 200.71KN. m 

 Lasectionestparatiellementcomprimée.  

 Calcul des armatures en flexion simple : 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

μ =
M1

′

σb × b × d2
=

277170

11.33 × 50 × 45²
= 0.24 

µ = 0.33< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l  

MPa 348  
1,15

400
    

s

ef



 s

 

α = 1.25 ×  1 −   1 − 2 × 0.24  = 0.35 

β = 1 − 0.4α = 1 − 0.4 × 0.35 = 0.86 

A1 =
M1

′

σs × β × d
=

277170

348 × 0.86 × 45
= 20.58cm2 

On revient à la flexion composée : 

AFC = A1 −
N1

′

100σs
= 22.50 −

1194710

100 × 348
= −11.83cm2 

 AFC = 0 

Situation accidentelle : (G + Q ± E ; 0.8 G ± E :G+Q±1.2E ) 

1er Cas: 

Les sollicitations prises en compte sont : 
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o Nmax=971.23 KN  (compression) 

o Myycor =157.63KN. m 

Calcul suivant l'axe y-y : 

e0 =
Myy

N
=

15763

97123
= 0.16cm <

h

12
= 4.2cm 

 L’effort normal de compression N1’ se trouve à  l’intérieure de la section                                                                                                                                                                                           

 Vérification si on a une compression excentré : 

λ? ≤ max  50; 67.
e0

h
  

λ = 3.46 ×
lf

h
= 3.46 ×

214.2

45
= 16.47 

Avec : 

 67
e0

h
= 67 ×

0.16

50
= 0.21 

lf = 0.7 × l0 = 0.7 × 306 = 214.2cm 

λ = 16.47 ≤ max 50; 0.039 = 50  compressionexcentré 

La section sera calculée en flexion composé sous les sollicitations majorées suivantes : 

N1
′ = N × α1 

M1
′ = N1

′ × (e0 + ea) 

Excentricité additionnelle : 

ea = max⁡(2cm;
l

250
) 

 ea = 2cm 

e0

h
=

0.16

50
= 0.003 < 0.75 

α1 = 1 + 0.2 ×  
λ

50
 

2

= 1 + 0.2 ×  
16.47

50
 

2

= 1.02 

N1
′ = 971.23 × 1.02 = 990.65KN 

M′ = 990.65 ×  0.02 + 0.00026 = 20.07KN. m 

Position du point d’application de l’effort normal de compression N’ 1 : 
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e1 =
M′

N1
′ =

2007

990.65
= 2.07cm ≤ e0 =

h

2
=

50

2
= 25cm 

  L’effort  normal de compression N1 se trouve   à l’intérieure de la section   

Vérification si la section et entièrement comprimée : 

1
'

1

'

1

?

1
)().81,0.337,0( McdNhbch

b
 

 

                          (I)                                         (II) 

Moment par rapport aux armatures les moins comprimées: 

M1
′ = M′ + N1

′ ×  d −
h

2
 = 20.07 + 990.65 ×  0.45 −

0.5

2
 = 218.20KN. m 

 I =  0.337 × 50 − 0.81 × 5 × 11.33 × 50 × 50 = 362560N. m = 362.560KN. m 

(II)= 990.65 ×  0.45 − 0.05 − 218.20 = 178.06KN. m 

 I = 362.560KN. m >  II = 178.06KN. m 

 Lasection est paratiellement comprimée  

Calcul des armatures en flexion simple : 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

μ =
M1

′

σb × b × d2
=

218200

11.33 × 50 × 452
= 0.190 

µ = 0.190< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l  

MPa 348  
1,15

400
    

s

ef



 s

 

α = 1.25 ×  1 −   1 − 2 × 0.190  = 0.266 

β = 1 − 0.4α = 1 − 0.4 × 0.266 = 0.894 

A1 =
M1

′

σs × β × d
=

218200

348 × 0.894 × 45
= 15.59cm2 

On revient à la flexion composée : 

AFC = A1 −
N1

′

100σs
= 15.59 −

990650

100 × 348
= −12.88cm2 

 AFC = 0 
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Suivant l’axe z-z : 

e0 =
Mzz

N
=

3729

1573.05
= 2.37cm <

h

12
= 3.75cm 

L’effort normal de compression N1’ se trouve à  l’intérieure de la section                                                                                                                                                                                           

 Vérification si on a une compression excentré : 

λ? ≤ max  50; 67.
e0

h
  

λ = 3.46 ×
lf

h
= 3.46 ×

214.2

45
= 16.47 

Avec : 

 67
e0

h
= 67 ×

2.37

45
= 3.53 

lf = 0.7 × l0 = 0.7 × 306 = 214.2cm 

λ = 16.47 ≤ max 50; 3.53 = 50  compression excentré 

La section sera calculée en flexion composé sous les sollicitations majorées suivantes : 

o N1
′ = N × α1 

o M1
′ = N1

′ × (e0 + ea) 

 

 Excentricité additionnelle : 

ea = max⁡(2cm;
l

250
) 

 ea = 2cm 

e0

h
=

2.37

45
= 0.05 < 0.75 

α1 = 1 + 0.2 ×  
λ

35
 

2

= 1 + 0.2 ×  
16.47

35
 

2

= 1.04 

N1
′ = 1573.05 × 1.04 = 1635.97KN 

M′ = 1635.97 ×  0.02 + 0.0237 = 71.49KN. m 

 

 Position du point d’application de l’effort normal de compression N’ 1 : 
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e1 =
M′

N1
′ =

7149

1635.97
= 4.37cm ≤ e0 =

h

2
=

45

2
= 22.5cm 

  L’effort  normal de compression N1 se trouve   à l’intérieure de la section. 

 Vérification si la section et entièrement comprimée : 

1
'

1

'

1

?

1
)().81,0.337,0( McdNhbch

b
 

 

 

                      (I)      (II) 

 Moment par rapport aux armatures les moins comprimées: 

M1
′ = M′ + N1

′ ×  d −
h

2
 = 71.49 + 1635.97 ×  0.405 −

0.45

2
 = 365.965KN. m 

 I =  0.337 × 45 − 0.81 × 4.5 × 11.33 × 45 × 45 = 264306N. m = 264.306KN. m 

(II)= 1635.97 ×  0.405 − 0.045 − 365.965 = 222.984KN. m 

 I = 264.306KN. m >  II = 222.984KN. m 

 Lasection est paratiellement comprimée  

 

 Calcul des armatures en flexion simple : 

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

μ =
M1

′

σb × b × d2
=

365965

14.78 × 45 × 40.52
= 0.335 

µ = 0.335< µl = 0,392 (Acier FeE400)   A' n'existe pas et 1000 s> 1000 l  

σs =
fe

γs
=

400

1
= 400MPa 

α = 1.25 ×  1 −   1 − 2 × 0.335  = 0.532 

β = 1 − 0.4α = 1 − 0.4 × 0.532 = 0.787 

A1 =
M1

′

σs × β × d
=

365965

400 × 0.787 × 40.5
= 28.70cm2 

On revient à la flexion composée : 
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AFC = A1 −
N1

′

100σs
= 28.70 −

1635970

100 × 400
= −18.31cm2 

 AFC = 0 

VII.3.4.2-vérification de l’effort tranchant : 

D’après le fichier résultat robot bat : 

Tmax = 131680N 

τu =
Tmax

b × d
=

131680

50 × 45 × 100
= 0.59MPa 

τ u = min  0.2
fc28

γb
; 4MPa = 3.33MPa 

τu = 0.59MPa < τ u = 3.33MPa  C. V 

Diamètre des armatures transversales 𝐀𝐭 : 

𝛗𝐭 ≥
𝛗𝐥𝐦𝐚𝐱

3
=

20

3
= 6.66cm 

On prend φt = 10mm  avec nuance d’acier FeE235. 

L’espacement des armatures transversales : selon BAEL91 

δt ≤ min 15𝛗𝐥𝐦𝐢𝐧; 40cm b + 10cm = min 18; 40; 55 cm = 24cm 

δt = 15cm. 

Selon l’RPA99/2003 :  

Zone nodale : 

δt ≤ min 15𝛗𝐥𝐦𝐢𝐧; 15cm = min 18; 15 cm = 15cm 

Zone courant : 

δt ≤ 15φlmin = 24cm 

δt = 15cm 

Armatures transversales minimales : 

λg =
lf

h
=

214.2

50
= 4.28 < 5  Amin = 0.3%b × δt = 0.003 × 50 × 15 = 2.25cm2 

VII.3.5-détermination de la zone nodale : 

La zone nodale est constituée par les nœuds poteau-poutre ; 
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L’=2x45=90cm ; 

H’ = max  
388

6
; 50; 50; 60 = 65cm 

La longueur de recouvrement : 

lr = 40φlmax .      =40× 2 = 80 

VI.3.6.Armatures minimales : 

Condition imposée par l’RPA99/2003 : 

Amin = 0.8% × b × h = 0.008 × 50 × 50 = 20cm2  

Condition imposée par les règles BAEL91: 

Amin = max  
0.2 × b × h

100
;
8 ×  b + h 

100
 =  

0.2 × 45 × 45

100
;
8 ×  45 + 45 

100
 = 7.2cm2 

 

Conclusion : 

A=max (Acal ; ARPA ; ABAEL ) =  0.24; 16.2; 7.2 = 20cm2 

Choix des armatures : 

8T16+4T14 A = 21.46cm2 

 

 

 

 

 

 

VII.4.Dessin de ferraillage : 

Poteau (50x50) 

 

 

 
 

 

4T16 
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FigVII.4: Ferraillage des poteaux (50x50)cm2 

Remarque : 

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

précédemment ; et le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant : 

Tableau VII.4 : Tableau récapitulatif  du ferraillage des poteaux 

Section 
Amin(cm2) 

Ferraillage A(cm2) 
Long de 

rec(cm) 
RPA BAEL 

(50x50) 20 8 8T16+4T14 22.24 80 

(45x45) 16.2 7,2 8T14+4T12 16.84 70 

(40x40) 12.8 6,4 8T12+4T14 15.2 70 

(35x35) 9.8 5,6 4T14+4T12 10,68 70 

 

1.40 1.40 

2T14 2T14 

4T16 



 

 

 

CHAPITRE VIII 
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Chapitre VIII : étude des fondations 

VIII.1.Pré-dimensionnement du radier : 

 

Figure VIII.1 : Schéma du radier général   

 Dalle : 

L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes : 

 Condition forfaitaire (flèche) 

 Condition de rigidité  

 Condition de non cisaillement  

 Condition de non poinçonnement  

 

Dans le calcul suivant, on choisit le panneau le plus défavorable sollicité. 

 

Lx= 340 cm 

Ly= 520 cm 
                                                                                      

a. Condition forfaitaire (flèche) : 
L

8
≤ h ≤

L

5
 

L : la plus grande portée du panneau de dalle entre axes des poteaux. 

 
Lmax = 520 m  

 

Lmax

8
≤ h ≤

Lmax

5
 

520

8
≤ h ≤

520

5
 

 0.65 m ≤ h ≤ 1,04 m 

 

b. Condition de rigidité :  
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Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que :  L ≤
π

2
Le  

Le =
1

λ
   et λ =  

k × b

4 × D

4

    et  D = E × I => Le =  
4 × E × I

K × b

4

 

K : coefficient d’élasticité du sol  

Pour un sol de densité moyenne, K=40 MN/m
3
  

E : module de Young du béton (E=3.10
4 

MPa)  

I : inertie du radier ;  I =
b×h3

12
 

b : largeur du radier. 

Pour notre cas L = 5.20m 

h ≥  
3K

E
 

2L

π
 

43

=> ℎ ≥  
3 x 40

3 x 104  
 

2 x 5.20

π
 

43

=> ℎ ≥ 0.78 𝑚 

c. Condition de cisaillement : 

(Fissuration préjudiciable)  τu ≤ τu   = 0,07
fc 28

γb
=> τu   = 1.25 MPa : 

τu =
Tu

max

b × d
=

Tmax

b × 0,9h
 ≤ τu      [𝐁𝐀𝐄𝐋𝟗𝟏/𝐀𝟓. 𝟏, 𝟏] 

Tmax = max⁡ Tx
max ; Ty

max   

Avec: 

τu  : Contrainte tangentielle ; 

τu    : Contrainte tangentielle admissible et 

Tmax  : Effort tranchant maximum : 

ρ =
Lx

Ly
=

3.4

5.20
= 0,65 ⇒  le panneau de dalle travail suivant deux directions. 

Donc : 

 
Tx

u =
qu    x lx

2
 x 

ly
4

 ly
4  +  lx

4
 

Ty
u =

qu    x ly

2
 x 

lx
4

 lx
4  +  ly

4
 

 𝐂𝐚𝐥𝐜𝐮𝐥  𝐪𝐮   : 
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 La surface du radier est de : 

 Sr = Sb + Sdébordement => Sr = 277.76 m2 

 

 Le poids de superstructure : 

 G = 25231.68 KN ;  Q = 3931.68 KN/m² 

qu   = 1,35 ×
G

Sr
+ 1,5Q = 1,35 ×

25231.68

277.76 
+ 1,5 x 3931.68 => qu   = 6020.15 KN/m² 

Pour une bande de 1 m de largeur : 𝑞𝑢 = qu   = 1 × 151.50 = 6020.15 KN/ml 

Tx
u =

6020.15 x 3.4

2
 x 

5.204

 5.204 +  3.44
= 8652.79KN 

Ty
u =

6020.15  x 5.20

2
 x 

5.204

 3.44  +  5.204
= 1323.68 KN 

Tmax = max Tx
max ; Ty

max  =>  Tmax = 1323.68 KN 

h ≥
Tmax

0,9 × b × τu   
=

13236.8

 0,9 × 100 × 1.25  × 100
= 23.97  cm 

d. Condition de non poinçonnement : 

 

Nu ≤ 0,045 × UC × h ×
fc28

γb
………… (1) 

Nu  : Charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée à l’E.L.U. R  

UC : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen  

h : Epaisseur totale du radier. 

Pour notre structure : 

Numax = 3996.30 KN  (Appliquée par un poteau de section rectangulaire (50X50) cm². 

UC = 2 x ( a1 +  b1) 

 a1 = (a + h) 

 b1 = (b + h) 

UC = 2 x (a + b + 2h) 

a: section du poteau le plus sollicité 
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L'équation (1) deviendra : 

Nu ≤ 0,045 × 2 x (0.60 + 0.60 + 2h) × h ×
25

1,5
 

Nu ≤ 0,045 × 2 x (0.60 + 0.60 + 2h) × h × 16,67 

3h2 + 1.8 h − Nu ≥ 0 

La vérification se fera pour le poteau le plus sollicité : 

Nu = 3996.30 KN = 3.996 MN 

On aura : h ≥ 0,36m =>  ℎ ≥ 36𝑐𝑚  

Remarque : 

Pour satisfaire les quatre conditions citées précédemment ; on prend la hauteur du radier égale 

h = 110 cm. 

 les hauteur des nervures hn : 

hn ≥ 
𝐿

10
 =

520

10
=  52𝑐𝑚  

On prendra hn = 60cm 

 Epaisseur de la dalle :  

h0 ≥ 
𝐿

20
 = 

520

20
=  26 cm 

On prendra h0 = 30 cm 

VIII.2.Pré-dimensionnement des poutres : 

Les dimensions des poutres doivent satisfaire 

les conditions suivantes : 

𝑏 0 = 𝑏𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥 = 50 cm  

 b1 ⩽ min  
𝐿𝑦−𝑏0

2
 ; 

Lx

10
   ; 

        Lx = 340cm ;  Ly = 520 cm                                           Fig VIII.2: dimension de la poutre.              

 
b1 ≤

Lx

10
=

340

10
= 34 cm                                    

b1 ≤
Ly − b0

2
=

520 − 50

2
= 235 cm              
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b1 = 34 𝑐𝑚 

 b =2 b1 +  b0 

𝑏 = 2 × 34 + 50 = 118 𝑐𝑚 

Dimensions de la poutre : 

h= 110 cm 

h0= 30 cm 

b=118 cm 

b0=50cm 

b1=34 cm 

Vérification des contraintes dans le sol:  

 Suivant l'article de RPA99/V2003[10.1.4.1] 

Situation durable et transitoire : 

ς adm = ς sol
s = 2,5bars (E.L.S) 

ς adm = ς sol
u = 3.75 bars (E.L.S) 

Situation accidentelle : 

ς adm = ς sol
s = 2 × ς sol = 5 bars (S.AC) 

Distribution des contraintes à l’ELS : 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 3.10 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = 0.58𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑜𝑦𝑒𝑛𝑛𝑒 =
3×𝜎𝑚𝑎𝑥 +𝜎𝑚𝑖𝑛

4
 = 

3×3.10+0.58

4
 = 2.3 bar ˂ ς adm  

 

Distribution des contraintes à l’ELU : 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 4.28 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = 0.80 𝑏𝑎𝑟 
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𝜎𝑚𝑜𝑦𝑒𝑛𝑛𝑒 =
3×𝜎𝑚𝑎𝑥 +𝜎𝑚𝑖𝑛

4
 = 

3×4.28+0.80

4
 = 3.4 bar ˂ ς adm  

Distribution des contraintes à S ACC : 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 5.60 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = 0.60 𝑏𝑎𝑟 

𝜎𝑚𝑜𝑦𝑒𝑛𝑛𝑒 =
3×𝜎𝑚𝑎𝑥 +𝜎𝑚𝑖𝑛

4
 = 

3×5.60+0.60

4
 = 4.35 bar ˂ ς adm  

Vérification vis-à-vis de l'effort de soulèvement :  

On doit vérifier que sous la pression hydrostatique le bâtiment ne soulève pas : 

p ≥ 1,5 × S × γ × Z    

Avec :  

P : Poids du bâtiment  

S : Surface d'assise du bâtiment  

Z : L'ancrage  

γ : Poids volumique de l'eau ; γ = 10 KN/m3 

Pour la structure à étudier : P = 64559.05 + 8924.18 = 26347.92 KN  

1,5 × S × γ × Z => 

1,5 × 277.76 × 10 × 4.5 = 18748.8 KN 

p ≥ 1,5 × S × γ × Z   => La structure est stable donc il n’y a pas de risque au soulèvement. 

Ferraillage du radier : 

Ferraillage de la dalle : 

- Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur en flexion simple. 

- La fissuration est considérée comme préjudiciable. 

- On calculer pour une bande de 1m pour le panneau le plus sollicité 

 

Tableau.VIII.1 : Tableau récapitulatif des sollicitations maximales en appuis et en travées 

   

Sens M travée 

[KN.m] 

M appuis 

[KN.m] 

M travée 

[KN.m] 

M appuis 

[KN.m] 
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Sens X-X 534.63 −314.49   411.32 −243.95  

Sens Y-Y 193.16  −113.63 349.62 −126.66 

 

 Calcul des armatures : 

Enrobage : 

La fissuration est considérée comme préjudiciable => 𝑎 = 4 𝑐𝑚 

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

(B.A.E.L 91).  

∅max ≤
h0

10
  Avec h0  =  30 cm    

∅max ≤
40

10
= 3 cm = 30 mm => 𝑜𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑𝑟𝑎 ∅ = 20 𝑚𝑚  

 
CX = a +

∅

2

Cy = a + ∅ +
∅

2

        =>  
CX = 4 +

2

2
= 5 cm

Cy = 4 + 2 +
2

2
= 7 cm

  

dx = h0 – Cx =  30 – 5 = 30 cm        

dy = h0 – Cy =  30 – 7 = 23 cm        

 Calcul du ferraillage de la dalle pleine : 

 Sens X-X : 

a) En travées : 

𝐌𝐭𝐱
𝐮 = 534.63 𝐊𝐍.𝐦 

 Etat limite ultime : 

 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Mtx

u

ςb × b × d2
=

534630

14,2 × 100 × (45)²
= 0,186 

μ

 

= 0,186 < μL = 0,392 ⇒ A  ∄ 

et 1000εs > 1000εl => ςs =  
fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa            

α = 1,25 1 −  1 − 2μ => α = 0,473 

β = 1 − 0,4α => β = 0.926 

 Détermination des armatures : 

  FigVIII.3: Enrobage 
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A =
Mtx

u

ςs × β × d
=

534630 

348 × 0,927 × 45
= 36.83 cm²/ml              

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

Acier FeE400 

Amin = 0,0008 × b × h = 0,0008 × 100 × 30 = 2.4 cm²/ml 

A = max Acal ; Amin  => A = 36.83 cm²/ml 

 Choix des armatures : 

10T16+11T14   →A = 37.04 cm²/ml  

 Etat limite de service : 

Mtx
ser = 349.620 KN. m 

D =
15 × A

b
=

15 × 37.04

100
= 5.56 cm 

E = 2 × dx × D = 2 × 30 × 5.56 = 367.2 cm2 

y
1

= −D +  D2 + E  = −5.56 +  5.562 + 367.2 = 13.99 cm 

I =
b × y1

3

3
+ 15 × A ×  d − y1 

2 

I =
100 × 13.993

3
+ 15 × 40.84 ×  30 − 13.99 2 = 248292,50 cm4 

K =
Mtx

ser

I
=

349620 

248292.50 
= 0.87 

ςb = K × y
1

= 14.86 MPa < ςb = 0,6fc28 = 15 MPa 

ςs = 15 × k ×  d − y
1
 = 15 × 0,87 ×  30 − 13.99 = 208.93 MPa 

ςs   = min  
2

3
fe ; 110 η × ft28   = 149.54 MPa 

 ςb < ςb   = 15 MPa        
ςs > ςs   = 149.54 MPa

 ==> le ferraillage doit être recalculé à l’E.L.S. 

 

 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

μ1 =
Mtx

ser

ςs   × b × d2
=

349620

149.54 × 100 × (45)²
= 0,012 
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μ1 = 0,012 
Tableau
        

 β1 = 0,715
 K1 = 13.57

   

 Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ςb =
ςs   

K1
=

149.54

13.57
= 11.02 ≤  ςb   = 15 MPa => A’ n’existe pas. 

As =
Mtx

ser

ςs    × β1 ×  d 
=

349620

149.54 × 0,715 × 45 
= 30.7 cm2   

 Choix des armatures : 

10T20/ml → A = 31.42 cm²/ml  

b) En appuis : 
𝐌𝐚𝐱

𝐮 = −314.49   𝐊𝐍.𝐦 

 Etat limite ultime : 

 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Max

u

ςb × b × d2
=

314490

14,2 × 100 × (45)²
= 0,109 

μ

 

= 0,109 < μL = 0,392 => A  ∄ et 1000εs > 1000εl => ςs =  
fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa       

α = 1,25 1 −  1 − 2μ => α = 0.145 

β = 1 − 0,4α => β = 0,942 

 Détermination des armatures : 

A =
Max

u

ςs × β × d
=

314490 

348 × 0,912 × 45
= 22.02

cm2

m
+ l              

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

Acier FeE400 

Amin = 0,0008 × b × h = 2.83 cm² 

A = max Acal ; Amin  => A = 22.02 cm²/ml 

 Choix des armatures : 

8T20/ml   →A = 25.13cm²/ml  

Etat limite de service : 

Max
ser = 241.95  KN. m 
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D =
15 × A

b
=

15 × 25.13

100
= 3.77 cm 

E = 2 × dx × D = 2 × 30 × 3.77 = 226.2 cm2 

y1 = −D +  D2 + E  = −3.77 +  3.772 + 226.2 = 11.74 cm 

I =
b × y1

3

3
+ 15 × A ×  d − y1 

2 

I =
100 × 13.99 3

3
+ 15 × 25.13 ×  30 − 13.99  2 = 187890.67 cm4 

K =
Max

ser

I
=

241950

187890.67
= 1.28 

ςb = K × y
1

= 13.03 MPa < ςb = 0,6fc28 = 15 MPa 

ςs = 15 × k ×  d − y
1
 = 15 × 1.28 ×  30 − 13.50  = 316.8 MPa 

ςs   = min  
2

3
fe ; 110 η × ft28   = 149.53 MPa 

 ςb < ςb   = 15 MPa        
ςs > ςs   = 149.53 MPa

 ==> le ferraillage doit être recalculé à l’E.L.S. 

 

 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

μ1 =
Max

ser

ςs   × b × d2
=

241950

149.53 × 100 × (30)²
= 0,0168 

μ1 = 0,0168  
Tableau
        

 β1 = 0,822
 K1 = 13.09

   

 Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ςb =
ςs   

K1
=

159.86 

13.09
= 12.21 ≤  ςb   = 15 MPa => A’ n’existe pas. 

As =
Max

ser

ςs    × β1 ×  d 
=

241950

159.86 × 0,822 × 30 
= 35.52 cm2  

 Choix des armatures : 

 

11T20/ml   →A = 34.56 cm²/ml  
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 Sens-Y-Y : 

c) En travées : 

Mty
u = 113.63 KN. m 

 

 Etat limite ultime : 

 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Mty

u

ςb × b × d2
=

113630

14,2 × 100 × (23)²
= 0,151 

μ

 

= 0,151 < μL = 0,392 => A  ∄ et 1000εs > 1000εl => ςs =  
fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa       

α = 1,25 1 −  1 − 2μ => α = 0,205 

β = 1 − 0,4α => β = 0.918 

 Détermination des armatures : 

A =
M1

ςs × β × d
=

113630  

348 × 0,918 × 23
= 15.46cm²/ml              

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

Acier FeE400 

 Amin = 0,0008 × b × h = 2.83 cm² 

A = max Acal ; Amin  => A = 15.46 cm²/ml 

 Choix des armatures : 

8T16/ml   →A = 16.08 cm²/ml  

Etat limite de service : 

𝐌𝐭𝐲
𝐬𝐞𝐫 = 𝟒𝟏𝟏. 𝟑𝟐 𝐊𝐍.𝐦 

D =
15 × A

b
=

15 × 16.08

100
= 2.41 cm 

E = 2 × dy × D = 2 × 23 × 2.41 = 110.86 cm2 

y
1

= −D +  D2 + E  = −2.41 +  2.412 + 110.86 = 8.39 cm 

I =
b × y1

3

3
+ 15 × A ×  d − y1 

2 

I =
100 × 8.39 3

3
+ 15 × 16.08 ×  23 − 8.39 2 = 71170.97 cm4 
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K =
Mty

ser

I
=

411320

71170.97 
= 5.77 

ςb = K × y
1

= 14.68 MPa < ςb = 0,6fc28 = 15 MPa 

ςs = 15 × k ×  d − y
1
 = 15 × 1.02 ×  33 − 11.7 = 325.89 MPa 

ςs   = min  
2

3
fe ; 110 η × ft28   = 149.53 MPa 

 ςb < ςb   = 15 MPa        
ςs > ςs   = 149.53 MPa

 ==> le ferraillage doit être recalculé à l’E.L.S. 

 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

μ1 =
Mt y

ser

ςs    ×b×d2 =
𝟒𝟏𝟏𝟑𝟐𝟎

149.53×100×(23)²
= 0,0519 

μ1 = 0,0519
Tableau
        

 β1 = 0.755
 K1 = 15.41

   

 Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ςb =
ςs   

K1
=

149.53 

15.41
= 9.70 ≤  ςb   = 15 MPa => A’ ∄ 

As =
Mty

ser

ςs    × β1 ×  d 
=

411320

149.53 × 0,755 × 23 
= 15.84 cm2  

 Choix des armatures : 

10T16/ml   →A = 20.11 cm²/ml  

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

μ =
Mu

ςb × b × d2
=

23530

14,2 × 100 × (30)²
= 0,018 

μ

 

= 0,018 < μL = 0,392 => A  n’existe pas et                    

1000εs > 1000εl => ςs =  
fe

γs
=

400

1,15
= 348 MPa       

α = 1,25 1 −  1 − 2μ => α = 0,022 

β = 1 − 0,4α => β = 0,991 

 Détermination des armatures : 

A =
Mu

ςs × β × d
=

23530

348 × 0,991 × 30
= 2.27 cm²/ml              
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 Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1] 

Amin = 0,23 × b × d ×
2,1

fe
 = 0,23 × 100 × 30 ×

2,1

400
= 3.62 cm² 

A = max Acal ; Amin  => A = 3.62 cm²/ml 

 Choix des armatures : 

4T12/ml   →A = 4.52 cm²/ml  

 Etat limite de service : 

ςm = 142.311KN/m2 

Pour une bonde de 1m de largeur 

qser = ςm × 1ml = 142.311 × 1mL = 142.311 KN/mL 

Mser = −qser ×
l2

2
= −142.311 ×

0,502

2
= −17.78 KN. m 

D =
15 × A

b
=

15 × 6.16

100
= 0.924 cm 

E = 2 × dx × D = 2 × 30 × 0.924 = 55.44 cm2 

y1 = −D +  D2 + E  = −0.924 +  0.924 2 + 55.44 = 6.58cm 

I =
b × y1

3

3
+ 15 × A ×  d − y1 

2 

I =
100 × 6.58

3
+ 15 × 4.52 ×  30 − 6.58 2 = 37407.38cm4 

K =
Mtx

ser

I
=

34962

37407.38 
= 0,93 

ςb = K × y
1

= 7.51 MPa < ςb = 0,6fc28 = 15 MPa 

ςs = 15 × k ×  d − y
1
 = 15 × 0,93 ×  30 − 6.58  = 326.71 MPa 

ςs   = min  
2

3
fe ; 110 η × ft28   = 149.53 MPa 

 ςb < ςb   = 15 MPa        
ςs < ςs   = 149.53 MPa

 ==> Les ferraillages calculés à l’ELUR sont maintenus. 

a. Vérification de l'effort tranchant : 

Tu
max = qu × L = 195.197 × 0,5 =  97.59 KN 
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τu =
Tu

max

b × d
=

97590  

100 × 30 × 102
= 0,32 MPa 

Fissuration préjudiciable : τu = min  0,15 ×
fc 28

γb
; 4 MPa = 3.2MPa 

τu = 0,32 MPa < τu = 3.2 MPa => Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

VIII.3.Ferraillage des poutres de redressement (libages) :  

Le rapport 0.4 ≤ 𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
≤ 1  pour tous les panneaux constituant le radier, donc les charges 

transmises par chaque panneau se divise en deux charges trapézoïdales et deux charges 

triangulaires. Pour le calcul du ferraillage, on prend le cas le plus défavorable dans chaque 

sens.  

                 Pour faciliter le calcul des poutres, on remplace les charges triangulaires et 

trapézoïdale par des charges équivalentes uniformes (par unité de longueur) . 

Tableau.VIII.2: tableau récapitulatif des charges équivalent des poutres. 

 𝐪[KN/𝐦𝐋] 

Poutre principale 

ELU 596,49 

ELS 435,79 

ACC 435,79 

Poutre secondaire 

ELU 492,75 

ELS 360 

ACC 360 

Tableau.VIII.3 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poutres. 

 

Sollicitations Poutres Principales Poutres secondaires 

Travées Appuis Travées Appuis 

Mu [KN.m] 1145.83 -1339.77 1046.69 -1644.73 

M ser [KN.m] 833.63 -974.930 763.57 -1192.80 

M acc [KN.m] 615.45 -1256.83 699.51 -1332.83 

Tu [KN] 1028.77 1308.57 

. 

 Calcul des armatures :  
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(Exemple de calcul pour un poutre principale sachant que la section est une section en T). 

A. En travée : 

 Etat limite ultime (E.L.U) : 

                                             M t
u
 = 1145.83 KN.m 

 Vérification de l’étendue de la zone comprimée :  

MT = ςb × b × h0 ×  d −
h0

2
  

MT = 14,2 × 170 × 40 ×  100 −
40

2
 => 𝑀T = 7724800 N. m 

Mt
u = 1145830 N. m < MT = 7724800  N. m =>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) = (170x110) cm². 

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ =
Mt

u

ςb × b × d²
=

1145830

14,2 × 170 × 100²
= 0,05 

μ = 0,05 < μ
l

= 0,392 (Acier FeE400)  ⇨   A′∄et 1000εs > 1000εl  ⇒ σs =  
fe

γs
=

400

1,15
=

348 MPa 

α = 1,25 1 −  1 − 2μ => α = 0,0,64 

β = 1 − 0,4α => β = 0,974 

 

 

 Détermination des armatures : 

At
u =

Mt
u

σs × β × d
=

1145830

348 × 0,974 × 100
= 33.80cm². 

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

Amin = 0,23 × b0 × d ×
ft28

fe
= 0,23 × 60 × 100 ×

2,1

400
 

Amin = 7.24 cm² 

At
u = max At

u ; Amin  => At
u = 33.80 cm² 

 Situation accidentelle (ACC) :  

  𝐌𝐭
𝐚𝐜𝐜 = 615450 𝐍.𝐦 

Mt
acc = 615450 N. m < MT = 7724800  N. m =>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) = (170x110) cm². 
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 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

μ =
Mt

acc

ςb × b × d²
=

615450

14.2 × 170 × 100²
= 0,025 

μ = 0,025 < μ
l

= 0,379 (Acier FeE400)  ⇒  A′∄ et 1000εs > 1000εl  ⇒ σs =  
fe

γs
=

400

1
=

400 MPa 

α = 1,25 1 −  1 − 2μ => α = 0,032 

β = 1 − 0,4α => β = 0,987 

 

 Détermination des armatures : 

At
acc =

Mt
acc

σs × β × d
=

615450

400 × 0,987 × 100
= 15.58 cm². 

At = max At
u ; Amin ; At

acc  => At
u = 33.80 cm 

 Choix des armatures :   11T20                At= 34.56 cm² 

 

 Etat limite de service (E.L.S) : 

Mt
ser = 41132N. m 

 Vérification de l’étendu de la zone comprimée : 

 

H =
b × h0

2

2
− 15 × A ×  d − h0 =

118×402

2
− 15 × 34.56 ×  100 − 30 = 58112cm3 > 0  

La zone comprimée se trouve dans la table de compression  la section de calcul sera une 

section rectangulaire de dimensions(b × h). 

D =
15 × A

b
=

15 × 34.56

118
= 4.39 cm 

E = 2 × d × D = 2 × 100 × 4.39 = 878 cm2 

y
1

= −D +  D2 + E  = −4.39 +  4.39 2 + 878 = 8.5 cm 

I =
b × y1

3

3
+ 15 × A ×  d − y1 

2 

I =
170 × 25.563

3
+ 15 × 34.56 ×  100 − 25.56 2 = 3818876.38 cm4 

K =
Mt

ser

I
=

411320

3818876.38
= 0,12 

ςb = K × y1 = 8.62  MPa < ςb   = 0,6fc28 = 15 MPa 
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ςs = 15 × k ×  d − y
1
 = 15 × 0,12 ×  100 − 8.5 = 164.7 MPa 

ςs   = min  
2

3
fe ; 110 η × ft28   = 149.53 MPa 

 ςb < ςb   = 15 MPa        
ςs > ςs   = 149.53 MPa

 ==> le ferraillage doit être recalculé à l’E.L.S. 

 Détermination des armatures à l’Etat limite de service : 

μ1 =
Mtx

ser

ςs   × b × d2
=

349620

149.53 × 118 × (100)²
= 0,0019 

μ1 = 0,0019 
Tableau
        

 β1 = 0,927
 K1 = 53.49

   

 Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

ςb =
ςs   

K1
=

149.53 

53.49
= 2.79 ≤  ςb   = 15 MPa => A’ n’existe pas. 

Aser =
Mtx

ser

ςs    × β1 ×  d 
=

349620

149.53 × 0,927 × 100 
= 25.23 cm2   

 Choix des armatures : 

   14T16 → A = 28.15 cm²  

 

 

 

 

 

Tableau.VIII.4 : Tableau récapitulatif des choix des armatures. 

Les armatures 

 

Poutre principale Poutre secondaire 

Travée Appuis Travée Appuis 

Au [cm²] 32.1 39.8 29.2 32.1 

Aacc [cm²] 34.56 31.6 16.8 26.6 

Aser [cm²] 42.7 53.0 39.0 46.5 

A=max (Au ; Aacc ; 

Amin) 
42.7 53.0 39.0 46.5 

Choix des armatures 14T20 17T20 13T20 15T20 



Etude de l’infrastructure 
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A corr [cm
2
] 43,98 

 

53.14 40.84 47.12 

 

Armature transversales :  

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

τ =
Tu

max

b × d
=

130857

118 × 100 × 100
= 0.11MPa 

Fissuration peu nuisible :   τu   = min  0,15 
fc 28

γb
 ; 4Mpa = 3.26 MPa 

τ = 0.1 MPa < τu = 2,5MPa  => Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 

moyenne. 

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

[CBA93/A.5.1.3] 

Tu ≤ 0,267 × a × 𝑏0 × fc28     

Avec :a = 0,9 × d = 0,9 × 100 => 𝑎 = 90 𝑐𝑚 

Tu
max = 130857 N ≤ 0,267 × 90 × 50 × 25 × 102 = 3003750 N 

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

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

supérieures : 

       Vérifier si : Al ⩾
γs

fe
 Tu +

Mu

0,9 d
  

        Al =  21,99 ⩾
γs

fe
 Tu +

Mu

0,9 d
 = 4,72 

      L’effort tranchant n’a pas d’influence sur les Armatures longitudinales supérieures. 

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

 Diamètre des armatures transversales : 

∅t ≤ min  
h

35
 ;  
𝑏0

10
 ; ∅l min   

∅t  ≤ min  
110

35
 ; 

30

10
 ;  2 = 2 cm = 20mm 

On prend :  ∅t = 8mm de nuance d’acier FeE400 => 8T8    →     At = 4,02 cm2 (2cadre). 

 



Conclusion général 

 

Ce projet  nous a permis d’un coté d’assimiler les différentes technique et 

logiciel de calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de 

conception et de calcul des ouvrages dans le domaine du bâtiment . 

On a utilisé le logiciel ROBOT BAT  afin d’interpréter les résultats qui nous 

ont permis d’aboutir au ferraillage des différents éléments de construction . 

D’après l’étude qu’on a faite ,il convient de souligner que pour la conception 

parasismique , il est très importe que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent 

travaillent en étroit collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les 

conception insuffisantes et pour arriver à une sécurité parasismique réalisée 

sans surcout importants . 

L’étude de l’infrastructure , elle est conçue en radier général du fait de la faible 

portance du sol support et l’importance de la structure et cela pour bien 

répondre les charge transmises par la structure au sol . 

Enfin ,nous espèrent que ce Modest travail sera une référence pour d’autre 

projet de fin d’études              
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ANNEXE II 

Plans de Ferraillage 
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