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 bc  Contrainte de compression du béton, 

 bc  Contrainte limite du béton comprimé à L’E.L.S 

 S  Contrainte de traction de l’acier, 

 SU  Contrainte d’adhérence limite, 

 U  Contrainte tangentielle conventionnelle, 


 Diamètre d’une barre, 

φ
l  Diamètre d’une barre  longitudinale, 

φ
t  Diamètre d’une barre  transversale, 

ψψ,   Coefficient pour calculer l’ancrage des courbes, 

ψ
S  Coefficient de scellement, 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



                      ملخص

           

يقدم هذا المشروع دراسة تفصيلية لمبنى من الخرسانة المسلحة مخصص للاستخدام السكني، يتكون من طابق   

حسب الأنظمة IIaطابقا، والذي سيكون موجودا في ولاية عنابة، مصنف ضمن المناطق متوسطة الزلازل  12أرضي بالإضافة إلى 

 )2003نسخة  RPA 99) الزلزالية الجزائرية (

تبدأ هذه الدراسة   B.A.E.L91modified99) ،(RPA99V2003 باستخدام لوائح الحساب والتحقق من الخرسانة المسلحة

بالوصف العام للمشروع بعرض تقديمي لخصائص المواد، ثم الابعاد للهيكل ونزول الأحمال وحساب العناصر الرئيسية (الأعمدة 

  .والروافد والأشرعة والأسقف) والعناصر الثانوية (الشرفات والسلالم والحاجز )

، وذلك لتحديد الضغوط المختلفة الناتجة عن التحميل (الأحمال ETABS نامجوأخيرًا، تم إجراء دراسة ديناميكية للهيكل باستخدام بر

 .الدائمة، احمال التشغيل والحمل الزلزالي)، وسيتم الانتهاء من العمل مع دراسة البنية التحتية (الأساسات العامة من نوع الطوافة)

Résumé  

Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment en béton armé à usage d’habitation, composé d’un 

rez-de-chaussée plus 12 étages, qui sera implantée à Annaba, classée en zone IIa selon le règlement 

parasismique Algérien (RPA 99 version 2003). 

En utilisant les règlements de calcul et vérifications du béton armé (RPA99V2003 et B.A.E.L 

91modifié99), cette étude entame la description générale du projet avec une présentation des 

caractéristiques des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure, la descente des charges 

et calcul des éléments principaux (poteaux, poutres et voiles, planchers) et secondaires (balcons, 

escaliers, acrotère,). 

on a effectué une étude dynamique de la structure avec le logiciel ETABS , afin de déterminer les 

différentes sollicitations dues aux chargements (charges permanentes, d’exploitation et charge 

sismique), et on terminera le travail par une étude de l’infrastructure (fondation de type radier 

général). 

Abstract  

This project presents a detailed study of a reinforced concrete building for residential use, consisting 

of a ground floor plus 12 floors, which will be located in the wilaya Annaba, classified in zone IIa 

according to the Algerian seismic regulations ( RPA 99 version 2003). 

Using the regulations for calculation and verification of reinforced concrete (RPA99V2003 and B.A.E. 

L91modified99), this study begins the general description of the project with a presentation of the 

characteristics of the materials, then the pre-sizing of the structure, the descent of loads. and 

calculation of the main elements (posts, beams and sails, floors) and secondary elements ( balconies, 

stairs, parapet.). 

Finally, a dynamic study of the structure was carried out with the ETABS software, in order to 

determine the different stresses due to loading (permanent loads, operating conditions and seismic 

load), and the work will be completed with a study of the infrastructure (general raft type foundation). 
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     Afin de garantir la sécurité des vies humaines et des biens matériaux, les ingénieurs 

civils doivent concevoir des structures en prenant en compte les aspecte structurales, 

fonctionnels, économique, esthétiques et la durabilité de l’ouvrage. 

     Une structure doit être calculée et conçue de manière à rester fonctionnelle pour 

l’usage prévue, en tenant compte de sa durée de vie et de son cout. Ainsi qu’à toutes les 

influences possibles pendant et après la construction, tout en offrant une durabilité convenable 

au regard des couts d’entretien .Pour répondre à ces exigences, il est crucial de choisir les 

matériaux appropries, des définir un design et des dimensions adéquates ainsi que de spécifier 

des procédures jusqu’à la construction et l’exploitation. 

      Pour ce faire, il est nécessaires de respecter scrupuleusement les règlements en vigueur 

(BAEL91, RPA /version 2003) le projet étudié concerne un bâtiment résidentiel de 13 

niveaux (R+12) situé à Annaba. Ce site est classée en zone de moyenne sismicité (zone Ⅱa)  

selon le règlement parasismique algérien RPA 99 version 2003. 

    Pour mener cette étude, nous avons divisé le mémoire en sept chapitres avec une 

introduction générale et la conclusion générale : 

Le Premier chapitre : consiste à la présentation du bâtiment, la définition des différents 

éléments et le choix des matériaux à utiliser, et la présentation des différentes hypothèses de 

calcul. 

Le deuxième chapitre : présente le pré-dimensionnement des éléments principaux (tel que 

les poteaux, les poutres et les voiles…etc.).  

Le troisième chapitre : présent le calcul des planchers. 

Le quatrième chapitre : consiste au calcul et le ferraillage des éléments non structuraux. 

Le cinquième chapitre : se portera sur l'étude dynamique du bâtiment, la détermination de 

l'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses 

vibrations. L’étude du bâtiment sera faite par l’analyse du modèle de la structure en 3D à 

l'aide du logiciel de calcul ETABS version 9.6.0. 

Le sixième chapitre : se portera sur le ferraillage des éléments principaux.  

Le septième chapitre : consiste à l’étude des voiles de contreventement. Le dernier chapitre : 

consiste à la conception et le calcul de l’infrastructure. 
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I.1. Introduction : 

 Le présent travail est une étude technique d'un bâtiment en béton armé à usage 

d'habitation d'un rez-de-chaussée et de 12 étages. 

Le problème posé est : comment assurer la stabilité et la durabilité de notre structure 

aux différents effets tout en prenant aspect économique ? 

I.2. Présentation de l’ouvrage : 

 L'ouvrage à étudier est un bâtiment (R+12) à usage d’habitation sera implanté à 

Annaba; est classée comme une zone de moyenne sismicité (zone IIa) conformément au 

règlement parasismique algérien (RPA 99) version 2003. 

 Dans le cadre de cette étude, le logiciel de calcul par éléments finis ETABS sera utilisé 

pour effectuer les calculs statiques et dynamiques des éléments structuraux. Les charges 

exercées sur le bâtiment seront utilisées pour ferrailler les éléments structuraux en suivant les 

combinaisons et les directives constructives prescrites par le BAEL 91 et le RPA 99/version 

2003. 

I.2.1 Caractéristique géométrique (dimensions des plans) : 

 Longueur totale du bâtiment……………………………22,30m 

 Largeur totale du bâtiment………………………….......10,70m 

 Hauteur totale du bâtiment………………………….......40,43 m 

 Hauteur du R.D.C……………………………………….3,06m 

 Hauteur des étages courants …………………………….3,06 m 

 Hauteur de l’acrotère…...………………………………...0,65 m 

I.2.2 Différents éléments de la structure :  

a) Structure de contreventement :  

    Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en 

justifiant l’interaction portiques-voiles, pour assurer la stabilité de l'ensemble sous l'effet des 

actions verticales et des actions horizontales. 

b) Planchers :  

 Un plancher est une surface généralement plane, conçue pour séparer les niveaux d'un 

bâtiment et supporter les revêtements de sol. Dans notre bâtiment y a deux types de plancher : 

- Plancher à corps creux (20+5) cm pour RDC et les étages courants.  

- Plancher en dalle pleine pour le balcon et la dalle de l’ascenseur. 

 Planchers à corps creux : Ce type de plancher est constitué de poutrelles en béton armé 

ou bétonnées sur place espacées de 65 cm de corps creux (hourdis) et d'une table de 
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compression en béton armé. Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons 

suivantes :  

- Facilité de réalisation.  

- Lorsque les portées de l’ouvrage ne sont pas importantes.  

- Diminution du poids de la structure.  

- Une économie du coût de coffrage . 

 Plancher à dalle pleine : Une dalle pleine est une plaque porteuse en béton armé coulé 

sur place, d’épaisseur de 10 à 20 cm .  

c) Poteaux :  

 Les poteaux sont des éléments porteurs verticaux en béton armé qui supporte les 

efforts dus aux charges et surcharges ramenées par les poutres et les transmettre aux 

fondations. 

d) Poutres :  

 Les poutres sont des éléments porteurs en béton armé, conçus pour transmettre les 

charges aux poteaux. Il y a deux types des poutres : 

- Les poutres principales (transversales).  

- Les poutres secondaires (longitudinales). 

e) Les murs :  

La maçonnerie du bâtiment est réalisée en briques creuses. On distingue :  

 Les murs extérieurs sont constitués en double parois de briques creux de 10 cm et 15 cm 

d’épaisseur séparés par une lame d’air de 5 cm d’épaisseur.  

 Les murs intérieurs sont constitués d’une seule paroi de briques d’épaisseur 10cm. 

f) Escaliers : 

 Les escaliers sont des éléments non structuraux permettent l’accès d’un niveau à autre 

et à faciliter les déplacements enter étages. Notre structure comporte un seul type d’escaliers, 

c’est un escalier à 2 volées droites perpendiculaires entre elles avec un palier. 

g) Ascenseur : 

    Un ascenseur est un dispositif de transport vertical utilisé pour déplacer des personnes 

ou des marchandises entre les différents niveaux d'un bâtiment (offrir un accès rapide et 

pratique aux étages supérieurs ou inférieurs). Il est composé essentiellement de la cabine et de 

sa machinerie. 

h) Acrotère : 

 L’acrotère est un muret ou une bordure en béton arme entourant une terrasse 

inaccessible d’une hauteur de 65 cm. Ses principaux rôles sont d'assurer la sécurité en 
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empêchant les chutes, d'assurer l'étanchéité en protégeant contre les infiltrations d'eau, et 

d'améliorer l'esthétique du bâtiment. 

i) Balcon :  

Les balcons sont encastré dans le plancher ; sont réalisés en dalle pleine. 

j) Revêtement : 

Le revêtement du bâtiment est constitué par :  

-  Revêtement en carrelage pour les planchers.  

-  Enduit en plâtre pour les murs intérieurs et les plafonds.  

-  Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons .  

-  Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable évitant la 

pénétration des eaux pluviales. 

k) Terrasse :  

Il existe un seul type de terrasses : Terrasse inaccessible. 

I.3. Caractéristiques géotechniques du sol : 

 Selon le rapport géotechnique du laboratoire (L.T.P.E) Le sol d'assise présente les 

caractéristiques géotechniques suivantes : 

-   La contrainte du sol est : σୱ୭୪ = 1,5 bars. 

-   Le poids spécifique du sol : .317KN/mγ   

-   L'angle de frottement interne du sol φ = 35° 

-   La cohésion C = 0 (sol pulvérulent). 

-   Le site est considéré comme meuble(S3). 

-   L'ouvrage appartient au groupe d'usage 2. 

I.4 Caractéristiques des matériaux :  

I.4.1 Le Béton : 

 Le béton est un matériau de construction usuel, qui s'apparente à une pierre 

artificielle ; constitué par le mélange de ciment, granulats (sables, gravillons) et d'eau de 

gâchage. 

 Le béton armé utilisé dans la construction de l'ouvrage sera conformé aux règles 

techniques de conception et de calcul des structures (B.A.E.L.91 et R.P.A 99). 

I.4.1.1Composition du béton :  

La composition ordinaire pour un mètre cube du béton est :  

  350 kg/m3 de ciment de classe CPJ45.  

  400 litres de sable de diamètre 0/5 mm.  



Chapitre  I                     Présentation de l’ouvrage 

 
- 7 - 

  800 litres de gravier de diamètre 3/8 et 15/25mm.  

  175 litres d’eau de gâchage. 

 La préparation du béton sera faite mécaniquement à l'aide d'une bétonnière ou d'une 

centrale à béton. 

I.4.1.2 La résistance du béton a la compression selon BAEL91 (art A.2.1, 11) : 

 La résistance caractéristique à la compression du béton fୡ୨ à jours d’âge est déterminée 

à partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de diamètre et de 32cm de hauteur. 

la résistance fୡ୨ des bétons  suit les lois suivantes :   

Bétons des résistances fୡଶ଼ ≤ 40MPa : 

.28MPa
c28

f:pour
c28

f
j0,834,76

j
cj

f 


  

28MPa.
c28

f:pour
c28

f
j0,951,4

j
cj

f 


  

Bétons des résistances fୡଶ଼ > 40MPa : 

MPa.82
c28

f:pour
c28

f
j0,951,4

j
cj

f 



 

 

 

I.4.1.3 La résistance du béton à la traction selon BAEL91 (art A.2.1, 11) : 

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée f୲୨, est conventionnellement 

définie par les relations :  

f୲୨= 0,6 + 0,06 fୡ୨ si fୡଶ଼ ≤60Mpa . 

f୲୨ = 0,275 (fୡ୨)
ଶ/ଷsi fୡଶ଼ > 60Mpa. 

I.4.1.4 Contrainte limite : 

a) Etat Limite Ultime (ELU) :qui correspond à la limite :  

- Soit de la perte de l’équilibre statique (basculement).  

- Soit de perte de la résistance (rupture) qui conduit à la ruine de l'ouvrage.  

- Soit de la perte de la stabilité de forme (flambement).  

 

 

 

 

 

MPa 28j:pour
c28

f
cj

f 
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Figure I.1: Diagramme parabole- rectangle des Contraintes -Déformations du béton. 

La contrainte limite à la compression est : 

 fୠୡ =
଴.଼ହ×୤ౙౠ

஘×ஓౘ
 (BAEL 91 modifiée 99 / Art A.4.3, 41). 

fୡ୨ : Résistance caractéristique à la compression du béton à " j " jours ; 

b
γ  : Coefficient de sécurité avec : 

 1,5
b

γ Cas général 

 1,15
b

γ Cas accidentelles 

θ : coefficient  dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé à : 

 = 1  t ≥ 24 h.  

 = 0.9  1h ≤ t ≤ 24h.  

 = 0.85  t≤ 1h. 

Avec t est durée d’application de la combinaison d’action considérée. 

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

 C’est la limite ou les conditions normales de durabilité et d’exploitation ne seront plus 

satisfaites, il comprend l’état limites de fissuration et de déformation. 
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Figure I.2: Diagramme contrainte déformation du béton de calcul à l’ELS. 

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :  

bcbc σσ   

Avec: 

c28bc f 0,6σ   

MPA.  15σbc   

I.4.1.5 Modules de déformation longitudinale : 

        a) Module de déformation instantanée:  

Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure à 24h:  

- E୧୨ =11000 ඥfୡ୨
య  = 32164.195 MPa; pour fୡଶ଼= 25Mpa .  

        b)Module de déformation différée:  

- E୴୨ = 3700ඥfୡ୨
య  = 10818.865 Mpa. ; pour fୡଶ଼= 25Mpa;  

I.4.1.6 Coefficients de poisson : 

Le coefficient de poisson sera pris égal à: 

-v = 0 pour un calcul des sollicitations à l’Etat Limite Ultime (ELU). 

-v = 0,2 pour un calcul de déformations à l’Etat Limite Service (ELS). 

I.4. Aciers : 

l'acier est un matériau de construction couramment utilisé en raison de ses propriétés 

mécaniques exceptionnelles. Il se caractérise par une grande résistance à la traction et à la 

compression, ce qui le rend idéal pour renforcer le béton (béton armé) et pour la construction 

de structures solides et durables. 

 



Chapitre  I                     Présentation de l’ouvrage 

 
- 10 - 

a)  Diagramme déformation- contrainte : 

)f(ε
s

σ 00
0  

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité sγ  qui a les 

valeurs suivantes:   

 1,15
s

γ Cas général. 

 1.00
s

γ Cas des combinaisons accidentelles. 

Pour notre étude, on utilise des aciers longitudinaux (feE400) et des aciers transversaux 

(feE235).  

 

Figure I.3 : Diagramme de déformations – contraintes. 

b) Contrainte de calcul d’acier : 

 Etat limite ultime (ELU) : 

Pour FeE400 : 

;
s

γ
e

f

s
σ                                 Avec :    







acier.d' élastique   Résistance:
e

f

sécurité. det coefficien:
s

γ
 

γୱ = 1 → cas accidentelle ⟹ σୱ = 400MPa 

γୱ = 1,15 → cas général ⟹ σୱ = 348MPa 

 Etat limite de service (ELS) : 

Les contraintes admissible de l’acier sont données commet suite : 

-Pour le cas d’une fissuration préjudiciable : 

σഥୱ୲ ≤ min (
2

3
× 𝑓௘;  110ටɳ. f୲୨)MPa. 

- Pour le cas d’une fissuration très préjudiciable : 

Diagramme conventionnel 
бs 

Diagramme de calcul 

fe 
fe/γs 

 -10‰               -fe /Es 
εs fe / Es                10‰ -fe /γs 

 
-fe 



Chapitre  I                     Présentation de l’ouvrage 

 
- 11 - 

 σഥୱ୲ ≤ min (0,5𝑓௘;  90ඥɳ. f୲୨)MPa. 

Le coefficient de fissuration ɳ :  

ɳ =  1.6 →  Pour les armatures à haute adhérence (H.A).  

ɳ = 1→ Pour les armatures rondes lisses (R.L).  

I.5. les hypothèses de calcul : 

- Les sections droites planes avant déformation restent planes après déformation ; 

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ; 

- La résistance du béton à la traction est négligée ; 

- Le raccourcissement du béton est limité. 

 00
03,5

bc
ε Flexion composée 

 00
02

bc
ε Compression simple 

- L'allongement de l'acier est limité à :𝜀௕௖ = 10‰ ;  

- Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour : 

- Le béton en compression ; 

- L'acier en traction et en compression. 

I.5.1 Règles des trois pivots : 

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut 

intervenir : 

- Par écrasement du béton comprimé ; 

- Par épuisement de la résistance de l'armature tendue ; 

- Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont 

déterminées à partir des déformations limites du béton et de l'acier ; 

- La déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C 

appelés pivots. 

Tableau I.1 :Les déformations limitent du pivot. 

Pivot Domaine Déformation limites du pivot considéré 

A 1 Allongement unitaire de l’acier 100/00 

B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,50/00 

C 3 Raccourcissement unitaire du béton 20/00 
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Figure I.4: Diagramme des déformations limitées de la section- Règles des trois pivots. 

 

I.5.2. Sollicitation du calcul vis-à-vis des états limites : 

a) Etat limite ultime : 

Les sollicitations de calcul sont déterminées à partir de la combinaison d'action Suivante : 

1,35G + 1,5Q 

b) Etat limite de service : 

Combinaison d'action (G + Q) 

Les règles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes : 













E0,8G

1,2EQG

EQG

 

               G : charge permanant 

Avec :    Q : charge d’exploitation 

               E : charge du séisme 

 

I.6 Conclusion : 

 Dans ce chapitre, nous avons présenté notre projet en offrant une description 

approfondie, accompagnée du rapport géotechnique pertinent et des différents matériaux 

choisis pour cette étude . 
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II.1. Introduction : 

     Le pré-redimensionnement vis à pré calculer le divers élément résistante conformément 

aux normes BAEL .91 et RPA99/version 2003, afin de déterminer une épaisseur économique 

et d’évitera les excès d’acier et béton. 

II.2.  Pré-dimensionnement des planchers :  

    Le dimensionnement d’un plancher en corps creux se résume à dimensionnement une 

poutrelle et donc l’utilisation de la condition de flèche. 

                         

                             Figure II..1 : Dessin d’un plancher en corps creux. 

22,5

1

L

h t        (Article A6.8.424 BAEL91). 

22,5

L
ht

  

L୫ୟ୶ =560-30         →      L୫ୟ୶=530cm 

Donc cm  22,66
22,5

530
h t   





nus  entre    poutrelle  la  de   maximale  portée:L 

plancherdu    otalehauteur  t:h
    :   avec t  

Alors : on adopte un plancher d’une épaisseur de : 

cm  25h t   

20 cm : épaisseur de corps creux. 

5 cm : épaisseur de la dalle de compression. 

II.3. Descente des charges : 

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

partir du document technique réglementaire des charges permanentes et 

Charges d'exploitation « D.T.R B.C.2.2 ». 
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II.3.1.  Plancher terrasse inaccessible : Le tableau II.1 montre la descente des charges 

terrasse inaccessible selon D.T.R B.C.2.2 : 

  Tableau II.. 1 : Descente des charges du plancher terrasse. 

N° 
Désignation ρ (KN /m 3) e (m) 

G 

(KN /m2) 

 

 

 

1 Protection gravillon 20 0 ,045 0,9 

2 
Etanchéité 

multicouche 
6 0,02 0,12 

3 Forme de pente 22 0,1 2,2 

4 Isolation thermique 4 0,04 0,16 

5 
Dalle en corps creux 

(20+5) 
/ / 3,3 

6 Enduit en plâtre 10 0,02 0,2 

Charge permanente G 6,88 (KN/m2) 

Charge d’exploitation Q 1 (KN/m2) 

 

II.. 3.2.  Plancher étage courant : La descente des charges étage courant présenté dans le 

tableau II.2 et la charge d’exploitation de l’ordre de 1,5KN/mଶ selon D.T.R B.C.2.2. 

 Tableau II.2: Descente des charges du plancher étage courant . 

N° Désignation ρ (KN /m 3) e (m) G KN /m2  

 

 

 

 

1 Revêtement en carrelage 20 0 ,015 0,3 

2 Mortier de pose 20 0,02 0,4 

3 Sable fin pour mortier 18 0,02 0,36 

4 Plancher à corps creux / / 3 ,3 

5 Enduit en plâtre 10 / 0,2 

6 cloison en briques creuses   9 0,1 0,9 

Charge permanente G 5,46 (KN/m2) 

Charge d’exploitation Q 1,5 (KN/m2) 

II.3.3. Maçonnerie : 

 Mur extérieurs: Composé en brique creuse de double paroi (15  +10) 
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Tableau II. 3: charges Des murs extérieurs. 

N° Désignation ρ 

(KN /m 3) 

e 

(m) 

G (KN /m2)  

 

 

 

 

1 Enduit en plâtre 10 0 ,02 0,2 

2 Brique creuse  9 0,10 0,9 

3 Lame d’aire 0 0,05 0,00 

4 Brique creuse 9 0,15 1,35 

5 Enduit en ciment 18 0,02 0,36 

Charge permanente G 2,81 (KN/m2) 

 

 Mur intérieur :Composé en brique creuse d’un seul paroi (10) 

Tableau II. 4: Charges Des murs intérieurs. 

N° Désignation ρ 

(KN /m 3) 

e 

(m) 

G (KN /m2)  

1 Enduit en plâtre 10 0 ,02 0,2 

2 Brique creuse  9 0,10 0,9 

3 Enduit en ciment 18 0,02 0,36 

Charge permanente G 1,46 (KN/m2) 

 

II.4.  Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation : 

     Soit Q0 la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le bâtiment, Q1, Q2 , Q3, 

Qn les charges d’exploitation respective des planchers des étage 1, 2, 3 ……n . 

Comme le nombre d'étages de ce bâtiment est supérieur à 5, l'évaluation des  

des charges d’exploitation sera effectuée à l'aide de loi de dégression. 

Soit Q0 la surcharge d'exploitation sur la terrasse du bâtiment 
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 Figure II.2: Loi de dégression des charges 

Tableau II. 5: Loi de dégression des charges d’exploitation. 

Niveau La loi de dégression La charge 

KN /m2 

Terrasse                                                   Nq0=1,00 1,00 

12                                                Nq1=q0+q1 2 ,5 

11                                         Nq2=q0+0,95 (q1+q2) 3,85 

10                                     Nq3=q0+0,9 (q1+q2+q3) 5,05 

9                                 Nq4=q0+0,85 (q1+q2+q3+q4) 6,10 

8                            Nq5=q0+0,8 (q1+q2+q3+q4+q5) 7,00 

7                          Nq6=q0+0,75 (q1+q2+q3+q4+q5+q6) 7,75 

6                      Nq7=q0+0,71 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7) 8,45 

5                    Nq8=q0+0,69 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8) 9,28 

4                Nq9=q0+0,66(q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8+q9) 9,91 

3              Nq10=q0+0,65(q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8+q9+q10) 10,75 

2           Nq11=q0+0,63(q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8+q9+q10+q11) 11,39 

1        Nq12=q0+0,62(q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8+q9+q10+q11+q12) 12,16 

RDC 

 

   

Nq13=q0+0,61(q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7+q8+q9+q10+q11+q12+q13) 

12,89 

                                                       

  II.5.  Pré dimensionnement des poutres et des poteaux :  

        Le système des portique est constitué des éléments horizontaux (les poutres) et des 

éléments verticaux (les poteaux). 
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45 

30 

L 

Figure. II.3 :   Dimensions des poutres principales. 
 

II.5.1.  Pré dimensionnement des poutres : 

        Les poutres de notre bâtiment, faites en béton arme et de section rectangulaire sont 

conçues Pour transmettre aux poteaux les charges verticales provenant des planchers. Elles 

seront pré Dimensionnées en utilisant les formules empiriques des règlements BAEL 91, et 

RPA99 /version 2003. 

D’après le BAEL91 : 

3
b

h

0,4db0,3d
10

L
h

15

L

t

t







     











 utilehauteur    :  d

  appuisd'  nus   entre  libre  portée  grande  plus  la  :  L

  poutre  la  delargeur    :b

poutre  la  de  talehauteur to  :h

  :  avec

t

 

On a deux types de poutres : 

II.5.1.1.  Sens longitudinal : 

 Poutres principales : 

    Nous avons :  540cmL     
 cm  15 b   :  prendon            cm16,2bcm12,15

cm 45 h  :  prendon          cm54hcm63 tt




 

Vérification R.P.A 99(version 2003) : 

 b ≥ 20 cm    →   15 cm ≥ 20 cm   → condition non vérifiée→ cm 30 b   :  prendon   

 h ≥ 30 cm     →   45 cm ≥ 30 cm   → condition vérifiée                          

45,1
30

45
          4

b

h t           → Condition vérifiée                                                    

 Donc la section de poutre principale (30x45) cm2   
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40 

30 

L 

Figure. II.4 :   Dimensions des poutres secondaires. 

II..5.1.2. Sens transversal : 

 Poutre secondaire : 

Nous avons :  560cmL     
 cm 12 b   :  prendon              cm4,14bcm8,01

cm 40 h  :  prendon          cm56hcm33,73 tt




 

Vérification R.P.A 99(version 2003) : 

 b ≥ 20 cm    →   12 cm ≥ 20 cm   → condition non vérifiée→ cm 30 b   :  prendon   

 h ≥ 30 cm     →   40 cm ≥ 30 cm   → condition vérifiée 

433,1
30

40
          4

b

h t           → Condition vérifiée 

Donc la section de poutre secondaire (30x40) cm2 

                                                                           

                                                                        

              

 

 

 

 

 

 

 

 

II..5.2. Pré dimensionnement des poteaux : 

        Les poteaux en béton arme sont des éléments structuraux verticaux utilisées dans la 

construction pour supporter des charges verticales, généralement à forme carrée, rectangulaire 

et circulaire. 

        Les pré-dimensionnement s’effectuent avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau 

central). La section de calcul du poteau est faite de telle façon qu’il ne flambe pas, on utilise 

un calcul basé sur la descente des charges permanentes tout en appliquant la loi de dégression 

des charges d’exploitations. 

Surface d’influence sur le poteau  

2m 44,22)4,27,2)(6,18.2(S   

 
2m  22,44S
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                                     Figure II.5: Poteau plus sollicité .  

II..5.2. 1. Les efforts de compression due aux charges permanentes NG : 

Poids propre de plancher : PPL= (GT + 12 Ge) × S = (6,88 + 12× 5,46) ×22,4=1621,76 KN 

Poutres principals: 223,76KN13)255,10,30(0,45nLh)(bσG  bPP   

Poutres secondaire: 213,56KN13)254,40,30(0,40nLh)(bσG  bPP   

NG= PPL+Gps+GPP=1621,76+213,56+223,76 =2059,08 KN 

NQ=Q×S= 12 ,89×22,44=289,25KN 

NU=1,35 NG+1,5NQ= 1,35 (2059,08) +1,5(289,25)=3213,63KN 

On major les efforts de 10% 

     1,1×NU=3536,39 KN 

II..5.2.2. Détermination de la section du poteau (a.b) RDC : 

 Détermination de a :  

Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis à la 

compression selon  la formule suivante :                                                                 

 










 





sγ

fesA

bγ0,9
C28Br.f

αN u                 

Avec :          

UN  : Effort normal ultime (compression)                       

α: Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité. 

































 



10050si
50

6,0

50si

35
2,01

85,0

2

2
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λ: Elancement d’EULER 





 

i

l
λ f . 

fL  : Longueur de flambement. 

i : Rayon de giration 









B

I
i . 

I : Moment d’inertie de la section par rapport à l’axe passant par son centre de gravité et 

perpendiculaire au plan de flambement 









12

bh
I

3

.  

B : Section du béton b)a(B  .  

bγ  : Coefficient de sécurité pour le béton 1,50)(γb   

sγ : Coefficient de sécurité pour l’acier 1,15)(γs    

ef  : Limite élastique de l’acier ) MPa 400(fe  . 

c28f : Contrainte caractéristique du béton à 28 jours ) MPa 25(fc28  . 

SA : Section d’acier comprimée.  

 rB  : Section réduite d’un poteau 2))2)(b(a(Br     

On doit dimensionnement les poteaux de telle façon qu'il n y ait pas de flambement c'est-à-

dire 50λ   

On prend comme exemple de calcul les poteaux de RDC, d’où : cm  306h0   

Donc : cm 214,23060,7h0,7L 0f   

 Déterminer(a) : 

0,29a
12

a

12.a.b

b.a
i

12

b.a
I

b.aB

23

3







 

  14,77cm)
500,29

214,2
(a50

a0,29

214,2

i

L
λ f 





  

cma 50 : prendon     

 

 

 



Chapitre  II                                  Pré-dimensionnement des éléments structuraux   

 
- 22 - 

 Déterminer(b) : 











s

e
s

b

c28r
u γ

f
.A

0,9γ

.fB
αN  

2)cm(b482)2)(b(50Br   

Selon le « Le RPA 99 version 2003 »   ......Zone..........0,8%BA rS  Ⅱa 

  2
S 2)cm0,384(b2)48(b0,8%A   

5041,16   












)/350,2(1

0,85
α

2
 

1,15   γ;   1,5  γ;400MPA   F  ;25MPA  f

0,82α

35)0,2(16,41/1

0,85
α

sbec28

2
















 















s

s

b

28c
u

feA

9,0

f.Br
N  

40,05cmb

101,15

4002)(b0,384

101,50,8

252)(b48
0,82N u



















 

50cmb : prendon , Donc  

Vérification des conditions du RPA 99 /2003 : 

  

 

 





















fiée.ition véri......Cond....................4.........10,254
50

50

4

1
4

b

a

4

1

éeion vérifi....Condit....................15,3cm....
20

306

20

h
min(50;50)ba;min

 vérifiée..Condition..............................25cm......50cmmin(50;50)ba;min

e  

 Avec : :eh  Hauteur d’étage. 

Donc :  

On prend les sections des poteaux de RDC une section carrée 2cm  50)(50b)(a    
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II.6. Pré dimensionnement  des voiles de contreventement : 

      Les voiles, éléments rigides en béton arme coulé sur place, ont pour double fonction de 

supporter une partie des charges verticales et de garantir la stabilité de la structure face aux 

charges horizontales. 

 •  Les charges verticales : charges permanentes et surcharges. 

 •  Les actions horizontales : effets de séisme et/ou du vent.  

 •  Les voiles assurant le contreventement sont supposés pleins.  

 •  Seuls les efforts de translation seront pré en compte ceux de la rotation ne sont pas connus 

de la cadre de ce pré dimensionnement. 

                              

 

                                           Figure II.6: Schéma de voile.  

     Le R.P.A99 (version 2003) considère comme voiles de contreventement ceux qui 

répondent a la condition suivante :  

                 13,91cme306/22e/22he 
15cmeet      4eL

15)cm ; /22max(he
e

min

e 







 

On adopte L’épaisseur des voiles : e=20 cm 

               4eL          80cm204L   

       

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre III 
 

Ferraillages des éléments non structuraux 
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III .1. Introduction : 

      Les éléments structuraux n'apportent pas de conditions significatives à la résistance aux 

actions sismiques d'ensemble à leurs distributions peuvent être considérés comme éléments 

secondaires, à condition que leur résistance à ces actions soit effectivement négligée et qu’ils 

ne soient soumis du fait des déformations imposées qu'a des sollicitations négligeables vis-à-

vis des sollicitations d'autres origines. 

III .2. L’acrotère : 

        L’acrotère est un couronnement en béton armé, Situé en bordure de la toiture terrasse et a 

pour rôle : 

 - Protection des joints d’étanchéités des infiltrations des eaux pluviales 

 - La sécurité des personnes (joue le rôle d'un garde-corps qui forme un écran pour empêcher 

toute chute). Pour notre terrasse (terrasse inaccessible) 

On adopte la dimension de l’acrotère :                                                                                                                            

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                    

 

                                    Figure III.1 : Schéma statique de L’acrotère. 

                                                             

III .2.1 . Descente des charges : 

Poids propre : 

 

KN/ml 1,85

1,85KN/ml250,074γS

0,074m²0,1)(0,080,65)(0,1
2

0,1)(0,02
S

b








 




G

G   

Pen= (0,18×2) × (10+65+55+10+8+(√10ଶ + 2ଶ)) =0,57KN 

G =1,85+0,57=2,42KN 

 

 

G 

Q 

M 

N 
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III.2.2.  Calcul des sollicitations : 

 Effort normal :                                                                                                                                              

ml KN3,2742,21,35G1,35Nu   

Nser=2,42KN 

 Moment de flexion : 

KN.m  0,650,651hQMM

KN.m 0,980,6511,5hQ1,5M

Qser

u




 

La section d’encastrement sera soumise à la flexion composée 

 Effort tranchant : 

KN 1VV

1,5KNV1,5V

1KNNV

ser

u

Q






 

 L’excentricité:       0,30m
3,27

0,98

Nu

Mu
e   

                                      m 0,300,05
2

0,10

2

h

2

ep                           

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

III .2.3.  Vérification de la compression (partielle ou entière) de la section:  

 

KN.m 24,80KN.m 0,75

KN.m 24,800,11100,02)14,170,810,1(0,337hb)f0,81c'(0,337h

KN.m 0,750,983,270,02)(0,09)M)Nc'((d

hb)f0,81c'(0,337.h)M)Nc'((d

1,079KN.m0,020.050,303,27c
2

h
eNM

3
bc

uu

bcuu

uu













 

 

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire

2cm 10) (100b.h  .                                                                                 

III .2.4. Calcul du ferraillage (E. L. U. R) : 

 0,085
14,17 9100

 100,98

.fb.d

M
μ

2

3

bc
2

u 



   

 Vérification de l'existence des armatures comprimés A' : 

 )0,4 α(10,8 αμ lll   

;     0,668
1,743,5

3,5

ε 10003,5

3,5
α

sl
l 





   1,74

1,15102

400

δE

f
ε 1000

5
s

e
sl 





  
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μଵ = 0,8 × 0,668(1 − 0,4 × 0,668) = 0,392 > 0,0084 ⟹ Aᇱ = 0 

μଵ = 0,008 ⟹  β = 0,996     

 On calcul:  





composée.flexion en  armaturesd'Section :A

simple;flexion en  armaturesd'Section :A

fc

fs   

cm²  0,31
9  0,996  348

 100,98

dβσ

M
A

3

S

U
fs 







  

cm²  0,22
348 100

 103,27
0,31

100.σ

N
AA

3

s

u
fsfc 




  

 Condition non fragilité : 

Amin=0,23×b×d×
୤౪ౠ

୤౛
 ;   Amin=0,23×100×9×

ଶ,ଵ

ସ଴଴
  

Amin= 1,087 cm2    → on adopte : p.m  84soit      mlcm2,01A 2
s  →   st=25 cm 

 Les armatures de répartition : 

mlcm0,50
4

2,01

4

A
A 2s

r   ;    On adopte :  p.m  83soit      mlcm1,51A 2
s   

III .2. 5.  Vérification des contraintes  E. L. S: 

KN.m 0,80)
2

0,1
0,02(0,302,42)

2

h
c(eNM serser   

 Position de l'axe neutre: 

cm 2,048y0  271,35y 30,15y 50

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




 

 Moment d'inertie : 

4

3

1s
3
1

cm   1743,49 I

² 2,048)(92,0115
3

 (2,048)100
)²y(dη.Ay

3

b
I







  

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

0,94MPa2,048
1743,49

800
y

I

M
σ

c28

____

bc

1
ser

b




 

...MPa....... 15σ0,94MPaσ bcbc    condition vérifiée  
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 Détermination des contraintes dans l'acier tendue 𝛔𝐬𝐭 : 










 t28st

___

nf 110 ;  fe
3

2
minσ  Fissuration préjudiciable. 

Avec : :η  coefficient de fissuration  1,6η        









 2,11,6 110 ;  400
3

2
minσ st

___

 

  MPa  201,63  201,63  ;   266,67  min  σ st

___

  

 vérifier.condition .......... MPa 201,63σMpa 47,85σ

MPa 47,852,048)(9
1743,49

800
15)y(d

I

M
ησ

___

stst

1
ser

st




 

 Contrainte de cisaillement : 

   Mpa  0,017KN/m² 16,67
10,09

1,5
   τ     N1,5K 1,5QT

db

T

u

u









 

érifiée.ondition v.........C..........2,5MPa....τ0,017MPaτ

MPa 2,5MPa) 4   ; MPa min(2,5τ

blepréjudician  Fissuratio4MPa) ; fmin(0,1τ

uu

u

c28u






 

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

 D'après le R.P.A 99 (version 2003  Article 6-3), les éléments de structure secondaires 

doivent être vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante : 

                                         pp.p A.W4.CF   

Les coefficients pp. et W CA,  sont obtenus par le RPA99v2003  

:A Coefficient d'accélération de zone  0,15A               

:Cp Facteur de force horizontal           0,8Cp                

:Wp  Poids propre de l'acrotère           KN  2,42Wp   

:Fp  Force horizontale pour les éléments secondaires des structures 

Il faut vérifier que:   1,5.Q.AFp KN  1,160,152,420,84Fp   

pF 1,16KN    1,5.Q 1,5KN......Condition   vérifier.    
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                               Figure III..2 : Ferraillage de l’acrotère 

III .3.  Escaliers: 

 Les escaliers sont des éléments importants facilitent l’accès vertical entre les différents 

étages de la structure et sont soumis à diverses forces, telles que le poids propre des escaliers 

et les surcharges dues aux différent accès et aux personnes. Ces charges des variées peuvent 

entrainer dommages dans les éléments de la structure, tels que la déformation, la fissuration, 

voire même la ruine de l’escalier. Pour prévenir ces risques,  une étude détaillée sur le type de 

ferraillage adopté est nécessaire, L’escalier régulier de plans horizontaux permet de passer 

d’un niveau à un autre dans une construction. Il se compose de : 

- La Marche : partie verticale qui reçoit le pied. 

- La Contre marche : partie verticale qui limite la marche. 

- Le giron(g) : distance horizontale séparant deux contre marches ou  la largeur d'une 

marche. 

- La hauteur de marche(h) : différence de hauteur entre deux marches successives. 

- L’emmarchement : la largeur totale de l’escalier. 

- La Paillasse : dalle oblique qui supporte l’escalier. 

- . Le palier : partie horizontale d’un escalier arrêtant la suite des marches pour assurer 

l’accès à chaque niveau intermédiaire. 

- Le jour : largeur du vide entre deux volées parallèles. 

- Le collet : bord limitant l’escalier du coté jour.  

Les escaliers de notre bâtiment sont coulée en place, et les dimensions des marches et contre 

marche (g) et (h) sont déterminées par condition de Blondel: 66cm.g2h59   
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                                             Figure III.3: Schéma statique de l’escalier 

III .3.1.  Dimensions des escaliers: 

D’après le pré dimensionnement des escaliers on a les dimensions suivantes : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                        

 

                                      Figure.III.4 : Escalier a deux volées. 

Pour les dimensions des marches g"" et contre marches h"" , on utilise généralement la 

formule de BLONDEL: 

......(1).......... 66cmg2h59                   

:h  Hauteur de la marche (contre marche),  

:g  Largeur de la marche,  

On prend : cm 64g2h  )
2

h
n.h(H e   

1.53m  

15 cm 1.53m 

1.7m 2.4m 1.3m 

5.4m 

30cm 

17cm 
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 H/nhhnH   Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage 

)
2

h
n.h(H e  

:n   Nombre de contre marches 

:L  Projection horizontale de la longueur totale de la volée :  g1nL   

 Dimensionnement de l’escalier : 

  H/nhhnH         

 1nLg)g1(nL                                                   

D'après BLONDEL on a : m
n

H
2

1)(n

L



   

Et puis :  :Avec  (2)..........  02H2H)nL(mm.n2                    

Donc l'équation (2) devient : 240cm53cm;12306H  ;   64m  L  

La solution de l'équation est :  9n   contre marches  

Donc le nombre de marche :   81n    marches  

Puis:  cm 17
9

153

n

H
h   On prend : 17cmh   

cm 30
8

240

1n

L
g 


  

D'après la formule de BLONDEL, on a : 

  

m 30g: prendOn  ;  cm 302x17-64g        64g2h 
 

 Epaisseur de la paillasse (ev): 

   α 20cos

L
e

α 30cos

L

20

L
e

30

L
vv   

12cme:prendon   ;  13,79cme9,20
0,8720

240
e

0,8730

240
vvv 





 

 Epaisseur de palier (ep): 

15cmep    : prendon   ;    13,79cm
0,87

12

)αcos(

e
e v

p  
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III .3.2.  Descente des charges et des surcharges (E.LU et E.L.S) : 

a. Paillasse :  

Tableau III.1: Les charges et les surcharges supportées par la paillasse 

N° Désignation Ep(m) ρ (KN /m3) Poids (KN /m2) 

1 Revêtement en carrelage horizontal 0,02 20 0,4 

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20 0,4 

3      Lit de sable 0,02 18 0,36 

4  Revêtement en carrelage vertical   

gh.20ep                  

0,02 20 0,23 

5  Mortier de ciment vertical        

gh20.ep              

0,02 20 0,23 

6 Poids propre de la paillasse :

)cos(αo25ev         

0,12 25 3,45 

7 Poids propre des marches :   2h22.  / 22 1,87 

8 Garde-corps / / 0,1 

9 Enduit en plâtre      0,02 10/cosα 0,23 

             Charge permanente G 7,27 

             Charge d’exploitation Q 2,5 

 

mlKN09,771mQ)(GQ

mlKN13,561m)1,5Q(1,35GQ

ser1

11U1




 

b. Palier : 

 Tableau III.2: Les charges et les surcharges supportées par Le palier 

N° Désignation Ep(m) ρ 

(KN /m3) 

Poids 

(KN /m2) 

1 Revêtement en carrelage  0,02 20  0,4 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4 

3  Lit de sable 0,02 18 0,36 

4 Enduit en plâtre 0,02 10 0,20 

5 Poids propre de palier 0,15 25 3,75 

          Charge permanente G  5,11 
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          Charge d’exploitation Q 2,5 

mlKN7,611mQ)(GQ

mlKN10,651m)1,5Q(1,35GQ

ser2

11U2




 

 Schéma statique : 

 

 

 

 Moment fléchissant et effort tranchant  maximal  à E.L.U 
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   Figure.III.5 : Diagrammes des moments fléchissent et l’effort tranchant   









KN.m 18,440,4.MM

KN.m 39,190,85.MM
46,10KN.mM:aOn 

maxa

maxt
max  

III .3.3.  Ferraillage de l’escalier : 

Tableau III.3: Les résultats du ferraillage de l’escalier. 

Caracté- 

Ristique 15cmh

12cmh

appui

travée




 

cm 

 100b 

 

400MpaEFe 

 
348Mpaσs 

 13,5cm0,9.hd

10,8cm0,9.hd

appui

travée




 

/ M(KN.m)  μ  β  )(cmA 2
cal

 )(cmA 2
adoptir

 4AA adoptirr 

 
(adoptée)A r

 

Travée 39,19 0,238 0,862 12,10 

14cmS

12,32cm

ml8T14

t

2




 

3,08 

25cmS

4,52cm

2/ml1T4

t

2




 

Appuis 18,44 0,078 0,959 4,09 

17cmS

6,79cm

ml6T12

t

2




 

1,70 

33cmS

cm 3,39

ml12T3

t

2




 

 

III .3.4.  Les vérifications  à E.L.U: 

  Les éléments de l’escalier, les conditions de non fragilité au niveau des appuis a était vérifiée 

selon BAEL 91(voir le tableau III.4) 
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Tableau III.4 : Ferraillage d’escalier. 

Condition Vérification 

Condition de 

non fragilité   2
et28min cm 1,30EFf0,23.b.d.A

:En travée


 

vérifiée.Condition 

A12,32cmA min
2

adoptir 
 

Justification vis 

à vis de l’effort 

tranchant 

Mpa 0,3010
10,8100

32,5

b.d

T
τ 


  

3,25Mpa5MPa) ; min(0,13fτ c28u   

...C.Vττu   

Vérification au 

niveau des 

appuis 

2
min

2

3
3

min

min

5,29cmA

)
1013,50,9

1018,44
10(32,5

400

1,15
A

)
0,9d

Ma
(Vu

Fe

1,15
A













  

vérifiéeCondition 

A6,79cmA min
2

adoptir 
 

 

III .3.5.  Vérification des contraintes à l'E.L.S: 

 

13,26KN.m0,4.MM

28,17KN.m0,85.MM

12,32cmAs  ;  33,14KN.mM

maxa

maxt

2
max

ser

ser






 

a) En travee 

 Position de l'axe neutre: 

cm 4,73y0 1995,84y 184,8y 50

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




 

 

 



Chapitre  III                         ferraillages des éléments non structuraux 

 
- 36 - 

 Moment d'inertie : 

4

3

1s
3
1

cm   10336,40 I

² 4,73)(10,812,3215
3

 (4,73)100
)²y(dη.Ay

3

b
I







 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

MPa89,124,73
10336,40

1028,17
y

I

M
σ

c28

____

bc

3

1
ser

b







 

on vérifié...conditiMPa....... 15σ12,89MPaσ bcbc   

b) En appuis 

 Position de l'axe neutre: 

cm 3,97y0 1113,75y ,582y 50

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




 

 Moment d'inertie : 

4

3

1s
3
1

cm   9578,42 I

² 3,97)(13,56,7915
3

 (3,97)100
)²y(dη.Ay

3

b
I







 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

MPa48,53,97
9578,42

1013,26
y

I

M
σ

c28

____

bc

3

1
ser

b







 

on vérifié...conditiMPa....... 15σ5,48MPaσ bcbc   

 Vérification la flèche : 

t

s

e

h 1 12 1
0.05 0,03 .........C.VL 30 240 30

A 2 12,32 2 0,011 0,005................C.N V
b.d f 100.10,8 400

        
  

 




 

Lorsque les deux premières conditions ne sont pas vérifiées, il faut calculer la flèche.  

ifi

2
i

i .I10.E

.LM
F   ;

vfv

2
v

v .I10.E

.LM
F                                              

                                                           
             

 :Fi Flèche due aux charges de faible durée d'application. 

:Fv Flèche due aux charges de longue durée d'application ; avec : 
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32164,2Mpaf11000E 3
c28i   ; Mpa 10818,86f3700E 3

c28v   

).μλ(11,1.II);.μλ(11,1.II gv0fii0F vi
  

:I
iF  Moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées 

:
vFI  Moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée 

 Détermination du centre de gravité:  

𝑌 =
)A(ηh)(b

d)A(h
2

h
h)(b

A

YA

S

S

i

iS











=
12,32)(1512)(100

10,8)12,32(12
2

12
12)(100




 

YG=2,02 cm 

Y1=2,02cm 

Y2=h-y1= 9,98 cm 

 Détermination du moment d’inertie : 

4

33

Gs
3
2

3
1

cm   47654,42 I

² 2,02)(10,812,3215)
3

 (9,98)100

3

 (2,02)100
()²y(dη.A)y

3

b
y

3

b
(I











 

 Charges prises en comptes : 

1-charge avant mise de revêtement :     2mKN3,45j                                       

2-charge après mise de revêtement :     2mKN7,27g                             

3-charge total à l'E.L.S :                     2mKN9,77Q)(gq   

 Calcul des moments correspondants : 

KN.m 5,9882,49,770,8580,85.q.LM

KN.m 4,4582,47,270,8580,85.g.LM

KN.m 2,1182,43,450,858,85.j.L0M

22
q

22
g

22
j







 

 

 Calcul des contraintes: 
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9,31cm0,345)0,410,8(1z:Donc

0,345)0,238211,25(1)2μ11,25(1α);0,4αd(1z:Avec

52,14Mpa
9,3112,32

105,98

.zA

M
σ

38,80Mpa
9,3112,32

104,45

.zA

M
σ

18,40Mpa
9,3112,32

102,11

.zA

M
σ

utt

3

s

q
sq

3

s

g
sg

3

s

j
sj






















 

 Calcul des coefficients:   vi λet   λ  ;  f  

 


























0,761,91
5

2
λ

5

2
λ

1,91
0,01110010032

2,10,05

b).fb3(2

0,05.f
λ

0,011
10,8100

12,32

.db

A
f

iv

0

t
i

0

s

28

 

 Calcul des coefficients (μi)  

 
28

28

tsi

t
i fσf4

f1,75
1μ




  

   

 

  0,16
2,10,011)52,14(4

2,11,75
1

ffσ4

f1,75
1μ

0,04
2,10,011)38,80(4

2,11,75
1

ffσ4

2,11,75
1μ

1,16
2,10,01118,404

2,11,75
1

ffσ4

f1,75
1μ

28

28

28

28

28

tqs

t
q

tgs
g

tsj

t
j


































 

 Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

 ii
F μλ1

I1,1
I

i 


  

 
4

ji

43122,62cm
1,16)1,91(1

47654,421,1

μλ1

I1,1
I

i










F  

   
4

gi
F 48699,24cm

0,041,911

47654,421,1

μλ1

I1,1
I

g









  

   
4

qi
F 40150,02cm

0,161,911

47654,421,1

μλ1

I1,1
I

q









  

   
4

gv
F 50873,31cm

0,040,761

47654,421,1

μλ1

I1,1
I

v









  



Chapitre  III                         ferraillages des éléments non structuraux 

 
- 39 - 

 Calcul de la flèche : 

iFi

2

i .I10.E

M.L
F   

0,009cm
43122,6232164,210

10(2,4)2,11
F

72

i j





  

cm 0,016
48699,2432164,210

10(2,4)4,45
F

72

ig





  

0,027cm
40150,0232164,210

10(2,4)5,98
F

72

iq





  

0,047cm
50873,3110818,8610

10(2,4)4,45
F

72

iv





  

ifier.dition vér.......Con.......... 0,48cmF0,049cmF

0,48cm
500

240

500

L
F

FF:faut Il

0,049cmF

0,049cm0,0160,0270,0090,047F

FFFFF

admtotal

adm

admtotale

totale

totale

iiivtotale gqjg












 

  

                                Figure III.6 : Ferraillage de l’escalier. 

 

 

III .3.6.  Poutre palière : 
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                                       Figure III.7: Poutre palière. 

 La poutre palière est considérée comme semi encastrée sur les deux extrémités 

(poteaux)  

Selon le BAEL91, le critère de rigidité est: 

30cmb22,05b9,450,7db0,3d

35cmh
10

385
h

15

385

10

L
h

15

L




 

III .3.6. 1 Vérification des conditions RPA99 (version 2003) : 


























fié ition véri ......cond4.........1,17h/b

fié ition véri ......cond30cm......35cm

fiéition véri cond  ....20cm......30cm.

4h/b

30cmh

20cmb

 

III .3.6. 2 Charge supportée par la poutre:  

- Poids propre de la poutre     BAb.h. 0,3 0,35 25 2,625KN m                      

- Poids du mur supporté par la poutre 9 0,25 (1,53 - 0,3) 2,77KN m                                         

- Réaction du palier sur la poutre : R 32,51KN      

u

s

q 1,35(2,625 2,77) 32,51 38,79KN ml

q (2,625 2,77 32,51) 36,91KN ml

   

   
 

III .3.6.3. Calcul des sollicitations à E.L.U : 

t 0
0

a 0

M 0,85 M 61,09KN.m
M 71,87KN.m

M 0, 4 M 28,75KN.m

  
     

 

Le tableau III.5 montre les résultats du ferraillage de la poutre palière en travée et et appuis    
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Tableau III .5 : ferraillage de la poutre palière. 

Caracté- 

Ristique 

h= 35cm 

cm 

 30b 

 

400MpaEFe 

 
348Mpaσs 

 
d= 31,5cm 

/ M(KN.m)  μ  β  )(cmA 2
cal

 )(cmA 2
adoptir

 

Travée 61,09 0,14 0,924 6,03 
26,79cm

12T6



 

Appuis 28,75 0,068 0,965 2,72 3𝑇12 

  =3,39cm² 

 

 

 Vérifications:  

 Condition de non fragilité: 

 











2
min

2
sa

2
min

2
st2

et28min
1,14cmA3,39cmA

1,14cmA6,79cmA
1,14cmFf0,23.b.d.A

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement :  

 

3
u

u

u c28

u u

T 74,67.10
τ 0,79Mpa

b.d 0,30 0,315

τ min 0,13f ,5Mpa 3,25Mpa

τ 0,79Mpa τ 3,25Mpa.............condition   vérifiée.



  


 

  

 

Qu’il n’Y a Pas risque de cisaillement. 

 Vérification des contraintes à’ l'E.L.S: 

KN.m 21,760,4.MM

KN.m 46,240,85.MM

 54,40KN.mM

maxa

maxt

max

ser

ser






 

 Position de l'axe neutre: As= 
2cm  6,79  

11,62cmy0 3208,3101,85y15y

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




 

 

 Moment d'inertie : 
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4

3

1s
3
1

cm  55942,42 I

² 11,62)(31,5,79615
3

 (11,62)30
)²y(dη.Ay

3

b
I







 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

MPa64,911,62
55942,42

1046,42
y

I

M
σ

c28

____

bc

3

1
ser

b







 

on vérifié...conditiMPa....... 15σ9,64MPaσ bcbc   

En appuis 

 Position de l'axe neutre: As = 3,39cm²  

cm 8,49y0 1483,63y ,147(50y

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




 

 Moment d'inertie : 

4

3

1s
3
1

cm   31057,17 I

² 8,49)(31,53,3915
3

 (8,49)30
)²y(dη.Ay

3

b
I








 

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

MPa95,58,49
31057,17

1021,76
y

I

M
σ

c28

____

bc

3

1
ser

b







 

on vérifié...conditiMPa....... 15σ5,95MPaσ bcbc   

 Vérification la flèche : 
























































V C...........0,0105....0,0072

.C.V.......0,0850,09

.V.........C0,06250.09

400

4,2

30.31,5

6,79

54,410

46,24

385

35
16

1

385

35

f

4,2

b.d

A

10M

M

L

h
16

1

L

h

e

s

0

tt

t





 

 

Calcul Armatures transversales(At) : 

 Diamètre des armatures At:  
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 

mm 10:prendOn 

cm 1 1  ;  3  ;  1 minØ,
10

b
,

35

h
min

t

ttlmint















 

 Espacement des cadres(St) : 

D'après le  R.P.A 99 (version 2003) : 

Zone nodale :        10cmScm 30  ; 12Ø ;  
4

h
min S t1mint 







   

Zone courante :     15cmS
2

h
S tt   

                                     

                                             Figure III.8 : Coupe de ferraillage de la poutre palière  

III .4.  Balcons : 

 Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d’une rampe ou un 

mur de protection.  

 Il est similaire à une console qui s’étend de la façade d’un bâtiment et qui 

communique avec l’intérieur par une porte ou une fenêtre. 

L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions suivantes: 

- Résistance à la flexion     h0  ≥ 
௅೉

ଶ଴
         

-  Isolation acoustique   h0 cm12 . 

Sécurité en matière d'incendie : 

 e= 07 cm pour une heure de coup de feu. 

 e=11cm pour deux heures de coup de feu.       

Alors on adopte L'épaisseur de dalle pleine : e=15cm  

III. 4.1. Descente des charges :  
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 Tableau III .6 : descente des charges du balcon 

N°  

Désignation 

 

Épaisseur 

(m) 

Densité 

(KN/m³) 

Poids 

(KN/m2) 

1 revêtement en 

carrelage 

0,02 20 0,4 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4 

3 Lit de sable 0,02 18 0,36 

4 Dalle pleine en béton 

armé 

0,15 25 3,75 

5 Enduit en ciment 0,02 18 0,36 

Charge permanente G 5,27 

Charge d’exploitation Q 3,5 

  

 Les charges surfacique et linière : 

Qu = (1,35G +1,5Q) x1m = (1,35 x 5,27) + (1,5 x 3,5) x1m = 12,36KN/ml 

Qser= G + Q x 1m = (5.27 + 3,5) x 1m  = 8,77 KN/ml 

 Charge concentrée du mur au balcon : 

  Poids propre du mur : le balcon supporte la charge d’un mur en brique creuse de 

1.30m de hauteur et de 10cm d’épaisseur son poids propre est calculé de la manière suivant :  

Pm = (γmur x b x h) x1m = (9x 0, 10x 1, 30) x1m =1, 17 KN 

Enduit en ciment :  

P Enduit ex = (γ x b x h) x1m = (18 x 0, 02 x 1, 30) x1m =0,468 KN 

P Enduit int = (γ x b x h) x1m = (18 x 0, 015 x 1, 30) x1m =0,351 KN 

Pend=0,468+0,351=0,819 KN 

La charge totale : P = Pmur+PEnduit=1, 76 + 0, 819 = 2.58 KN 

Pu = 1,35P = 1, 35 x 2.58 = 3.48KN 

Ps= 2.58KN 

 Calcul du moment maximal et l’effort tranchant : 

Le calcul se faire pour une bonde de 1m linière 

Mmax=
୕

౫×ైమ

ଶ
+ P × L ; Tmax=Q୳ × L + P 



Chapitre  III                         ferraillages des éléments non structuraux 

 
- 45 - 















8,77KN.mMmax

12,67KNTmax
:E.L.S

12,18KN.mMmax

17,69KNTmax
:E.L.U

  

III.4.2.  Ferraillage du bacon : 

Tableau III .7 : détail Ferraillage du balcon. 

M(KN .m) 𝜇 𝛽 d(cm) Acal(cm2) Aadopte Ar=
஺ೄ

ସ
(cm2) Aadopte 

18,12  0,047 0,975 13,5 2 ,66 

25cmS

3,14cm

ml4T10

t

2


  

0,79 

25cmS

cm 2,01

ml84

t

2






 

 

 Vérifications : 

 Condition de non fragilité : 

Amin = 0,23bd ft28 /fe = 0,23x100 x13,5x 2,1 /400 = 1,63 cm²/ml 

A =3,14cm² > Amin =1,63cm2……………condition Vérifiée. 

 Contrainte  de cisaillement: 

0,13MPa
10013,5

1069,17

db

Tu
u 







  

ée érifi dition v .......con..........2,5MPa....τ0,13MPa  τ1)

ble)préjudiciasuration  2,5MPa(fis;4MPa)fmin(0,10τ

uu

c28u




 

 Il n'y a pas de reprise de bétonnage, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 La vérification des contraintes à l'E.L.S: 








8,77KN.mMmax

12,67KNTmax
:E.L.S  

 Position de l'axe neutre: As = 2cm 3,14  

cm 3,13y0635,85y ,14750y

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




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 Moment d'inertie : 

4

3

1s
3
1

cm  6087,13 I

² 3,13)(13,53,1415
3

 (3,13)100
)²y(dη.Ay

3

b
I







  

 Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

MPa51,43,13
6087,13

108,77
y

I

M
σ

c28

____

bc

3

1
ser

b







 

on vérifié...conditiMPa....... 15σ5,51MPaσ bcbc   

 

 

                                Figure III.9: ferraillage  du   balcon 

III.5. Ascenseur : 

III.5.1. Définition : 

Un ascenseur est un appareil mécanique conçu pour le but d’assurer une circulation 

verticale plus aisée que l’utilisation des escaliers, il est exigé pour les bâtis ayant une hauteur 

au-delà de cinq étages. 

Son implantation est généralement faite coté-a-coté avec les escaliers en une seule entité 

ce qui rend le dégagement vers les différents niveaux plus praticable. 

L’ascenseur est constitué de deux entités distinctes ; la première sert à une cabine 

métallique qui se déplace suivant des glissières verticales sur le long de l’immeuble ; dans 

laquelle les personnes et les charges sont déplacées, la deuxième entité est un contrepoids 

ayant le rôle de compenser le poids de la cabine et cela pour qu’un système mécanique 

(électrique ou vérin hydraulique) ne fournira que l’effort nécessaire pour lever les surcharges. 
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                                    Figure III.10: Schéma d’un ascenseur. 

III.5.2. Etude de l'ascenseur : 

D’après la norme française ( 209P82NF   ) répartit les ascenseurs en cinq classes 

dont la classe I contient les ascenseurs destinés principalement au transport des personnes, 

que l’on désignait auparavant sous le terme simple d'ascenseur. 

         C’est ainsi que la norme ( 208P82NF  ) a adopté plusieurs types de cabine selon la 

charge à transporter, et pour un immeuble à usage d'habitation; On a opté pour un ascenseur 

de 09 personnes dont la charge maximale est d'environ 675Kg , donc les dimensions  sont : 

      - 1,10mL           :cabine la deLargeur C   

   - 1,5mP      :cabine la de Profondeur C   

- 2,20mH           :cabine la deHauteur C   

- 1,20mL             :gaine la deLargeur G   

- 2,10mP       :gaine la de Profondeur G   

- 0,90mL      :libre pssagedu Largeur P   

- 2,00mH      :libre pssagedu Hauteur P   

- 15cme              :du voileEpaisseur   

- 42,84mC          :cource la deHauteur   
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                                      Figure III.11 : Vue en plan de l’ascenseur. 

 Remarque : 

Les dimensions de l’ascenseur sont prises en assurant la protection contre le feu et le 

bruit, pour cela on prend  l’épaisseur de la dalle machine égale à15cm ; et une gaine 

d’ascenseur de  vitesse supérieure à sm 1 . 

III.5.3.Descente des charges : 

III.5.3.1. Charges d'exploitation :  personnes 09pour  kg 675   

III..5.3.2. Charges permanentes :    

a. Masse de la cabine : est composé de la somme des masses suivantes : 

- Masse des côtés :  

La masse de la surface des côtés, augmentée de %10  à raison de 2mkg 11,5  : 









114,10Kg1,19,025,11M

9,02m2,201,5)2(1,10).H2.P(LS

1

2
CCC1  

- Masse du plancher : 

     







484kg4,4110M

4,4m22,20S

2

2
2  

- Masse du toit : 

 La masse du toit à raison de 20 kg/m² : 








33Kg1,6520M

1,65m1,51,10.PLS

3

2
CC3

 

- Masse de l'arcade : 
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 La masse de l’arcade à raison de partie fixe de kg 60 plus de largeur de cabine de 

kg 600 à 300 de charge :  

  126Kg1,10)(6060M4   

- Masse de La porte de la cabine : 

Partie fixe de 80kg  plus 2mkg25  de surface de porte  

  Kg 1252)0,9(2580M5   

- Masse du parachute :                           

Parachute à prise amortie  kg 100M6   

- Masse des accessoires :  kg 80M7    

- Masse des poulies de moulage :   

 Deux poulies supplémentaires kg 60230M8   

   1122,1kg608010012512633484114,1MP iT  

c. Masse du contre poids : 

898,55Kg
2

6751122,1

2

Q)(P
M P 





  

d. Masse du câble :    

Détermination du diamètre du câble; d’après la norme ( 210P82NF  ) :  

"C" s Doit être pour cet appareille au minimum 12 et le rapport D/d  au minimum 40 et aussi 

selon l’abaque de détermination de suspentes : 

13C

12,5mmd500/40D/40d40D/d

s 


 

                  

 

 

 

 

 

                      

                          

                                               

 

                          Figure III.12 : Abaque de détermination de suspentes. 

Ascenseur pour locaux recevant du public 

Ascenseur privé et de charge groupe I 

Monte-charge groupe II-III 

D/d 

Cs 

13 

40 



Chapitre  III                         ferraillages des éléments non structuraux 

 
- 50 - 

:D  Diamètre de la poulie de moulage pris entre mm 800et  400   

:d   Diamètre du câble 

sC  : Coefficient de sécurité (abaque de détermination des suspentes) 

MCC
M

C
C sr

r
s         

M : Égal à la somme de la charge utile Q poids mort P et la Masse des câbles qui est                  

considérée comme négligeable par rapport aux deux autres. 

23362,3kg1122,1)(67513.MCC sr   

Pour obtenir la charge de rupture minimale '''' rnC , il convient de faire intervenir le coefficient 

de câblage qui est égal à 85,0  donc:      

0,85

C
C r

rn   27485,06Kg
0,85

23362,3
Crn   

rnC Égal aussi :    mncableCr   

m  : Type de moulage brin  

n  : Nombre de câble 

 cableC r
 : Charge de rupture par câble en fonction du diamètre 

:suivant) tableau le (voire 8152KN(câble)C12,5mmd r   

                 Tableau III.8 : Caractéristiques des câbles. 

des câbles (mm) des fils  (mm) Section 

(mm²) 

Masse linéaire 

LM (daN/m) 

Charge 

admissible 

Totale 
rC (daN) 

 

7,87 

9,48 

11,00 

12,6 

14,2 

15,5 

0,5 

0,6 

0,7 

0,8 

0,9 

1,0 

21,05 

30,26 

41,27 

53,34 

67,98 

83,84 

0,203 

0,293 

0,396 

0,515 

0,656 

0,810 

3223 

4650 

6232 

8152 

10805 

12830 

                                                          

      2câbles.n prendon  ; 1,69
81522

27485,06
n 


   
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           .n.CMM  LC câbles des totale  Masse  

      LM  : Masse linéaire en fonction du diamètre d’un seul câble                     

     :C  C’est la course du câble (hauteur de course) m 42,84C    

     44,13Kg42,8420,515Mc   

. Masse du treuil :  1200kgMg   

- Poids mort 1122,1kg                                   

- Masse du câble Kg 44,13                                                  

- Masse du contre poids Kg 898,55                                             

- Treuil en haut + moteur 1200Kg   

               Kg  G 78,3264   

III..5.3.3 Combinaisons fondamentales :  

    
3939,78kg675)(3264,78P)(Gq  :E.L.S

Kg 5419,95675)1,53264,78(1,351,5P)(1,35Gq:E.L.U

s

u




 

III..5.3.4 Etude du plancher : 

      a)  Vérification de poinçonnement : 

Pour chacun des quatre appuis: 

984,95Kg
4

3939,78

4

q
q

1354,99Kg
4

5419,95

4

q
q

sa
s

ua
u




        

:BAEL91du    A.5.2.4 articlel' aprésD'                            

15cm à égal dalle la de Epaisseur :h

moyen;feuillet  deniveau au contour du   périmètre:U

appui; chaquepour  ultime  Charge:q

 :Avec 

 . snécéssaire passont   ne sales  transverarmatures les
γ

hfcUc0.045
q  Si

C

a
u

b

28a
u 




                                                                                 

 
 béton. le dans degré 45 àdiffusion  la de tenu 

comme appliques'Q charge la lequelsur  V/Let U/Lréctangledu  côtes lesnt représente:Vet  U uyx

210)cm(10 de(a.b)est impact d' surfce La   

100cm25)(252V)(U2U:Donc

25cm
2

152
10

2

2h
bV

25cm
2

152
10

2

2h
aU

C 



















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nt.poiçonnemeau  résiste dalle la:Donc

C.V112500N...13549,9Nq112500N
1,5

1502510000,045
q a

u
a
u 




  

b) Calcul des sollicitations : 

L’étude des dalles soumises à des  charges localisées sera fait à l'aide des abaques de  

Pigeaud et en plaçant les charges au centre, leurs moments seront : 

           
)Mν(MqM

)Mν(MqM

12
a

y

21
a

x










         

      Avec :                    

 : Coefficient de poisson qui égal à ELSl' à" et"0,2 ELUl' à" 0"  ;  

:Met M 21  Sans dimension sont donnés à partir des rapports ( yx V/Let   U/L  ) dans les abaques     

suivants Lx/Lyζ     

      Donc : 











2
a
uyu

1
a
uxu

MqM

MqM
:résistance de ultime limiteEtat 











)M0,2(MqM

)M0,2(MqM
                 :service de limiteEtat 

12
a
sys

21
a
sxs

                        

La charge au "m" 2  sera : 


























2
a
sa

s

2
a
ua

u

Kg/m2,15759
0,250,25

984,95

VU

q
Q

Kg/m 21679,84
0,250,25

1354,99

VU

q
Q

 

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

 Soit pour  la (Figure ) une dalle de dimensions ).L(L yx  soumise à une charge 

concentrique A)( répartie sur un rectangle (U.V) . 

On divise la dalle en rectangles fictifs donnant les charges symétriques :  

 

 
                   a) (Fig                   b) (Fig                c) (Fig                d) (Fig                

Figure III.13 : Panneau de calcul de la dalle. 
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  On cherche les moments produits par les rectangles :  
















d) (Fig                       DIV

c) (Fig               D2CIII

b) (Fig                 D2BII

a) (Fig   D2C2B4AI

 

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

         IV)/4IIIII(IA                   

sens.deux  les dans porte dalle La0,40,57)(1,20/2,10)/L(Lζ yx   
































a
12Y

a
21X

a
12u12Y

a
21u21X

YYYYY

XXXXX

).Qυ.M(M/4M

).Qυ.M(M/4M
   

)Q(4)υ.M(Mq)υ.M(MM

)Q(4)υ.M(Mq)υ.M(MM

:Avec

     
)/4MMM(MM

)/4MMM(MM
:Donc

IVIIIIIIC

IVIIIIIIC

 

      VUSet     SQQ' aa       

 Remarque : 

M1et M2 du tableau suivant sont des coefficients tirés à partir d’un abaque. 

Tableau III.9 : récapitulatif des résultats : 

 II III IV 

U(m) 1,50 1 1,50 1 

V(m) 1,70 1,70 1,20 1,20 

S (m²) 2,55 1,7 1,8 1,2 

U/Lx 0,75 0,5 0,75 0,5 

V/Ly 0,77 0,77 0,55 0,55 

M1 0,072 0,079 0,077 0,085 

M2 0,057 0,062 0,062 0,067 

    kg   SQQ u
a

a
u                     55283,59 36855,73 39023,712 26015,81 

    kg   SQQ s
a

a
s                                          

40185,96 

26790,64 28366,56 18911,04 

     

 kg.m MQM 1
u
a

u
x   

3980,42 2911,60 3004,83 2211,34 

    3151,16 2285,06 2419,47 1743,06 
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III..5.3.5. Descente des charges : 

      Dalle machine : 2
bcpp 375kg/m25000,15σeG15cm)(e    

      La dalle n’est pas accessible, alors la charge d’exploitation 2kg/m 100P    

 Combinaison fondamentale : 

ELU: 

     

kg/ml 656,251m)(656,251m)(q

:largeur  de 1m de bande unePour  

656,25kg/m100)(1,5375)(1,35q

P1,5G1,35q

u

2
u

u







                                                                                                                           

ELS:                                                                         

     

475kg/ml1m)(4751m)(q 

 :largeur  de 1m de bande unePour   

475kg/m100)(375P)(Gq

s

2
s





                                                                                                

 









yxuyuyu

x
2
xuxuxu

Idirection  lasuivant     MμM

Idirection  laSuivant lqμM
:ELU   










yxsysys

x
2
xsxsxs

Idirection  lasuivant     MμM

Idirection  laSuivant lqμM
:ELS  

 kg.m MQM 2
u
a

u
y   

     

 kg.m MQM 1
s
a

S
x   

2893,39 2116,46 2184,23 1607,44 

     

 kg.m MQM 2
S
a

S
y   

2290,6 1661,02 1758,73 1267,04 

 kg.m   Mu
xc  

275,33 

 kg.m   Mu
yc  189,69 

 kg.m   MS
xc  200,14 

 kg.mMS
yc  

137,89 

Figure III.14 : Les moments à la dalle 
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










fissuré)non (béton  service de limitetat l' à 0,2υ

fissuré)(béton  ultime limiteétat l' à 0 υ
poisson  det coefficien:υ

Ly

Lx
ζet    υ),f(μet  μ:Avec yx 

 

   III.5.4. Calcul des moments dus aux charges réparties : 

 ELU : 


















 

kg.m29,94117,340,8036M

117,34kg.m)(2656,250,0447M

0,8036μ

0,0447μ
     0,91

2,2

2

L

L
ζ

u
y

2u
x

y

xTableau

y

x

 

 ELS : 








 
0,8646μ

0,0518μ
     0,91

2,2

2

L

L
ζ

y

xTableau

y

x  











85,09kg.m42,980,8646M

98,42kg.m)(24750,0518M
s
y

2s
x

 

      III.5.5. Moments  sollicitant la dalle de l’ascenseur : 

      Ce sont les moments dus aux charges concentrées et les moments dus aux charges réparties. 

ELU :

 










N8,2839)29,94189,69()M(MM

N7,3926117,34)275,33()M(MM
u
y

u
yc

u
yt

u
x

u
xc

u
xt

 

      ELS : 










N8,222985,09)(137,89)M(MM

N6,298598,42)200,14()M(MM
s
y

s
yc

s
yt

s
x

s
xc

s
xt

 










t
xa

t
xt

M-0,5M: appuien max Moment  

M0,85M: en travéemax Moment  
 

       III.5.6. Calcul du ferraillage : 

         Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur et de hauteur égale à l’épaisseur de la     

dalle 2m 0,15)(1mb.h)(  .  
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Tableau III.10: Tableau récapitulatif des sollicitations maximales 

 Sens x-x Sens y-y 

 Travée Appui Travée Appui 

Moments 
ELUR 3337,70 1963,35 2413,83 1419,9 

ELS 2537,76 1492,8 1895,33 1114,9 

      

 Calcul du ferraillage de la dalle pleine :    

- Sens X-X :  

- En travée :         

ELU :           ,70N.m3337Mu
tx   

 Vérification de l’existence des armatures comprimées : 

 

                      Figure III.15 : Section de calcul. 

  A N’existe pas s1000  =10 l1000  348MPa
1,15

400

γ

f
σ

s

e
s                                                                                                                               

         016,021125,1  994,0)4,01(    

 Détermination des armatures: 

      mlcm0,715
13,50,994348

,703337

dβσ

M
A 2

xs

u
txu

tx 





   

 Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

    Dalle qui porte suivante deux sens (barres à haute adhérence de classe FeE400) ; 

 mlcm1,634002,113.51000,23Ffd.b0,23A 2
et28min   

/ml1,63cmAml)cm1,63   ;  max(0,715)A;max(AA 2
t

2
mincalt        








25cme

/ml3,14cmA    4T10/ml
:armatures desChoix 

2
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ELS :            

- La fissuration est considérée comme peu préjudiciable, donc il n’y a aucune vérification à 

effectuer concernant la contrainte des aciers.  

- Section rectangulaire sans A  12MPaf0,6σσ)
100

f

2

1γ
(α c28bb

c28 


                            

- Flexion simple 

- Acier fe400Mpa 

0,410,2521)1,32(α1,322537,76)3337,7(MMγ s
tx

u
tx   

     0,0160,01292111,252μ111,25α t     

.440,0046,0:Donc   t  

- 12MPaσσ bb   ;           

       -Fissuration peu nuisible ; 

        Les armatures calculées en l'ELU sont maintenues (Aucune vérification pour s ). 

       En appuis :         

       ELU :          

      N.m 1963,35M u
ax   

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

0,0076
(13,5)10014,2

1963,35

dbσ

M
μ

22
xb

u
ax 





  

      011,0  392,0AB  A  N’existe pas 

      101000 s  l1000  348MPa
1,15

400

γ

f
σ

s

e
s        

  0076,0)0076,0211(25,121125,1    

997,0)4,01(    

Détermination des armatures: 

mlcm0,42
13,50,997348

1963,35

dβσ

M
A 2

xs

u
axu

ax 





  

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

mlcm1,634002,113.51000,23Ffd.b0,23A 2
et28min   

/ml1,63cm)mlcm1,63  ;  max(0,42)A;max(AA 22
mincala   
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






25cme

/ml3,14cmA    4T10/ml
:armatures desChoix 

2

 

ELS :            

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

effectuer concernant la contrainte des aciers.  

- Section rectangulaire sans A   12MPaf0,6σσ)
100

f

2

1γ
(α c28bb

c28                             

- Flexion simple   

- Acier feE400Mpa 

0,410,2521)1,32(α1,32)1492,81963,35(MMγ s
ay

u
ay   

     0076,00076,021125,121125,1  a    

 440,0014,0   a  

- b  12MPaσb   ;          

-Fissuration peu nuisible ;     

Donc les armatures calculées en l'ELU sont maintenues. 

Sens Y-Y :  

       En travée :         

ELU :          

  N.m2413,83M u
ty   

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

       0,0093
(13,5)10014,2

2413,83

dbσ

M
μ 22

yb

u
ty 





         

      0093,0  392,0μ AB   A  N’existe pas  

      101000 s  348MPa
1,15

400

γ

f
σ

s

e
s                             

          012,0010,021125,121125,1   t  

       0,9950,4α,(1β   

 Détermination des armatures: 

mlcm0,52
13,50,995348

2413,83

dβσ

M
A 2

ys

u
tyu

ty 





  

 Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 
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mlcm1,634002,113.51000,23Ffd.b0,23A 2
et28min   

mlcm1,631,63)  ;  max(0,52)A;max(AA 2
mincala   

       







25cme

/ml3,14cmA    4T10/ml
:armatures desChoix 

2

 

 ELS :            

  La fissuration est considérée comme peu préjudiciable, donc il n’y a aucune vérification à 

effectuer concernant la contrainte des aciers.  

- Section rectangulaire sans A  12MPaf0,6σσ)
100

f

2

1γ
(α c28bb

c28 


                            

- Flexion simple 

- Acier feE400Mpa 

0,390,2521)1,27(α1,271895,33)2413,83(MMγ s
tx

u
tx   

    012,00093,021125,121125,1   t  

44,0012,0  t  

       - b  12MPaσb   ;       

        - Fissuration peu nuisible ;  

         Donc les armatures calculées en l'ELU sont maintenues (Aucune vérification pour s ) 

 En appuis :         

ELU :       

N.m1419,9M a
y   

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

0055,0
)5,13(1002,14

1419,9
22








yb

u
ay

db

M


              

  0055,0  392,0AB  A  N’existe pas     

   101000 s    l1000  348MPa
1,15

400

γ

f
σ

s

e
s        

          0069,00055,021125,1μ21125,1αa   

     996,0)4,01(    

 

 Détermination des armatures: 
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      mlcm0,30
13,50,996348

1419,9

dβσ

M
A 2

ys

u
ayu

ay 





   

- Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

mlcm1,634002,113.51000,23Ffd.b0,23A 2
et28min              

       mlcm1,631,63) ; max(0,30)A;max(AA 2
mincala   

       







25cme

/ml3,14cmA    4T10/ml
:armatures desChoix 

2

 

 ELS :            

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

effectuer concernant la contrainte des aciers.  

- Section rectangulaire sans A   12MPaf0,6σσ)
100

f

2

1γ
(α c28bb

c28 


                            

- Flexion simple 

- Acier fe400Mpa 

90,30,2521)1,27(α1,27) 1114,9 1419,9(MMγ s
ax

u
ax   

    50,010,0122111,252μ111,25αa   

0,44α0,015αa   

       - b  12MPaσb   ;           

- Fissuration peu nuisible ; 

 Les armatures calculées en l'ELU sont maintenues (Aucune vérification pour s ). 

 Vérification du cisaillement : 

     c28U
f0,05τ

db

T
τ 


   

     
2

L
.qqT x

uumax  61846,09N)
2

2
(6562,555283,59   

    0,46Mpa
10013,5100

61846,09
τu 


  

    1,25Mpa0,46Mpa ττ UU
  

     Il n’y a pas de reprise de bétonnage Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
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 Vérification de la flèche : 

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si l’une des conditions suivantes n’est pas 

vérifier :         



































rn  vérifie...Coditio0,005.....
400

2
0,0023

13,5100

3,14

rifierdition  vé.......Con0,042.....
7,392620

3337,70
0,075

200

15

f

2

db

A
ρ

20.M

M

l

h

ex

x

tx

x

d

 

           Puisque les deux conditions sont vérifiées, la flèche n’est pas nécessaire. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                            Figure III.16 : Ferraillage supérieur de la dalle de l’ascenseur. 

 

 

 

 

                  

 

 

 

 

 

 

                                   Figure III.17 : Ferraillage inférieur de la dalle de l’ascenseur 
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IV.1. Introduction :  

 Nous avons adopté comme plancher pour notre bâtiment un plancher en corps creux 

qui a pour avantages : 

- Une bonne isolation phonique et thermique. 

- Plus léger que la dalle pleine. 

IV..2. Dimensionnement des poutrelles : 

   Notre construction étant une construction courante à une surcharge modérée (Q 

≤5KN/m2 ).  

Dans notre structure on a un seul type des planchers à corps creux h୲ = 25cm 

൜
20 cm: corps creux.

5 cm ∶ dalle de compression
 

 Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm 

Le calcul de la largeur "b" se fait à partir de la condition suivante : 






















010

1

0n
1

8hb6h

10

L
b

2

bL
b

 

Avec : L : la porte entre nus d’appuis de la travée considéré  

Ln=la distance entre axes des nervures 

Suivant les normes algériennes (DTR B.C )la distance Ln en prise généralement égale à 65cm 

Donc pour 








530cmL

65cmL n    

















32b24

53cm
10

530
b

24cmb

1

1

1

 

b1=min (24 ;51 ;32) on prend donc b1=24cm 

b=2 b1+b0=65cm 

IV.3. Méthode calcul des poutrelles : 

Il existe plusieurs méthodes pour calcul des poutrelles  

a)  Méthode forfaitaire : 

   Cette méthode s’applique quand les conditions suivantes sont vérifiées 
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 La surcharges d’exploitation est dite modère c’est-à-dire Q ≤ max (2G ; 5KN /m2) 

 Les moments d’inertie sont les même dans diffèrent travées 

  Les Porte successive des travées sont dans un rapport comprise entre 

1,25
L

L
0,85

1n

n 


 

 Fissuration considéré comme non préjudiciables 

b) Méthode des trois moments : 

    Pour les poutres continues à plusieurs appuis, isolant deux travées adjacentes, elles 

sont chargées d'une manière quelconque ; c'est un système statiquement indéterminé, il 

est nécessaire de compléter les équations statiques disponibles par d'autres méthodes 

basées sur les déformations du système. 

 

                                  

  Mn , Mn-1 , Mn+1 : Les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposés 

positifs, suivant les conditions aux limites et les condition de continuité, 

 ( '= '')……(1) 

  Les moments de flexion pour chacune des travées Ln, Ln+1 sous les charges connues q,q' 

peuvent être tracer selon la méthode classique. Mn, Mn-1, Mn+1 sont provisoirement omis .  

         M୬ିଵ × L୬ + 2M୬(L୬ + L୬ାଵ) + M୬ାଵ. L୬ାଵ = −6 ൤
S୬ × a୬

L୬
+

S୬ାଵ × b୬ାଵ

L୬ାଵ
൨ … . (1) 

  C'est le théorème des trois moments et sous cette forme générale il est applicable à tous les 

types de chargement. Cette équation est appelée équation CLAPEYRON. 

   On prend comme exemple de calcul le 1 er type de poutrelle  

Le calcul se fait selon la formule(1): 

c) La méthode de Caquot Minoré 

     La méthode de Caquot consiste à calculer le moment sur chaque appui d'une poutre 

continue. La poutre continue est assimilée, pour le calcul des moments sur appuis, à une 

succession de poutres à deux travées de part et d'autre de l'appui étudie. 
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    La méthode de CAQUOT tient compte de cela en remplaçant les portées réelles par des 

portées fictives l'(voir le tableau) 

Tableau IV.1 : hypothèse de calcul 

Moment aux appuis 
𝐌𝐚𝐩𝐩𝐮𝐢 = − ቆ

q୵  L′୵ 
ଷ + qୣ  L′ୣ

ଷ

8.5(L′୵ + L′ୣ)
ቇ 

Moment sur travée 
M୲୫ୟ୶ =

qLଶ

8
−

(M୵ + Mୣ)

2
+

(M୵ − Mୣ)ଶ

2qLଶ
 

L’effort tranchant 
 V୵ =

ql

2
+

(M୵ − Mୣ)

L
   ; Vୣ = −

ql

2
+

(M୵ − Mୣ)

L
 

portées fictives l' l’ = l pour les deux travées de rive 

l’ = 0.8 pour les travées intermédiaires 

 

 

  Notre construction comporte 02 types de poutrelles : 

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

-  La surcharges d’exploitation   1,5KN/m² ≤ max (10 ,92KN/m² ; 5KN /m2) 

1,5KN/m² ≤10 ,92KN/m² …………………condition vérifié 

-  Les moments d’inertie constance ……....condition vérifié 

- Le rapport 1,25
L

L
0,85

1n

n 


 

Type 1 : 

25,155,0
3,5

9,2
85,0  …………………….condition n’est pas vérifié 

25,131,1
05,4

3,5
85,0  …………………….condition n’est pas vérifié 

25,177,0
3,5

05,4
85,0  …………………….condition n’est pas vérifié 

25,183,1
9,2

3,5
85,0  …………………….condition n’est pas vérifié 

Type 2 : 

25,155,0
3,5

9,2
85,0  …………………….condition n’est pas vérifié 

-Fissuration non préjudiciables…………Condition vérifie 
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Remarque : On va utiliser dans notre projet la méthode de trois moments parce que la 

méthode forfaitaire n’est pas applicable, car la 3ème n’est pas vérifiée. 

IV.4 .Plancher étage courant : 

IV.4 .1 Détermination des sollicitations : 

Calcul des sollicitations :                                                                                                                               

G = 5,46 KN/m2                                                                                                                                           

D’où : 

Q = 1,5 KN/m2 

E.L.U : 

Qu =(1,35G +1,5Q) × 0,65 = 6,25 KN/ml 

E.L.S : 

Qs = (G +Q)  0,65 × Qs = 4,52 KN/ml 

   

En isolant deux travées adjacentes, on prend A-B et B-C 

 

Partie AB: 

M଴
୅୆ =

Qu. l²AB
8

 =
6,25 × 2,9ଶ

8
= 6,57KN. m 

a୬ = b୬ = 1,45m 

 S୬ =
 2

3
L୬ × M଴୅୆ = 12,70mଶ 

Partie BC: 

M଴
୆େ =

Qu. lଶ
BC

8
 =

6,25 × 5,3ଶ

8
= 21,94KN. m 

a୬ାଵ = 2,65m 
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 S୬ାଵ =
 2

3
L୬ାଵ × M଴୆େ = 77,52mଶ 

Donc (1) : 2,9MA+2(2,9+5,3).MB  

Avec:     

M୅ = −0,2M଴
୅୆ = −0,2 × 6,57 = −1,31  KN. m 

16,4MB + 5,3MC +266,86 = 0............ (a) 

+5,3MC = -6[(12,7.1,45/2,9)+(77,52.2,65/5,3)] 

En isolant deux travées adjacentes, on prend B-C et C-D 

        

Partie BC: 

M଴
୆େ =

Qu. lଶ
BC

8
 =

6,25 × 5,3ଶ

8
= 21,94KN. m 

a୬ = b୬ = 2,65m 

S୬ =
 2

3
L୬ × M଴୆େ = 77,52mଶ 

Partie CD: 

M଴
େୈ =

Qu. lଶ
CD

8
 =

6,25 × 4,05ଶ

8
= 12,81KN. m 

a୬ାଵ = 2,025m 

 S୬ାଵ =
 2

3
L୬ାଵ × M଴େୈ = 34,59mଶ 

Donc (1) : 5,3MB+2(5,3+4,05).MC+4,05MD = -6[(77,52.2,65/5,3)+(34,59.2,025/4,05)] 

5,3MB + 18,7MC + 4,05MD +336,36 = 0............ (b) 

En isolant deux travées adjacentes, on prend C-D et D-E 

 

Partie CD: 

M଴
େୈ =

Qu. lଶ
CD

8
 =

6,25 × 4,05ଶ

8
= 12,81KN. m 
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a୬ = b୬ = 2,025m 

 S୬ =
 2

3
L୬ × M଴େୈ = 34,59mଶ 

Partie DE: 

M଴
ୈ୉ =

Qu. lଶ
DE

8
 =

6,25 × 5,3ଶ

8
= 21,94KN. m 

a୬ାଵ = 2,65m 

 S୬ାଵ =
 2

3
L୬ାଵ × M଴ୈ୉ = 77,52mଶ 

Donc (1) : 4,05MC+2(4,05+5,3).MD+5,3ME = -6[(34,59.2,025/4,05)+(77,52.2,65/5,3)] 

4,05MC + 18,7MD + 5,3ME +336,36 = 0............ (c) 

En isolant deux travées adjacentes, on prend D-E et E-F 

 

Partie DE: 

M଴
ୈ୉ =

Qu. l²DE
8

 =
6,25 × 5,3ଶ

8
= 21,94KN. m 

a୬ = b୬ = 2,65m 

 S୬ =
 2

3
L୬ × M଴ୈ୉ = 77,52mଶ 

Partie EF: 

M଴
୉୊ =

Qu. lଶ
EF

8
 =

6,25 × 2,9ଶ

8
= 6,57KN. m 

a୬ାଵ = 1,45m 

 S୬ାଵ =
 2

3
L୬ାଵ × M଴୉୊ = 12,7mଶ 

Donc (1) : 5,3MD+2(5,3+2,9).ME+2,9MF = -6[(77,52.2,65/5,3)+(12,7.1,45/2,9)] 

Avec:     

M୊ = −0,2M଴
୉୊ = −0,2 × 6,57 = −1,31  KN. m 

5,3MD + 16,4ME +266,86 = 0............ (d) 

De(a) ; (b) ; (c) ; et(b): 
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-   les moments sur appuis sont : 

            

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

M୅ = −1,3  KN. m 
 M୆ = −12,43 KN. m
Mେ = −11,89 KN. m
Mୈ = −11,89 KN. m
 M୉ = −12,43 KN. m

M୊ = −1,3  KN. m

 

- Les moments en travée: 

M୲୅୆ =
M୅ + M୆

2
+ M଴

୅୆ =
−1,31 − 12,43

2
+ 6,57 = 0,3KN. m 

M୲୆େ = 9,78KN. m 

M୲େୈ = 0,92KN. m 

M୲ୈ୉ = 9,78KN. m 

M୲୉୊ = 0,3KN. m 

- L’effort tranchant: 

 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐀𝐁

⎩
⎨

⎧ T୅ =
ql୅୆

2
+

M୅ − M୆

l୅୆
=

6,25 × 2,9

2
+

1,31 − 12,43

2,9
= 5,23KN

T୆ = −
ql୅୆

2
+

M୅ − M୆

l୅୆
= −

6,25 × 2,9

2
+

1,31 − 12,43

2,9
= −12,9KN

 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐁𝐂 ൜
T୆ = 16,66 KN

Tେ = −16,46KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐂𝐃 ൜
Tେ = 12,66KN

Tୈ = −12,66KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐃𝐄 ൜
Tୈ = 16,46KN

T୉ = −16,66KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐄𝐅 ൜
T୉ = 12,9KN

T୊ = −5,23KN
 

 

 

 

 

 

 

 

 

                   Figure IV.1 : Diagramme  des moments fléchissant ( étage courant ) 
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           Figure IV.2. : Diagramme des efforts tranchant (étage courant) 

IV.4 .1.1. Les Moments et l’effort tranchants de Plancher étage courant  à ELU et ELS : 

      Pour le plancher étage courant les mêmes étapes de calcul définies précédemment sont à 

suivre pour les autres types de poutrelles (E.L.U+E.L.S) 

Tableau IV.2 : Les Moments et l’effort tranchants de Plancher étage courant à ELU et ELS 

Type Travée L(m) E.L.U (KN. m) ;(KN/m) E.L.S (KN m;(KN/m)) 

M0 Mt Mw Me     Tw Te M0 Mt       Mw       Me 

1 AB 2,9 6,57 0,3 -1,31 -12,43    5,23  -12,9 4,75 0,22    -0,95    -8,99 

BC 5,3 21,94 9,78 -12,43 -11,89  16,66 -16,46 15,87 7,08    -8,99    -8,6 

CD 4,05 12,81 0,92 -11,89 -11,89  12,66 -12,66 9,27 0,67     -8,6     -8,6 

DE 5,3 21,94 9,78 -11,89 -12,43 16,46 -12,66 15,87 7,08     -8,6    -8,99 

EF 2,9 6,57 0,3 -12,43 -1,31 12,9 -5,23 4,75 0,22    -8,99    -0,95 

2 AB 2,9 6,57 2,92 -1,31 -17,69 3,41 -14,71 4,75 1,1    -0,95  -10,74 

BC 5,3 21,94 10,9 -17,69 -4,4 19,07 -14,05 15,87 8,92 -10,74    -3,17 

 

 Les sollicitations maximales:  

              Tableau IV.3:  récapitulatif des sollicitations maximales(étage courant) 

 

 

 

 

 

 

 

E .L.U E.L.S 

Type de 

Plancher 

M0
max 

KN.m 

Mt
max 

KN.m 

Ma
maxKN.m Tmax 

KN.m 

M0
max 

KN.m 

Mt
maxKN.m Ma

maxKN.m 

Rive inter Rive Inter 

RDC et 

étage 

courants 

 

21,94 

 

10,9 

 

4,4 

 

17,69 

 

19,07 

 

15,87 

 

8,92 

 

3,17 

 

10,74 
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IV.4 .2 ferraillage des poutrelle :  

 (E.L.U) : 

 Les moments maximaux en travée tendent à comprimer les fibres supérieures et à 

tendre les fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en 

bas pour reprendre l'effort de traction puisque le béton résiste mal à la traction. 

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable. Les poutrelles 

sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit: 

                        

                       Figure : Coupe transversale de poutrelle.  

 Données : 

Largeur de la poutrelle b = 65 cm. 

Largeur de la nervure  b0 = 12 cm. 

Hauteur de la section  ht =25 cm. 

Hauteur de la table de compression h0 = 5 cm. 

Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9h =22,5 cm 

Et on a : 

contrainte des aciers utilisés   fe = 400 MPA 

contrainte du béton à 28 jours   fc28 = 25 MPA 

Contrainte limite de traction du béton ft28=2,1Mpa. 

 Les armatures longitudinales à (l'E.L.U): 

 En travée : 

- Vérification de l’étendue de la zone comprimée : 

      Dans l’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse 

la table de compression ou si elle intéresse également la nervure 

     On calcule le moment équilibré par la table  
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





 

2

h
dδb.hMt 0

bc0.b  

bMt  = 65x5x14,17(22,5-5/2)x10-3 = 92,11KN.m 

Mtmax=10,9KN.m<92,11KN.mDonc l'axe neutre tombe dans la  table de compression, la 

section en T sera calculée en flexion simple comme une section rectangulaire de dimension 

(bxht) = (65 x25) cm² soumise à Mtmax=10,9KN.m 

-     Vérification de l’existante des armatures comprimées (A’) : 

 

cm²1,41
3480,99.22,5.

10,9.10

β.d.σ

M
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

0,990,4α1β

0,02332μ111,25α

00
010ξpivot.A;0,3920,023μ

0sA'0,3920,023
.65 5)14,17.(22,

10,9.10

.d².bf

M
μ

3 

S

t

s
S

 2 

3 

bc

t

















 

Condition de non fragilité (section en Té): 

2

e

t28
min S cm 0,33

400

0,232,122,512

f

0,23fdb
A 





  

    2
calminadoptif 1,41cm0,33;1,41maxA;AmaxA   

Le choix:3T10=2,36 cm². 

 sur appuis: 

- Appuis intermédiaire : 

Ma
max  =17,69KN.m. 

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12 x 25)cm² 
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 

2,57cm²
3480,88.22,5.

17,69.10

β.d.σ

Mt
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

0,880,4α1β

0,302μ111,25α

00
010ξpivot.A;0,3920,21μ

0sA'0,3920,21
.12 5)14,17.(22,

17,69.10

.d².bf

M
μ

3 

S

s
S

 2 

3 

bc

t

















 

Condition de non fragilité 

2

e

t28
min S cm 0,33

400

0,232,122,512

f

0,23fdb
A 







    2
calminadoptif 2,57cm0,33;2,57maxA;AmaxA   

Le choix:1T12 (filante) +1T14 (chapeau) 

- Appuis de rive : 

Ma
max  =4,4 KN .m 

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12 x 25)cm² 

  065,021125,1

00
010;.392,0051,0μ

0sA'0,3920,051
.12 5)14,17.(22,

4,4.10

.d².bf

M
μ  2 

3 

bc

t









Apivot



 

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

97,04,01

s
S 

 
 

cm²0,58
3480,97.22,5.

4,4.10

β.d.σ

Mt
As

3 

S

  

Condition de non fragilité : 

2

e

28
min S cm 0,33

400

23,01,222,512

f

23,0db
A 





 tf

 

    2
min 58,00,58;33,0max;max cmAAA caladoptif 

 

Le choix : 1T10=0,79 cm². 
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 Vérification des contraintes à l’E.L.S : 

 en travée : 

Mser = 8,92KN.m 

Position de l'axe neutre : 

Soit«y» la distance entre le centre de gravité de la section homogène «S» et la fibre la plus 

comprimée. 

0.y)ηA(d)c'(yηA'
2

by2

  

b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A = 2,36 cm2. 

32,5.y2-15.2,36. (22,5-y) = 0. 

32,5.y2+ 35,4y-796,5 = 0  y = 4,44 cm 

y =4,44cm 

Le moment d'inertie: 

.13442,64cm4,44)2,515.2,36.(2(4,44)
3

65
I

.y)ηA(dy
3

65
I

.y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.y
I

423
G

23
G

2
3

G







 

- Calcul des contraintes : 

Contrainte maximale dans le béton comprimé bc : 

2,95MPa.4,44
13442,64

8,92.10
.y

I

M
σ

3

G

ser
bc   

érifiée.ondition v.........c15MPa.....σ2,95MPaσ

15MPa.0,6fσ

bcbc

c28bc






 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu st 

 En appuis : 

- Appuis intermédiaire : 

Maser = 10,74KN.m 

Position de l'axe neutre : 

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogène «S» et la fibre la plus 

comprimée. 
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0.y)ηA(d)c'(yηA'
2

by2

  

b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A = 2,67 cm2. 

32,5.y2-15.2,67. (22,5-y) = 0. 

32,5.y2+ 40,05y-901,13 = 0  y = 4,44 cm 

y =4,69cm 

Le moment d'inertie: 

.15034,03cm4,69)2,515.2,67.(2(4,69)
3

65
I

.y)ηA(dy
3

65
I

.y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.y
I

423
G

23
G

2
3

G







 

- Calcul des contraintes : 

Contrainte maximale dans le béton comprimé bc : 

3,35MPa.4,69
15034,03

10,74.10
.y

I

M
σ

3

G

ser
bc   

.verifée  condition.........15MPa.....σ3,35MPaσ

15MPa.0,6fσ

bcbc

c28bc






 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu st. 

- Appuis rive : 

Maser = 3,17KN.m 

Position de l'axe neutre : 

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogène «S» et la fibre la plus 

comprimée. 

0.y)ηA(d)c'(yηA'
2

by2

  

b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A = 0,79 cm2. 

32,5.y2-15.0,79. (22,5-y) = 0. 

32,5.y2+ 11,85y-266,63 = 0  y = 2,69 cm 

y =2,69cm 

Le moment d'inertie: 
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.5072,12cm2,69)2,5 15.0,79.(2(2,69)
3

65
I

.y)ηA(dy
3

65
I

.y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.y
I

423
G

23
G

2
3

G







 

- Calcul des contraintes : 

Contrainte maximale dans le béton comprimé bc : 

1,96MPa.2,69
5072,12

3,7.10
.y

I

M
σ

3

G

ser
bc   

érifiée.ondition v.........c15MPa.....σ1,96MPaσ

15MPa.0,6fσ

bcbc

c28bc






 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu st. 

L'influence de l'effort tranchant: (d’après le BAEL91 (art A.5.1 ,211)) : 

L'effort tranchant maximal Tmax =19,07 KN. 

0,71MPa
0,12.0,225

.10 19,07

.db

T
τ

3

0

u
u 



 

Fissuration peu préjudiciable : 

veriféecondition ..................................... 3,25MPaτ0,71MPaτ

3,25MPa.;5MPa)min(0,13fτ

uu

c28u

__






 

On utilise des étriers perpendiculaires à la ligne moyenne 

Les armatures transversales At : (article A.7.2, 2 du BAEL91) : 

 Diamètre : 

2
t

t

L
0

t

5,0818mm.Φ:adopteon

7,14mm.8);
10

120
;

35

250
min(Φ

)Φ;
10

b
;

35

h
min(Φ

cmAt 







 

 Calcul des espacements : (d’après le BAEL91 (A.5.1, 22) 

tS  ≤ min (0,9d ; 40cm) 

tS ≤ min (20,25 ; 40cm)       
tS  ≤ 20,25cm cm25S t   

 La section des armatures transversales : 
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 cosαsinα 0,9

0,3k.f(h/2)τ

γs

fe
.

.sb

A tju

t0

t




  

k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj
* = min (2,1; 3,3 Mpa) =2,1 Mpa 

α=90°  sinα +cos α = 1 

fe =235 Mpa ; s =1,15 

D’où:
.db

(h/2)T
(h/2)τ

0

u
u   

On calcul la valeur de l'effort tranchant Tu (h/2) par la méthode des triangles semblables 

 
X

(h/2)X.T
(h/2)T

(h/2)X

(h/2)T

X

T max
u

umax 



  

q.L

MM

2

L
X ew 


 

 

 

cm103,79
2350,9

1,15122,1)(0,3(0,67

S

A

cosαsinα 0,9

0,3k.f(h/2)τ

γs

fe
.

.sb

A

0,67MPa
2

h
τ

0,67MPa
0,2250,12

1018,17

2

h
τ

18,17KN
2,66

0,1252,6619,07

2

h
Tu

0,125m
2

0,25

2

h

2,66m
6,25.5,3

11,8912,43

2

5,3
X

3

calt

t

tju

t0

t

U

3

U






























































 

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91mod99) 

- Pourcentage minimal des armatures transversales : 

Mpa)0,4;
2

(h/2)τ
(max

Sb

feA u

t0

t 



 

Mpa0,4Mpa)0,4;
2

225,067,0
(max

Sb

feA

t

t 






 

...(2)..........2,04cmm 2,04.10
235

0,120,4

fe

b0,4

s

A 2240

mint

t 












   
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
tA 0,408cm²  

Alors on adopte     110 = 0,79 cm²/ml 

- Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

 Tu = 19,07 KN  

Mୟ୮୮୳୧ୱ =17,69 KN.m 

 traction.deeffort un  à soumises

 passont  ne inférieurs aleslongitudin armatures LesKN; 19,07T87,36KNF

87,36KN
1022,50,9

17,69

0,9d

M

Z

M
F

uu

2-
appuisappuis

u








  

 Vérification de la contrainte  d’adhérence : 

 serser τ
0,9.d. μ,9

T
τ  ψs. ft28 

ψs: coefficient de cisaillement  ψs=1,5pour H.A 

T: effort tranchant max  T=19,07 KN 

n : nombre d'armatures longitudinales tendues  n = 3 

µ : périmètre d’armature tendue   µ = π  = 3,14 x1,0 = 3,14 cm 

vérifieé.condition3,15MPa...τ0,99MPaτ

3,15MPa2,11,5τ

0,99MPa
1033,1420,25

1019,07
τ

serser

ser

2

3

ser













 

- Ancrage des armatures tendues : 

La contrainte d'adhérence τୗ est supposée constante est égale à la valeur limite ultime. 

35,34cm
2,834

4001

τ4

400φ
L

2,83MPa2,11,50,6fψ0,6τ

S
S

2
t28

2
S S












 

 Vérification de la flèche : 

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées : 

......C.V..............................0,009
400

3,6
0,0087

12.22,5

 2,36

f

3,6

.db

A

C.V..............................0,037
15.15,87

8,92
0,047

530

25

15.M

M

L

h

..C.V..................................................0,04440,047
530

25

22,5

1

L

h

e0

s

0ser

sert

t








 
















 















 







 



 

Les conditions préliminaires sont satisfaites donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
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IV.5. Plancher terrasse inaccessible : 

 IV.5 .1 Détermination des sollicitations : 

    On utilisée dans terrasse inaccessible la méthode Caquot.                                                                                

G=6,88KN/m²                                                                                                                               

D’où : 

Q = 1 KN/m² 

E.L.U : 

Qu =(1,35G +1,5Q) × 0,65 = 7,01 KN/ml 

E.L.S : 

Qs = (G + Q)  ×0,65  ⇒Qs =5,12 KN/ml 

ELU 

G = 6,88 KN/m² ; Q = 1 KN/m² 

G’ = 2/3G =
ଶ

ଷ
 × 6,88 = 4,59KN.m²  

Qu = (1,35G’ + 1,5Q) × 0,65 →((1,35× 4,59) + (1,5 × 1)) × 0,65 = 5KN/ml 

L1 = L = 2,9m     ;  𝐿ଶ = 4,24𝑚   ;   𝐿ଷ = 3,24𝑚 ;   𝐿ଶ = 4,24𝑚 ;   𝐿ଶ = 2,9𝑚. 

-Moment isostatique : 

M଴
୅୆ =

Qu. L²

8
= 5,26KN. m 

     MA = -0.2 M0
AB = -1,05KN.m 

M଴
୆େ =

Qu. L²

8
= 11,24KN. m 

M଴
େୈ =

Qu. L²

8
= 6,56KN. m 

M଴
ୈ୉ =

Qu. L²

8
= 11,24KN. m 

    M଴
୉୊ =

Qu. L²

8
= 5,26KN. m 

MF = -0.2 M0
EF = -1,05KN.m 

- Les moments aux appuis : 

MA = -0.2 M0
AB = -1,05KN.m 

M୆ = −
Qu. Lw′ଷ + Qu. Le′³

8.5(Lw′ + Le′)
= −

5(2,9)ଷ + 5(4.24)³

8.5(2,9 + 4.24)
= −8,29KN. m 

Mେ = −
Qu. Lw′ଷ + Qu. Le′³

8.5(Lw′ + Le′)
= −

5(4,24)ଷ + 5(3.24)³

8.5(4,24 + 3.24)
= −8,67KN. m 
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Mୈ = −
Qu. Lw′ଷ + Qu. Leᇱଷ

8.5(Lwᇱ + Leᇱ)
= −

5(3,24)ଷ + 5(4.24)ଷ

8.5(3,24 + 4.24)
= −8,67KN. m 

M୉ = −
Qu. Lw′ଷ + Qu. Le′³

8.5(Lw′ + Le′)
= −

5(4,24)ଷ + 5(2.9)³

8.5(4,24 + 2.9)
= −8,29KN. m 

MF = -0.2 M0
EF = -1,05KN.m 

- Les moments en travée: 

M୲
୅୆ =

Qu. L²

8
−

Mw + Me

2
+

(Mw − Me)ଶ

2Qu. Lଶ

=
7,01x(2,9)ଶ

8
−

1,05 + 8,29

2
+

(1,05 − 8,29)ଶ

2 × 7,01 × (2,9)ଶ
= 3,14KN. m 

M୲
୆େ = 16,13KN. m 

M୲
େୈ = 5,7KN. m 

M୲
ୈ୉ = 16,13KN. m 

M୲
୉୊ = 3,14KN. m 

- L’effort tranchant: 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐀𝐁 ൜
T୅ = 7,67KN

T୆ = −12,66KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐁𝐂 ൜
T୆ = 18,44 KN

Tେ = −18,65KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐂𝐃 ൜
Tେ = 14,2KN

Tୈ = −14,2KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐃𝐄 ൜
Tୈ = 18,65KN

T୉ = −18,44KN
 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐄𝐅 ൜
T୉ = 12,66KN
T୊ = −7,67KN

 

 

Figure IV.3 : Diagramme  des moments fléchissant (terrasse inaccessible )  
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Figure IV.4. : Diagramme  des efforts tranchant(terrasse inaccessible 

IV. 5.1.1 Les Moments et l’effort tranchants de Plancher terrasse inaccessible à ELU et 

ELS : 

Pour le plancher terrasse, les mêmes étapes de calcul définies précédemment sont à suivre 

pour les autres types de poutrelles (E.L.U+E.L.S): 

Tableau IV. 4: Les Moments et l’effort tranchants de Plancher terrasse inaccessible à ELU et 

ELS : 

Type Travé

e 

L(m) E.L.U (KN. m) ;(KN/m) E.L.S (KN m;(KN/m)) 

M0 Mt Mw Me Tw Te M0 Mt Mw Me 

1 AB 2,9 5,26 3,14 -1,05 -8,28 7,67 -12,66 3,82 2,31 -0,76 -6,02 

BC 5,3 11,24 16,13 -8,29 -8,67 18,44 -18,65 8,16 11,82 -6,02 -6,29 

CD 4,05 6,56 5,7 -8,67 -8,67 14,2 -14,2 4,76 4,21 -6,29 -6,29 

DE 5,3 11,24 16,13 -8,67 -8,29 18,65 -18,44 8,15 11,82 -6,29 -6,02 

EF 2,9 5,26 3,14 -8,29 -1,05 12,66 -7,67 3,82 2,31 -6,02 -0,76 

2 AB 2,9 5,26 1,73 -1,05 -12,43 6,24 -14,08 3,82 1,28 -0,76 -9,02 

BC 5,3 17,56 16,84 -12,43 -3,5 20,26 -16,9 12,75 12,34 -9,02 -2,55 

 

 Les sollicitations maximales  

Tableau IV.5:  récapitulatif des sollicitations maximales (Terrasse) 

 

 

 

 

 

 

 

E .L.U E.L.S 

Type de 

Plancher 

M0
max 

KN.m 

Mt
max 

KN.m 

Ma
maxKN.m Tmax 

KN.m 

M0
max 

KN.m 

Mt
maxKN.m Ma

maxKN.m 

Rive Inter Rive Inter 

Terrasse 17,56 16,84 3,5 12,43 20,26 12,75 12,34 2,55 9,02 
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IV.5 .2 ferraillage des poutrelle(terrasse) :  

 E.L.U: 

 En travée : 







 

2

h
dδb.hMt 0

bc0.b  

bMt  = 65x5x14,17(22,5-5/2)x10-3 = 92,11KN.m 

Mtmax=10,9KN.m<92,11KN.mDonc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la 

section en T sera calculée en flexion simple comme une section rectangulaire de dimension 

(bxht) = (65 x25) 

- Vérification de l’existante des armatures comprimées (A’) :

 

 

cm²2,19
3480,98.22,5.

16,84.10

β.d.σ

M
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

98,04,01

046,021125,1

00
010;.392,0036,0μ

0sA'0,3920,036
.65 5)14,17.(22,

16,84.10

.d².bf

M
μ

3 

S

t

s
S

 2 

3 

bc

t
















Apivot



 

Condition de non fragilité (section en Té): 

2

e

t28
min S cm 0,33

400

0,232,122,512

f

0,23fdb
A 







 

    2
calminadoptif 2,19cm0,33;2,19maxA;AmaxA   

Le choix : 3T10=2,36 cm². 

 Sur appuis : 

- Appuis intermédiaire : 

Ma
max  =12,43KN.m. 

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12 x 25)cm² 
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 

cm²731,
3480,92.22,5.

12,43.10

β.d.σ

Mt
As

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

92,04,01

19,021125,1

00
010;.392,014,0μ

0sA'0,3920,14
.12 5)14,17.(22,

12,43.10

.d².bf

M
μ

3 

S

s
S

 2 

3 

bc

t
















Apivot



 

Condition de non fragilité : 

2

e

28
min S cm 0,33

400

23,01,222,512

f

23,0db
A 





 tf

    2
calminadoptif 1,73cm0,33;1,73maxA;AmaxA   

Le choix : 1T10 (filante) +1T12 (chapeau) ; AS=1,92cm2 

- Appuis de rive : 

Ma
max  =3,5 KN .m 

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b0 x h) = (12 x 25)cm² 

  052,021125,1

00
010;.392,0041,0μ

0sA'0,3920,041
.12 5)14,17.(22,

3,5.10

.d².bf

M
μ

 2 

3 

bc

t









Apivot



 

348MPa
1,15

400

δ

fe
σ

98,04,01

s
S 

 
 

cm²0,46
3480,98.22,5.

3,5.10

β.d.σ

Mt
As

3 

S

  

Condition de non fragilité : 

2

e

28
min S cm 0,33

400

23,01,222,512

f

23,0db
A 





 tf

 

    2
calminadoptif 0,46cm0,33;0,46maxA;AmaxA 

 

Le choix : 1T10=0,79 cm². 
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 Vérification des contraintes à l’E.L.S : 

 En travée : 

Mser = 12,34KN.m 

Position de l'axe neutre : 

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogène «S» et la fibre la plus 

comprimée. 

0.y)ηA(d)c'(yηA'
2

by2

  

b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A = 2,36 cm2. 

32,5.y2-15.2,36. (22,5-y) = 0. 

32,5.y2+ 35,4y-796,5 = 0  y = 4,44 cm 

y =4,44cm 

Le moment d’inertie : 

.13442,64cm4,44)2,515.2,36.(2(4,44)
3

65
I

.y)ηA(dy
3

65
I

.y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.y
I

423
G

23
G

2
3

G







 

- Calcul des contraintes : 

Contrainte maximale dans le béton comprimé bc : 

4,08MPa.4,44
13442,64

12,34.10
.y

I

M
σ

3

G

ser
bc   

érifiée.ondition v.........c15MPa.....σ4,08MPaσ

15MPa.0,6fσ

bcbc

c28bc






 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu st. 

- Appuis intermédiaire : 

Maser = 9,02KN.m 

Position de l'axe neutre : 

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogène «S» et la fibre la plus 

comprimée. 

0.y)ηA(d)c'(yηA'
2

by2

  
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b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A = 1,92 cm2. 

32,5.y2-15.1,92. (22,5-y) = 0. 

32,5.y2+ 28,8y-648 = 0  y = 4,04 cm 

y =4,04cm 

Le moment d'inertie: 

.11242,91cm4,04)2,515.1,92.(2(4,04)
3

65
I

.y)ηA(dy
3

65
I

.y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.y
I

423
G

23
G

2
3

G







 

- Calcul des contraintes : 

Contrainte maximale dans le béton comprimé bc : 

3,24MPa.4,04
11242,91

9,02.10
.y

I

M
σ

3

G

ser
bc   

érifiée.ondition v.........c15MPa.....σ3,24MPaσ

15MPa.0,6fσ

bcbc

c28bc






 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu st. 

- Appuis rive : 

Maser = 2,55KN.m 

Position de l'axe neutre : 

Soit«y» la distance entre le centre de gravité de la section homogène «S» et la fibre la plus 

comprimée. 

0.y)ηA(d)c'(yηA'
2

by2

  

b = 65cm ; η = 15 ; A'= 0 , A = 0,79 cm2. 

32,5.y2-15.0,79. (22,5-y) = 0. 

32,5.y2+ 11,85y-266,63 = 0  y = 2,69 cm 

y =2,69cm 

Le moment d'inertie: 
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.5072,12cm2,69)2,5 15.0,79.(2(2,69)
3

65
I

.y)ηA(dy
3

65
I

.y)ηA(d)c'(yηA'
3

b.y
I

423
G

23
G

2
3

G







 

- Calcul des contraintes : 

Contrainte maximale dans le béton comprimé bc : 

1,35MPa.2,69
5072,12

2,55.10
.y

I

M
σ

3

G

ser
bc   

.V.........C15MPa.....σ1,35MPaσ

15MPa.0,6fσ

bcbc

c28bc






 

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la 

Contrainte maximale dans l'acier tendu st. 

- L'influence de l'effort tranchant : (d’après le BAEL91 (art A.5.1 ,211)) : 

L'effort tranchant maximal Tmax =20,26 KN. 

0,75MPa
0,12.0,225

.10 20,26

.db

T
τ

3

0

u
u 



 

Fissuration peu préjudiciable: 

...C.V..............................3,25MPa...τ0,71MPaτ

3,25MPa.;5MPa)min(0,13fτ

uu

c28u

__






 

On utilise des étriers perpendiculaires à la ligne moyenne 

 Les armatures transversales At:  (article A.7.2, 2 du BAEL91): 

 Diamètre: 

2
t

t

L
0

t

5,0818mm.Φ:adopteon

7,14mm.8);
10

120
;

35

250
min(Φ

)Φ;
10

b
;

35

h
min(Φ

cmAt 







 

 Calcul des espacements : (d’après le BAEL91 (A.5.1, 22) 

tS  ≤ min (0,9d ; 40cm) 

tS ≤ min (20,25 ; 40cm)      
tS  ≤ 20,25cm cm25S t   

La section des armatures transversales : 
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 cosαsinα 0,9

0,3k.f(h/2)τ

γs

fe
.

.sb

A tju

t0

t




  

k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj
* = min (2,1; 3,3 Mpa) =2,1 Mpa 

α=90°  sinα +cos α = 1 

fe =235 Mpa ; s =1,15 

D’où:
.db

(h/2)T
(h/2)τ

0

u
u   

On calcul la valeur de l'effort tranchant Tu (h/2) par la méthode des triangles semblables 

 
X

(h/2)X.T
(h/2)T

(h/2)X

(h/2)T

X

T max
u

umax 



  

q.L

MM

2

L
X ew 


 

 

 

cm103,77
2350,9

1,15)122,1)(0,3(0,72

S

A

α cosαsin  0,9

0,3k.f(h/2)τ

γs

fe
.

.sb

A

0,72MPa
2

h
τ

0,72MPa
0,2250,12

1019,31

2

h
τ

19,31KN
2,66

0,1252,6620,26

2

h
Tu

0,125m
2

0,25

2

h

2,66m
5,12.5,3

8,298,67

2

5,3
X

3

calt

t

tju

t0

t

U

3

U






























































 

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91mod99 DTU page 196) 

Pourcentage minimal des armatures transversales : 

Mpa)0,4;
2

(h/2)τ
(max

Sb

feA u

t0

t 



 

Mpa0,4Mpa)0,4;
2

225,072,0
(max

Sb

feA

t

t 






 

...(2)..........2,04cmm2,04.10
235

0,120,4

fe

b0,4

s

A 2240

mint

t 












   
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
tA 0,408cm²  

Alors on adopte     1 10 = 0,79 cm²/ml 

- Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

 Tu = 20,26KN  

Mୟ୮୮୳୧ୱ =12,43 KN.m 

 traction.deeffort un  à soumises

 passont  ne inférieurs aleslongitudin armatures LesKN; 20,26T61,38KNF

61,38KN
1022,50,9

12,43

0,9d

M

Z

M
F

uu

2-
appuisappuis

u








  

 Vérification de la contrainte d’adhérence : 

 serser τ
0,9.d. μ,9

T
τ  ψs. ft28 

ψs: coefficient de cisaillement  ψs=1,5pour H.A 

T: effort tranchant max  T=20,26 KN 

n : nombre d'armatures longitudinales tendues  n = 3 

µ : périmètre d’armature tendue   µ = π  = 3,14 x1,0 = 3,14 cm 

vérifieé.condition3,15MPa...τ1,06MPaτ

3,15MPa2,11,5τ

1,06MPa
1033,1420,25

1020,26
τ

serser

ser

2

3

ser













 

- Ancrage des armatures tendues : 

La contrainte d'adhérence τௌ est supposée constante est égale à la valeur limite ultime. 

35,34cm
2,834

4001

τ4

400φ
L

2,83MPa2,11,50,6fψ0,6τ

S
S

2
t28

2
S S












          

 Vérification de la flèche : 

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées: 

vérifiéeition ......cond..............................0,009
400

3,6
0,0087

12.22,5

 2,36

f

3,6

.db

A

vérifiéecondition..............................0,064
15.12,75

12,34
0,047

530

25

15.M

M

L

h

.n vérifiée..conditio..................................................0,04440,047
530

25

22,5

1

L

h

e0

s

0ser

sert

t








 
















 















 







 


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La 2éme n’est pas vérifiée ; on procédera donc au calcul de la flèche 

V

2

I

2

10Ev.If

Mv.L
Fv;

10Ei.If

Mi.L
Fi   

                                       

- Détermination du centre de gravité : 

 

 

16,32cmy

15.2,365).12(25(65.5)

515.2,36.2,5)/25).12.(25(255)25(65.5)(2,5
y

η.A)bh(h)(b.h

.cη.A)/2h(h)bh(h)hh/2).(h(b.h

A

.yA
y

G

G

s000

s00.0000

i

ii
G














 

- Détermination du moment d'inertie: 

4
g

2
333

g

2
Gs

3
Gt0

3
0G0

3
G

g

72519,80cmI

16,32)2,515.2,36.(2
3

)32,1612.(25

3

5)12).(16,32(65

3

65.(16,32)
I

)y(d15A
3

)y(hb

3

)h)(yb(b

3

by
I



















 

- Charges prises en comptes : 

1-charge avant mise de revêtement : j = 3,10x0, 65 = 2,06KN/m. 

2-charge après mise de revêtement : G = 6,88x0, 65 =4,47 KN/m 

3-charge total à l'E.L.S : P = (G+Q): P = (6,88+1) x0, 65 = 5,12KN/m 

Calcul des moments correspondants : 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧Mୋ = 0,85

GLଶ

8
= 0,85 ×

4,47 × 5,3²

8
= 13,34KN. m

M୔ = 0,85
PLଶ

8
= 0,85 ×

5,12 × 5,3²

8
= 15,28KN. m

M୎ = 0,85
JLଶ

8
= 0,85 ×

2,06 × 5,3²

8
= 6,15KN. m

 

Calcul des contraintes: 
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⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧σୗୋ =

Mୋ

A. 0,9. d
=

13,34 × 10ଷ

2,36 × 0,9 × 22,5
= 279,14MPA

σୗ୔ =
M୔

A. 0,9. d
=

15,28 × 10ଷ

2,36 × 0,9 × 22,5
= 319,73MPA

σୗ୎ =
M୎

A. 0,9. d
=

6,15 × 10ଷ

2,36 × 0,9 × 22,5
= 128,69MPA

 

Calcul des coefficients:        vi λ      ;λ     f;  

1,88.  (2/5).4,70λ  (2/5)λ

4,7;
,0873.12/65).0(2

0,05.2,1

/b).f3.b(2

0,05.f
λ

0,087
12.22,5

2,36

.db

A
f

iV

0

t28
i

0

S













 

Calcul des coefficients (μi) : 

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧ μ୨ = 1 − ቈ

1,75f୲ଶ଼

(4. f. σୗ୨) + f୲ଶ଼
቉ = 1 − ൤

1,75 × 2,1

(4 × 0,087 × 128,69) + 2,1
൨ = 0,92

μୋ = 1 − ቈ
1,75f୲ଶ଼

(4. f . σୗୋ) + f୲ଶ଼

቉ = 1 − ൤
1,75 × 2,1

(4 × 0,087 × 279,14) + 2,1
൨ = 0,96

μ୮ = 1 − ൥
1,75f୲ଶ଼

(4. f . σୗ୮) + f୲ଶ଼

൩ = 1 − ൤
1,75 × 2,1

(4 × 0,087 × 319,73) + 2,1
൨ = 0,72

 

 

Calcul des moments d'inertie après fissuration : 

g0
ii

0
Fi II;

).μλ(1

 1,1.I
I 


  

    22,9cm20,1025cΦhdavec.d
2

h
Ad

2

h
A15

12

b.h
I:Avec S

2

S

3

0 

















 






   

4
23

0 88464,28cm22,9
2

25
2,3615

12

2565
I 


















 


  

. 34694,35cm
0,96)1,88(1

281,1.88464,
I

.cm  22196.79
0,72)4,7(1

88464,281,1
I

.cm  17654.34
0,96)4,7(1

88464,281,1
I

.cm  18277,74
0,92)4,7(1

88464,281,1
I

4
FV

4
FP

4
FG

4
FJ























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Calcul des valeurs de la flèche correspondantes: 

0,998cm.
34694,35) 10818,86(10

.10(5,3)13,34
F

0,60cm.
22196,79)32164,2(10

.10)15,28.(5,3
F

0,66cm.
17654,34)32164,2(10

.10(5,3)13,34
F

0,29cm.
18277,74)  32164,2(10

106,15(5,3)
.F

.I10E

LM
F

72

vg

72

ip

72

ig

72

ij

FIi

2
i

i


























 

Ftotal = Fvg - Fij + Fip - Fig.        Ftotal = 0,998 -0,29+0,60-0,66= 0,648cm     ; 

 Ftotal= 0,648cm 

Fadm = L/500 = 530/500 =1,06 cm. 

Fadm = 1,06 cm 

Ftotal= 0,648 cm <Fadm = 1,06 cm  …...condition vérifiée 

IV.6. Calcul le ferraillage de la dalle de compression : 

Ce calcul est valable pour tous les planchers à corps creux de la construction, la dalle 

doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage de barres en treillis 

soudés, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser : 

20 cm (5 par mètre) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles : 

33 cm (3 par mètre) pour les armatures parallèle aux poutrelles 









 ml

cm

fe

200
A

2

 Si      50cmL   









 ml

cm

fe

L4
A

2

  Si      80L50cm     avec écartement entre axe des nervures 

Section, minimale des armatures parallèles aux poutrelles ; 

/ml1,21cm
235

654
A

80cm65cm50cm

215MPaf0,65m;L
2

A
A

2

e

//















 

On pend ml/cm51,28φ5 2  
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2
// 26,1

2

51,2
A cm       on prend un quadrillage de section avec un espacement de 20 cm . 

 

 

FigureIV.5 . : Ferraillage de la dalle de compression 

 

                                                           Etage courante  

                       Intermédiaire 
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                                                   Terrasse inaccessible  

                                     Figure IV.6. : Ferraillage des poutrelles 
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V.1. Introduction : 

      Le séisme est un phénomène naturel qui affecte la surface de la terre, il produit des 

dégâts destructifs au niveau des constructions et par conséquent des vies humaines ; donc 

notre but est de remédier à ce phénomène par la conception adéquate de l’ouvrage de façon à 

ce qu’il résiste et présente un degré de protection acceptable aux vies humains et aux biens 

matériels. L’étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente, est souvent très 

complexe. C’est pour cela qu'on fait souvent appel à des modélisations qui permettent de 

simplifier suffisamment le problème pour pouvoir l’analyser. La modélisation représente 

l’établissement d’un modèle à partir de la structure réelle, ce travail sera suivi par certaines 

modifications en vue d’approcher au maximum le comportement de la structure réelle. Dans 

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

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

règlement parasismique algérien « RPA99/Version 2003 ». 

V.2. Etude dynamique : 

     Une étude dynamique est une analyse qui étudie le comportement d'un système sous 

l'effet de forces variables dans le temps. Cela peut inclure des études de vibration, de 

mouvement ou de réponse structurelle à des charges dynamiques telles que le vent, les vagues 

ou les séismes.  

 L'objectif principal d'une étude dynamique est de comprendre comment un système 

réagit aux forces externes changeantes et de concevoir des structures capables de résister à ces 

forces tout en maintenant leur intégrité et leur fonctionnement appropriés. En ingénierie, les 

études dynamiques sont essentielles pour garantir la sécurité et la performance des structures 

et des systèmes dans une variété d'applications, allant des bâtiments et des ponts aux machines 

et aux véhicules. 

V.3 Méthodes de calcul : 

    D’après les règles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003), les charges 

sismiques peuvent être déterminées en utilisant l'une des trois méthodes suivantes : 

- la méthode statique équivalente ; 

- la méthode d’analyse modale spectrale ; 

- la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

 V.3.1 Méthode statique équivalente : 

   Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par 

un système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de 

l’action sismique 
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- Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan horizontal.  

- Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées 

successivement suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par le 

projecteur. Dans le cas général, ces deux directions sont les axes principaux du plan 

horizontal de la structure. 

 Conditions d’application de la méthode statique équivalente : 

     Selon le [RPA99/V2003- Article4.1.2] La méthode statique équivalente peut être utilisée 

dans les conditions suivantes : 

a) Le bâtiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation, 

avec une hauteur au plus égale à 65m en zones I et II et à 30m en zones III . 

b) Le bâtiment ou bloc étudié présente une configuration irrégulière tout en respectant, les 

conditions de hauteur énoncées en a les bâtiments concernés ne doivent pas dépasser 7 

niveaux ou 23 mètres en zone IIa pour les groupes d’usages 2.  

V.3.2  Les Méthodes Dynamiques : 

a) La méthode d’analyse modale spectrale : 

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

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

b)  La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes : 

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

un personnel qualifié, ayant justifié auparavant les choix des séismes de calcul et des lois de 

comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des résultats et les critères de 

sécurité à satisfaire. 

V.4  Présentation du logiciel ETABS : 

    ETABS représente un logiciel de modélisation et d'analyse structurale, utilisé dans 

l'ingénierie civile et la conception des bâtiments. Le nom "ETABS" est une abréviation de 

"Extended Three Dimensional Analysis of Building Systems" traduit littéralement par 

"Analyse Tridimensionnelle Étendue des Systèmes de Bâtiments" en français. Fondée en 1975 

à l'Université de Berkeley, en Californie (États-Unis) . Ce logiciel permet aux ingénieurs de 

modéliser et d'analyser la réponse structurale des bâtiments sous diverses charges telles que 

les charges gravitationnelles, sismiques, éoliennes, …..etc. Il est largement utilisé pour la 

conception de structures résistantes aux séismes, aux vents et à d'autres forces naturelles, ainsi 

que pour l'analyse de la stabilité et de la performance des bâtiments. 
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V.5 .Critères de classification par le RPA 99/V2003 : 

1- Classification des zones sismiques : [RPA99/V2003-Article3.1] 

Notre ouvrage est implanté dans la wilaya d'Annaba donc en zone II-a. 

2- Classification de l’ouvrage : [RPA99/V2003-Article3.2] 

Notre bâtiment est à usage d’habitation donc classé dans le Groupe 2. 

3- Classification des sites : [RPA99/V2003-Article3.3] 

Selon le rapport géotechnique relatif à cet ouvrage, on est en présence d’un sol meuble de 

catégorie S3. 

 Méthode dynamique modale spectrale : 

1- Spectre de réponse de calcul : 

Le RPA99/version 2003 (art.4.13) impose un spectre de réponse de calcul défini par la 

fonction suivante : 

 

                   1,25A (1+
1T

T  (2,5η 
R

Q -1))                    0 ≤ T ≤ T1 

                    2,5η (1,25A) (
R

Q )                                  T1 ≤ T ≤ T2 

                    2,5η (1,25A) (
R

Q ) (
T

T2 ) 2/3                              T2 ≤ T ≤ 3,0s 

                   2,5η (1,25A) (
3

T2 ) 2/3 (
T

3 ) 5/3 (
R

Q )           T ≥ 3,0s 

calcul. de réponse de spectre 
g

δ
:Avec a  

A : Coefficient d’accélération de zone. 

Les valeurs du coefficient d’accélération de zone « A » sont révisées comme suit :   

 Tableau V-1: Coefficient d’accélération de zone « A ». 

Zone 

Groupe I IIa IIb III 

1A 0,15 0,25 0,3 0,4 

1B 0,12 0,2 0,25 0,3 

2 0,10 0,15 0,2 0,25 

3 0,07 0,1 0,14 0,18 

    D'après le R.P.A 99 (version 2003), on a : 0,15)(A   
2 usaged' Groupe

IIa sismique Zone






 

g

Sa

 = 
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g : Accélération de la pesanteur ; g=9,81m/s2. 

:η Facteur de correction d'amortissement (quand l'amortissement est différent de 5%) données 

par la formule   0,7ξ27/η  . 

: Pourcentage d’amortissement critique, il est donné par le tableau suivant : 

Tableau V-2 : Pourcentage d’amortissement critique. 

Remplissage 
Portiques Voiles ou murs 

Béton armé Acier Béton armé / Maçonnerie 

Léger 6 4 
10 

Dense 7 5 

 

R : Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est fonction du système de 

contreventement. [RPA99/V2003-Tableau 4.3] 

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

Tableau V-3 : Valeurs de T1 et  T2. 

Site 1S  2S  3S  4S  

1(Sec)T  0,15 0,15 0,15 0,15 

2(Sec)T  0,3 0,4 0,5 0,7 










0,5secT

0,15secT
  :   donc

 3 Sitemeuble  Sol-

2

1

 
 q

6
1 P1Q : qualité deFacteur :Q

 P୯ : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur est 

donné par le tableau suivant : 
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Tableau V-4 :Pénalité à retenir pour le critère de qualité. 

Critères «q»   

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

2.Redondance en plan N/Observé 0,05 

3.Régularité en plan N/Observé 0,05 

4.Régularité en élévation Observé   0 

5.Contrôle de la qualité des matériaux Observé   0 

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

Les critères à prendre en compte : 
1,25Q

1,250,10)000,050,05(0,051Q




 

 

 

             Portique auto stable 

 

             Voile porteur 

 

Figure V.1. : Spectre de réponse Portique auto stable et Voile porteur 
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                    Portique auto- stable                        Voile porteur 

Figure V.2 : Vue en 3 D Portique-auto stable et Voile porteur 

 Vérification de la période : [RPA99 (version 2003) /4.2.4.4] : 

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

(4-7) du RPA99. 

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

 

                  T=min൜C୲h୬
ଷ/ସ

 ,
଴.଴ଽ×୦౤

ඥୈ౮
,

଴.଴ଽ×୦౤

ඥୈ౯
ൠ 

Avec : 

h୬: Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau N.  

𝐡𝐧=39,78m 

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

par le [RPA99/V2003-tableau 4-6]. 

CT=0,05 ; (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton armé) 









0,05C

m78,39h
:ou d'       .hCT

T

n43
nT  

 sec 0,79   )78,39(05,0T:Donc 43   

10,7ml

22,3ml

Y

X




 
















y)(ySuivant   Sec09,110,7)/ 0,09(39,78l/h0,09

x)(xSuivant   0,76Sec22,3)/ 0,09(39,78l/h0,09

T

yN

xN
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 

 
0,79SecT

Sec79,0,09)min(0,79;1l/h;0,09hC minT

0,76SecT

Sec76,0,76)min(0,79;0l/h;0,09hC minT

y

yN
3/4
NTy

x

xN
3/4
NTx









 

V.6. Les vérifications vis-à-vis du RPA99/2003 : 

V.6.1 Portique auto stable : 

 Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D : 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur de 

correction d’amortissement () et de la période fondamentale de la structure ( T ). 























3secT       )
T

3
()

3

T
(2,5η

3secTT                  )
T

T
(2,5η

TT0                            η2,5

D

3

5

3

2
2

2
3

2
2

2

   Avec :                                                                 (1)                     

:T2 Période caractéristique associée à la catégorie du site donnée par le tableau ; 

[RPA99/V2003-Tableau 4.7] 

78,1D :Donc

78,1
0,76

0,5
2.5x0,94

T

T
 η 2,5D

3secTT0,50SecT)S (Site

X

2/32/3

x

2
x

223
























 

73,1D :Donc

73,1
0,79

0,5
 94,02,5

T

T
2,5ηD3secTT

y

2/32/3

y

2
y2
























 

 Coefficient de correction d’amortissement η : 

Le coefficient d’amortissement est donné par la formule :   0,7ξ27/η  . 

ξ=7% ; (Portique en béton armée et de remplissage léger) [RPA99/V2003-Tableau 4.2] 

Dans notre cas  =7% ;     Donc η = 0,83 

 Coefficient d’accélération de zone A : [RPA99/V2003-Tableau 4.1]  

Dans notre cas A= 0,15  

  Coefficient de comportement R : [RPA99/V2003-Tableau 4.3] 

portique auto stable  (R =3.5) 

 Facteur de qualité Q : [RPA99/V2003-Tableau 4.4] 
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La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 +Pq [Formule 4.4] 

 Calcul de poids total de la structure tW  : 

W : poids de la structure qui est égal à la somme des poids Wi calculés à chaque 

niveau (i) par la formule (4-5):  

W =  
13

1

Wi  avec Wi = WGi + β WQi 

WGi : poids dû aux charges permanentes 

WQi : la charge d’exploitation  

β : coefficient de pondération donné par le tableau 4.5 (RPA) 

Pour un bâtiment d'habitation   β = 0.20 

Poids total du bâtiment : W = 25540,13 KN (d’après l’etabs) 

.W
R

A.D.Q
V: aOn          (2)                                                                           

 Donc ; 

KN 43,243513,25540
3,5

1,2578,10,15
.W

R

A.Dx.Q
V tX 




KN89,108013,25540
3,5

1,2579,00,15
.W

R

A.Dy.Q
V tY 




 

Tableau V.5 :  l'effort tranchant à la base. 

 Vt (KN) V (KN) 80%V 0.8V < Vt 

Sens X 2435,43 1675,83 1948,344 Non vérifie 

Sens Y 1080,89 829,96 864,712 Non vérifie 

 

V.6.1.1 Vérification de participation massique : 

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

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

être tel que : 

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

de la masse totale de la structure. 

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

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

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 
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   Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de 

l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir doit 

être tel que : 

  K  3 N     et      TK  0.20 sec   (4-14) 

 où :    N est le nombre de niveaux au dessus du sol et Tk la période du mode K. 

Tableau V.6 : Périodes et facteurs de participation massique du modèle(portique auto-stable) 

Mode Période SumUX SumUY 

1 1,804309 0,0003 76,5346 

2 1,778671 74,7228 76,5349 

3 1,563059 76,2986 76,535 

4 0,624439 76,2987 87,9626 

5 0,613758 87,6962 87,9626 

6 0,547686 87,9939 87,9627 

7 0,359925 87,994 92,1025 

8 0,352602 92,0281 92,1025 

9 0,318964 92,1814 92,1025 

10 0,246111 92,1814 94,4398 

11 0,241288 94,4194 94,4398 

12 0,21899 94,5204 94,4399 

13 0,182882 94,5204 95,7462 

 

La structure est dissipé plus de 90% de l’énergie stocke au 8 éme mode  

a- Sens longitudinal: 

 v.c....................9094,5204%90%α 0
0

x   

b- Sens transversal: 

 v...c..........90%.......95,7462%90%αY   
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V.6.1.2 Vérification de comportement des trois premiers modes : 

Tableau V.7 : trois premiers modes  

     

 

   Mode 1 

Translation                     

(YY) 

 

 

 

T=1,8sec 

 

 

 

 

UY=76,5346>50  

 

  

   Mode2 

Translation         

(XX) 

 

 

T=1,77 

 

 

 

 

UX=74,7226>50 

 

 

 

 

Rotation  

     (Z)  

 

 

 

T=1,56 

 

 

 

 

 

RZ=75,2288>50 

 

 

V.6.1.3. Vérification des déplacements inter étages : 

On note, pour chaque niveau k :  

δk : représente le déplacement horizontal donné par la formule suivante  

δk  = R δek 

Avec :   R : coefficient de comportement  

             δek : déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion) 

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à :  
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Δk =  δk - δk-1 

Les résultats obtenus sont récapitulés dans les tableaux suivants : 

Tableau V.8: Les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens(portique 

autostable). 

 Sens longitudinal (x) Sens transversal (y)  

Niveau  ek (m) k (m) k (m) ek (m) k (m) k (m) 1% hetage(m) 

RDC 0,0034 0,0119 0,0119 0,0036 0,0126 0,0126 < 0,0306 

1er étage 0,0097 0,03395 0,022 0,0101 0,0354 0,0228 < 0,0306 

2èm étage 0,0166 0,0581 0,0241 0,0174 0,0609 0,0255 < 0,0306 

3èm étage 0,0235 0,0823 0,0242 0,0246 0,0861 0,0252 < 0,0306 

4èm étage 0,0306 0,1071 0,0248 0,032 0,112 0,0259 < 0,0306 

5èm étage 0,0373 0,1306 0,0235 0,039 0,1365 0,025 < 0,0306 

6èm étage 0,0436 0,1526 0,022 0,0455 0,1558 0,019 < 0,0306 

7èm étage 0,0499 0,1745 0,0219 0,0521 0,1824 0,027 <0,0306  

8èm étage 0,0557 0,1949 0,0204 0,0579 0,2027 0,020 < 0,0306 

9èm étage 0,0606 0,2121 0,0172 0,063 0,221 0,018 <0,0306  

10èm étage 0,0655 0,2293 0,0172 0,0679 0,238 0,017 < 0,0306 

11èm étage 0,0692 0,2422 0,0129 0,0717 0,251 0,013 < 0,0306 

12èm étage 0,0714 0,2499 0,0077 0,0741 0,259 0,008 < 0,0306 

 

V.4.1.4 Justification vis à vis de l’effet P- : 

 Les effets du second ordre dus aux forces de gravité peuvent être négligés si, à chaque 

niveau (n), la condition suivante est satisfaite :  

kK

K

hV 


 KP
      

  (3) 

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

 

Vk : effort tranchant d’étage au niveau "k" :       

k : déplacement relatif du niveau  k   par rapport au niveau  k-1  

hk : hauteur de l’étage k  

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants  

 

 

 


 

n

ki
qiGik βWWP
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Tableau V.9 : l’effet P- aux différents niveaux dans les deux sens (portique aut-ostable)  

 Sens longitudinal (x) Sens transversal (y) 

Niveau  Pk (KN) hk(m) 
k 

(m) 

Vx 

(KN) 
 k (m) Vy (KN)  

RDC 25540,13 3,06 
0,011

9 
1340,9 0,074 0,0126 1347,96 0,078 

1er étage 23514,6 3,06 0,022 1322,32 0,0128 0,0228 1328,58 0,132 

2èm étage 21489,06 3,06 
0,024

1 
1277,22 0,133 0,0255 1283,11 0,14 

3èm étage 19463,52 3,06 
0,024

2 
1215,77 0,1266 0,0252 1222,82 0,131 

4èm étage 17437,99 3,06 
0,024

8 
1147,88 0,123 0,0259 1155,02 0,128 

5èm étage 15478,48 3,06 
0,023

5 
1073,26 0,111 0,025 1079,19 0,117 

6èm étage 13518,98 3,06 0,022 991,25 0,098 0,019 997,09 0,084 

7èm étage 11559,47 3,06 
0,021

9 
905,46 0,091 0,027 910,44 0,112 

8èm étage 9658,44 3,06 
0,020

4 
811,45 0,079 0,020 814,12 0,078 

9èm étage 7757,4 3,06 
0,017

2 
703,87 0,062 0,018 706,17 0,065 

10èm étage 5856,37 3,06 
0,017

2 
583,45 0,056 0,017 584,78 0,0556 

11èm étage 4007,15 3,06 
0,012

9 
438,13 0,0386 0,013 438,74 0,0389 

12èm étage 2157,92 3,06 
0,007

7 
252,4 0 ,022 0,008 256,12 0,022 
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V.6.1.5. Vérification l’excentricité accidentelle 

  Tableau V.10 : calcul de l’excentricité (portique auto-stable). 

Story Masse(KN) XCM YCM XCR YCR Ex ey 15% 

Lx 

15% 

Ly 

RDC 199,1569 10,973 5,542 10,975 5,2 0,002 0,342 3,34 1,60 

1 199,1569 10,973 5,542 10,975 5,2 0,002 0,342 3,34 1,60 

2 199,1569 10,973 5,542 10,975 5,2 0,002 0,342 3,34 1,60 

3 195,8221 10,973 5,547 10,975 5,2 0,002 0,347 3,34 1,60 

4 192,852 10,974 5,551 10,975 5,2 0,001 0,351 3,34 1,60 

5 192,852 10,974 5,551 10,975 5,2 0,001 0,351 3,34 1,60 

6 189,8682 10,974 5,556 10,975 5,2 0,001 0,356 3,34 1,60 

7 187,3177 10,974 5,561 10,975 5,2 0,001 0,361 3,34 1,60 

8 187,3177 10,974 5,561 10,975 5,2 0,001 0,361 3,34 1,60 

9 184,6849 10,974 5,566 10,975 5,2 0,001 0,366 3,34 1,60 

10 182,4629 10,974 5,57 10,975 5,2 0,001 0,37 3,34 1,60 

11 182,4629 10,974 5,57 10,975 5,2 0,001 0,37 3,34 1,60 

12 208,3951 10,975 5,112 10,975 5,2 0 0,088 3,34 1,60 

 

V.6.1.6.Vérification l’ effort normal réduit : 

On entend par effort normal réduit, le rapport : 

cjc

d

f.B

N
 <0,3 

Où 

Nd   : désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton ; 

Bc :  est l'aire (section brute) de cette dernière 

fcj :est la résistance caractéristique du béton  

Tableau V.11 : l’effort normal réduit(portique auto-stable) . 

Section a (m) b(m) B(m2) fc28 

(Mpa 

N(KN) V(KN) Vérification 

50×50 0,5 0,5 0,25 25 2610,49 0,38 C.N.V 

45×45 0,45 0,45 0,2 25 1662,88 0,33 C.N.V 

40×40 0,4 0,4 0,16 25 1104,69 0,27 C.V 

35×35 0,35 0,35 0,122 25 585 ,15 0,2 C.V 
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Remarque : L’effort réduit dans les poteaux n’est pas vérifier donc il faut augmenter la section 

de ces poteaux.  

RDC jusqu’au 3
 éme

 étage : (55 x 65) cm
2  

4
 éme

 jusqu’au 6
 éme

 étage : (50x 60) cm
2  

7
 éme

 jusqu’au 9
 éme

 étage : (45x 55) cm
2  

10
éme

 jusqu’au 12
éme

 étage : (40x 50) cm
2  

 

V.6.2 Voile porteurs  

 Le facteur d’amplification moyen : D 

Calcul de D 








1,40D

1,44D
:Donc

y

X

 

V.6.2.1 Vérification de la période : 

- période fondamentale : 

                      Tdyn,x = 1,1851sec 

                      Tdyn,y = 0,5445sec 

- Une période empirique : 

                      Tx = 0.758sec. 

                     Ty = 0.791 sec. 

Nous avons :  

1.3 × Tx = 0,9854  < Tdyn,x = 1,1851sec 

1.3 × Ty = 1,0283  < Tdyn,y = 0,5445 sec                 Condition non vérifiée 

 

Poids total du bâtiment : W = 35152,05KN (d’après l’etabs) 

D’où : 

 Tableau V.12: l'effort tranchant à la base (voile porteur) 
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 Vt (KN) Vst (KN) 80%V 0.8V < Vt 

Sens X 1917,14 2595,20 2076,16 Non vérifie 

Sens Y 2920,2 2523,1 2018,48   Vérifie 

 

Donc la condition vdy>0,8Vt n’est pas verifier donc en ponderer toutes les reponse d’ordre 

dynamique avec les coefficients xa  : 

avec 089,1
1917,14

2076,16
xa  

On multiple le g ×les coefficients 
xa  est en l’analyse de nouveau la structure.  

V.6.2.2 Stabilité au renversement :  

On a : T = 1,1851> 0,7 sec        Ft,x = 0.07 x1,1851x2086,99= 173,13KN 

                                                            Ft,y = 0.07 x1,1851 x2920,20 = 242,25 KN 

On a : 

            Vt.x = 2595,20KN                 Vt.y = 2523,1 KN 

Les résultats sont présentés dans le tableau suivant : 

Tableau : V.13 : Distribution des forces sismiques 

Niveau Wi (KN) Hi (m) Wi x Hi Fx (KN.m) Fy (KN.m) 

12èm étage 2264,88 39,78 90096,93 298,98 281,55 

11èm étage     2485,18 36,72 91255,81 302,83 285,17 

10èm étage 2509,72 33,66 84477,18 280,33     262,99 

9èm étage 2538,40 30,6    77675,04 257,76 242,73 

8èm étage 2571,12 27,54    70808,64      234,97 221,27 

7èm étage 2571,12       24,48  62941,018 208,86 196,69 

6èm étage 2603,03       21,42 55756,90 185,03 174,24 

5èm étage 3394,48 18,36 62322,65 206,81 194,75 

4èm étage 3394,48 15,3 51935,54 172,34 162,30 

3èm étage 2675,21 12,24 32744,57 108,66 102,32 

2èm étage 2714,81 9,18 24949,50 82,79 77,97      

1er étage 2714,81 6,12 16614,64 55,13 51,92 

RDC 2714,81 3,06 8307,32 27,57 25,96 

Somme  729885,738  

 Sens longitudinal : 
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M resi = W × Lx/ 2 = 45,33641 x 22,3 / 2 = 375102,17KN.m 

M renv x = ii.ZF = 64881,48 KN.m 

5,78 
 64881,48

375102,17

Mrenver

Mrésist
  > 1.5        condition vérifiée  

 Sens transversal : 

Mresi = W x Ly / 2 = 45,33641 x 10,7 / 2 = 179981,18 KN.m 

 Mrenv y = ii.ZF =   61016,4 KN.m 

95,2
 61016,4

  179981,18

Mrenver

Mrésist
  > 1.5       condition vérifiée 

 Remarque : La structure est stable vis-à-vis au renversement dans les deux directions.   

  V.6.2.3 Vérification des déplacements inter étages : 

Les résultats obtenus sont récapitulés dans les tableaux suivants :  

Tableau : V.14 : Déplacements inter étages dans les deux Sens(voile porteur) 

 Sens longitudinal (x) Sens transversal (y)  

Niveau  ek (m) k (m) k (m) ek (m) k (m) k (m) 1% hetage(m) 

RDC 0,001 0,0035 0,0035 0,0002 0,0007 0,0007 < 0,0306 

1er étage   0,0034 0,0119 0,0084 0,0007 0,00245 0,00175 < 0,0306 

2èm étage   0,0064 0,0224 0,0105 0,0014 0,0049 0,00245 < 0,0306 

3èm étage 0,0099 0,03465 0 ,0123 0,0023 0,00805 0,00315 < 0,0306 

4èm étage 0,0137 0,0479 0,0133 0,0032 0,0112 0,00315 < 0,0306 

5èm étage 0,0174 0,0609 0,013 0,0043 0,015 0,0038 < 0,0306 

6èm étage 0,0211 0,0738 0,0129 0,0055 0,0193 0,0043 < 0,0306 

7èm étage 0,0247 0,0865 0,0127 0,0068 0,0238 0,0045 <0,0306  

8èm étage 0,0279 0,0977 0,0112 0,0081 0,0284 0,0046 < 0,0306 

9èm étage 0,0309 0,108 0,010 0,0094 0,0329 0,0045 <0,0306  

10èm étage 0,0336 0,118 0,01 0,0107 0,037 0,0041 < 0,0306 

11èm étage 0,036 0,126 0,008 0,012 0,042 0,005 < 0,0306 

12èm étage 0,0381    0,133 0,007 0,0133 0,0466 0,0046 < 0,0306 

  

    Les déplacements relatifs inter-étages sont vérifiés et par conséquent le critère de 

justification de la sécurité de l’article 5.10 du RPA 99/2003 est vérifié 
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V.6.2.4 Justification vis à vis de l’effet P-(voile porteur) : 

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants : 

 Tableau V.15: l’effet P- aux différents niveaux dans les deux sens(voile porteur) . 

 Sens longitudinal (x) Sens transversal (y) 

Niveau  Pk (KN) hk(m) k (m) Vx (KN)  k (m) Vy (KN)  

RDC 35152,05 3,06 0,0035 2086,99 0,019 0,0007 2920,2 0,0028 

1er étage   32437,24 3,06 0,0084 2053,93 0,043 0,00175 2887,36 0,0055 

2èm étage 29722,43 3,06 0,0105 1992,68 0,051 0,00245 2814,23 0,0085 

3èm étage 27007,62 3,06 0 ,0123 1908,34    0,057 0,00315 2708,68 0,010 

4èm étage 24332,41 3,06 0,0133 1804,71    0,059 0,00315   2581,98 0,0097 

5èm étage 20937,93 3,06 0,013 1686,16 0,053 0,0038   2436,5 0,0107 

6èm étage 17543,45 3,06 0,0129 1554,6    0,048 0,0043  2266,21  0,0109 

7èm étage 14940,42 3,06 0,0127 1412,53    0,044 0,0045   2069,74 0,0106 

8èm étage 12369,3 3,06 0,0112 1257,25 0,036 0,0046   1846,68 0,01 

9èm étage 9798,18 3,06 0,010 1080,99    0,030 0,0045 1592,23 0,0090 

10èm étage 7259,78 3,06 0,01 879,49    0,027 0,0041 1298,08 0,0075 

11èm étage 4750,06 3,06 0,008 643,51    0,019 0,005 942,56 0,0082 

12èm étage 2264,88 3,06 0,007 358,04 0,014 0,0046 503,55 0,0068 

 

(𝜃 ˂ 0,10) dans les deux sens. Les effets P-delta peuvent être négligés pour notre cas. 
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V.6.2.5 Vérification de participation massique  

Tableau V.16: Périodes et facteurs de participation massique du modèle(voile porteur). 

Mode Période UX UY SumUX SumUY RZ 

1 1,185053 72,2586 0,001 72,2586 0,001 0,0157 

2 0,544471 0,0026 65,5185 72,2612 65,5195 0,0005 

3 0,416031 0,0246 0,0005 72,2857 65,52 65,6127 

4 0,346633 13,116 0,0016 85,4018 65,5215 0,0199 

5 0,167132 5,6582 0 91,06 65,5216 0,0046 

6 0,121035 0 21,3356 91,06 86,8572 0,0002 

7 0,099039 3,1415 0 94,2015 86,8572 0,0009 

8 0,093773 0,0004 0,0002 94,2019 86,8574 21,5372 

9 0,066456 1,9577 0 96,1596 86,8574 0,0005 

10 0,05466 0 6,6979 96,1596 93,5553 0,0001 

11 0,048373 1,2758 0 97,4354 93,5553 0,0118 

12 0,042764 0,0049 0,0001 97,4403 93,5554 6,7096 

13 0,037387 0,8832 0 98,3235 93,5554 0,0014 

 

- Sens longitudinal: 

 v.c....................9098,3235%90%α 0
0

x   

- Sens transversal: 

 v...c..........90%.......93,5554%90%αY   
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V.6.2.6 Vérification de comportement des trois premiers mode : 

TableauV.17 : trois premiers mode  

     

 

   Mode 1 

Translati

on                     

(XX) 

 

 

 

 

T=1,19sec 

  

 

 

 

UX=72,2586>50 

  

   Mode2 

Translati

on         

(YY) 

 

 

T=0,54sec 

  

 

 

UY=65,51>50 

 

 

 

 

Rotation  

     (Z)  

 

 

 

T=0,42sec 

  

 

 

 

RZ= 65,6127>50 
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V.6.2.7 .Vérification l’excentricité accidentelle : 

Tableau V.18 : calcul de l’excentricité(voile porteur) . 

Story Mass XCM YCM XCR YCR 

Ex ey 15%  

Lx 

15% 

Ly 

RDC 274,3508 10,995 5,216 10,975 4,14 0,02 1,08 3,34 1,60 

ETAGE 1 274,3508 10,995 5,216 10,975 3,966 0,02 1,25 3,34 1,60 

ETAGE2 274,3508 10,995 5,216 10,975 3,913 0,02 1,3 3,34 1,60 

ETAGE3 270,3138 10,996 5,216 10,974 3,946 0,022 1,27 3,34 1,60 

ETAGE 4 266,6418 10,996 5,215 10,974 4,008 0,022 1,21 3,34 1,60 

ETAGE 5 266,6418 10,996 5,215 10,974 4,08 0,022 1,14 3,34 1,60 

ETAGE 6 262,9559 10,996 5,215 10,974 4,145 0,022 1,07 3,34 1,60 

ETAGE 7 259,7032 10,997 5,216 10,974 4,201 0,023 1,02 3,34 1,60 

ETAGE 8 259,7032 10,997 5,216 10,974 4,253 0,023 0,96 3,34 1,60 

ETAGE 9 256,3684 10,997 5,216 10,974 4,297 0,023 0,919 3,34 1,60 

ETAGE 10 253,4443 10,997 5,215 10,974 4,336 0,023 0,88 3,34 1,60 

ETAGE 11 250,9431 11,002 5,253 10,974 4,372 0,028 0,88 3,34 1,60 

ETAGE 12 230,8287 10,988 5,098 10,974 4,405 0,014 0 ;69 3,34 1,60 

 

V.6.2.8 Vérification l’effort normal(voile porteur) 

Tableau V.19: L’effort normal réduit(voile porteur) . 

Section a (m) b(m) B(m2) fc28 (Mpa N(KN) V(KN) vérification 

65×55 0,65 0,55 0,3575 25 2704,48 0, 302 C.V 

60×50 0,6 0,50 0,3 25 1417,67 0,19 C.V 

55×45 0,55 0,45 0,2475 25 928,03 0,15 C.V 

50×40 0,5 0,4 0,2 25 450,43 0,09 C.V 

 

V.7.Conclusion  

    Après plusieurs essais sur la disposition des voiles de contreventement et sur 

l’augmentation des dimensions des éléments structuraux, et en équilibrant entre le critère de 

résistance et le critère économique, nous avons pu satisfaire toutes les conditions exigées par 

le RPA99/2003, ce qui nous permet de garder notre modèle et de passer au calcul des 

éléments structuraux. 
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Chapitre VI 
 
   Ferraillage des éléments structuraux 
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VI .I. Ferraillage des poutres : 

VI .I.1..Introduction : 

     Les poutres sont des éléments non exposées aux intempéries et sollicitées par des moments 

de flexion et des efforts tranchants. Donc le calcul se fera en flexion simple avec les 

sollicitations les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.    

 VI .I.2. Recommandation des RPA 99/version 2003 :  

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

poutre est de 0.5% en toute section. 

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :     

4% en zone courante  

6 % en zone recouvrement.  

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par 

les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en 

travée au moins égale à la moitié de la section sur appui. 

La longueur minimale de recouvrement est de : 50Φ en zone III. 

Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent être coudées à 90°.  

 Dans notre cas, nous allons ferrailler les poutres les plus sollicitées .Le ferraillage sera 

fait pour une situation accidentelle (le cas le plus défavorable). 

 Les poutres en travée seront ferraillées pour une situation durable et en appui pour une 

situation accidentelle.  

VI .I.3. Les combinaisons des charges : 

  En fonction du type de sollicitation nous distinguons les différentes combinaisons 

suivantes :  

D'après le CBA 93[2] (situation durable) 

ELU : 1,35G +1 ,5Q    → Moment correspondant Msp1                           (Art.A.3.3.2) [2] 

  ELS :G + Q                                                                                                (Art.A.3.3.3) [2] 

D'après l’article 5.2 du RPA99 [1] (situation accidentelle) 

 






E0,8G

EQG
 2 Mspndant  correspomoment                            

G : charge permanente. 

 Q : charge d'exploitation. 

 E : charge sismique. 

Les matériaux 
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Béton : 1,5γ25Mpa;f14,2Mpa;σ bc28bc  . 

 Acier: 1,15γ348;σ400;Ef sSe  . 

Situation accidentelle : 

Béton : 51,γ25Mpa;f18,48Mpa;σ bc28bc  . 

 Acier: .1γ400;σ400;Ef sSe   

VI .I.3.1 Poutre secondaire :  

- Armatures longitudinales 

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section à 

adopter, on a : 

Tableau VI .1. Section minimal et maximal des poutres secondaire. 

 b(cm) h (cm) Section (cm²) 

tmin 0,5%b.hA   30 40 6 

tmax1 4%b.hA   30 40 48 

tmax2 6%b.hA   30 40 72 

 

VI .I.3.2 Poutres principales  : 

- Armatures longitudinales :  

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux 

seront donnés dans un tableau. 

Tableau VI .2. Section minimal et maximal des poutres principale 

 b (cm) h (cm) Section (cm²) 

tmin h . b  0,5%A   30 45 6,75 

t1max h b. % 4A   30 45 54 

t2max h  6%b.A   30 45 81 

 

VI .I.4 ferraillage des poutre :  

VI .I.4.1. Poutres principales de rive : (30x45) cm²  

        Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés 

dans un tableau.  
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L’exemple ci-dessous sera fait pour une poutre principale de RIVE (terrasse), les moments 

Msp1etMsp2sont tirés à partir du programme ETABS. Ferraillage sur appuis : 

 𝑂𝑛 𝑎 ∶  

 𝑀𝑠𝑝1 = 42,001 𝑘𝑁. 𝑚   

 𝑀𝑠𝑝2 = 30,948 𝑘𝑁 

 Sp1  sousfait   se  calcul  le  donc1,150,74
Msp1

Msp2
   

Données : 

- Largeur de la poutre b=30 cm. 

- Hauteur de la poutre ht=45 cm. 

- Hauteur utile d=0.9xht = 40,5 cm. 

- Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa. 

- Contrainte du béton à 28 jours fc28=25 Mpa. 

- Contrainte limite de traction du béton ft28=2,1 MPa. 

- Fissuration peu préjudiciable 

Tableau VI .3. ferraillage au appuis de la poutre  

Moment ultime Mu Mu (KN.m) 42,001 1   

pas d’acier 

comprimé Moment réduit 
bc

2
U

fdb

M
μ


  

0,060 

Etat limite de 

compression du béton 

392,01   
1   

Coefficient β   0,969 

Section d’aciers As 

(cm²) S

U

σdβ

M


 

3,08  

 

VI .I.4.2. Les vérifications : 

-Sens transversal : « poutre principale » 

- Condition de non fragilité :  

1,30
400

2,136300,23

fe

0,23.b.d.f
A tj

min 


 cm2 

tmin h 0,5%b.A  = 6 ,75cm2 /ml 
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vérifiéendition........Co/ml.......6,75cmA)A,Max(A A 2
minmincaladopteé   

Donc on prend 3T12+3T14 : ce qui nous donne A = 8,01 cm² 

 En travée : 

- 𝑀𝑠𝑝1 = 26,753 KN. 𝑚   

- 𝑀𝑠𝑝2 = 19,604 KN. m 

Sp1 sousfait  se calcul le donc1,150,73
Msp1

Msp2
 

 

Tableau VI .4. ferraillage aux travée  de la poutre . 

Moment ultime Mu Mu (KN.m) 26,753 1   

pas d’acier 

comprimé 

Moment réduit 

bc
2

U

fdb

M
μ


  

0,038 

Etat limite de 

compression du béton 

392,01   
1   

Coefficient β   0,981 

Section d’aciers As 

S

U

σdβ

M


 

1,93 

 

- Condition de non fragilité :  

1,30
400

2,136300,23

fe

 0,23.b.d.f
A tj

min 


 cm2 

t0,5%b.hAmin  = 6,75 cm2 /ml 

vérifiéendition........Co/ml.......6,75cmA)A,Max(AA 2
minmincaladopteé   

Donc on prend 3T12 + 3T14 : ce qui nous donne A = 8,01 cm² 

- Vérification de la contrainte de cisaillement : 

T=40,2KN.  

MPa33,0
40,530

102,40

db

Tu
u 







  

rifiéendition vé........co..........3,25MPa...τMPa33,0  τ1)

3,25MPa;4MPa)fmin(0,13τ

uu

c28u




 

Pas de risque de cisaillement 
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- Calcul des armatures transversales : 

 Diamètre des armatures transversales : 

 

12mm :prendOn 

2cm1  10 ;  30 ; 12,86 minØ,
10

b
,

35

h
min

t

ttlmint















 

 Espacement des cadres(St) : 

D'après le R.P.A 99 (version 2003) : 

tS  ≤ Min (0,9d ; 40cm) 

tS ≤ Min (36,45 ; 40cm)       
tS  ≤36,45 cm 

Zone nodale :        cm10Scm 30  ; 12Ø ;  
4

h
min S t1mint 







   

Zone courante :     cm20S
2

h
S tt   

La section des armatures transversales : 

 cosαsinα 0,9

0,3k.f(h/2)τ

γs

fe
.

.sb

A tju

t0

t




  

k =1 (fissuration non préjudiciable) 

ftj
* = min (2,1 ;0,33 MPa) =2,1 Mpa 

α=90°  sinα +cos α = 1 

fe =235 Mpa ; s =1,15 

 cosαsinα 0,9

0,3k.f(h/2)τ

γs

fe
.

.sb

A tju

t0

t




  

cm
S

A

calt

t 049,0
2359,0

15,130)1,23,033,0(












  

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91  ) 

Pourcentage minimal des armatures transversales : 

Mpa)0,4;
2

(h/2)τ
(max

Sb

feA u

t0

t 



 

Mpa0,4Mpa)0,4;
2

33,0
(max

Sb

feA

t

t 



 

20

min

051,0
235

304,04,0
cm

fe

b

s

A

t

t 













 

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 
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 Tu = 40,2KN  

Mୟ୮୮୳୧ୱ =42,001 KN.m 

 traction.deeffort un  à soumises

 passont  ne inférieurs aleslongitudin armatures Les KN; 40,2 T115,23KNF

115,23KN
1040,50,9

  42,001

0,9d

M

Z

M
F

uu

2-
appuisappuis

u








  

 Compression de la bielle d’about : 

La contrainte de compression dans la biellette est: 

                                                                                                                      Fb 

S

F
σ b

b     Avec       

2

ab
   S

2TF

0

μb




                                Tu                                              d 

                                                                                         2cm 

D’où    
0

b
ab

2T
σ                                                        a' 

a: la longueur d'appui de la biellette                 Figure VI .1 : Compression de la bille d'about. 

On doit avoir    bc28b /γfσ   

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légèrement différente de 450 

donc on doit vérifier que : 

c280

b

b

c28

0

bc28b

.f0,8.b

2Tγ
a

γ

0,85.f

a.b

2T

/γ0,8fσ




 

m020,0
1025300,8

1,540,22
a 




 =2 cm 

a = min (a' ; 0,9 d) 

a' cmba 264''   

a = min (26 cm; 36,45 cm) = 26 > 3,50 cm………………condition vérifiée. 

 Entraînement des armatures : 

- Vérification des contraintes d’adhérence : 

 serser τ
0,9.d. μ,9

T
τ  ψs. ft28 

ψs: coefficient de cisaillement  ψs=1,5pour H.A 

T: effort tranchant max  T=40,2 KN 

n : nombre d'armatures longitudinales tendues  n = 6 
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µ : périmètre d’armature tendue   µ = π  = 3,14 x(1,2 +1,4)= 8,16 cm 

vérifieé.condition3,15MPa...τ0,23MPaτ

3,15MPa2,11,5τ

0,23MPa
1068,1640,50,9

1040,2
τ

serser

ser

2

3

ser













 

- Ancrage des armatures tendues : 

  La longueur de scellement droit « 𝐿𝑠 » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre Droite 

de diamètre Φ pour équilibrer une contrainte d’adhérence 𝜏𝑠.  

La contrainte d'adhérence τୗ est supposée constante est égale à la valeur limite ultime. 

49,47cm
2,834

4001,4

τ4

400φ
L

2,83MPa2,11,50,6fψ0,6τ

S
S

2
t28

2
S S












 

  Cette longueur dépassée la largeur de la poutre « 30cm » donc il faut courber les barres avec 

un rayon u: 

cm7,71,45,55,5φr l   

- Calcul des crochets :  

Crochets courants angle de 90° 

1,87

L2,19rL
L

 cm. 36 = d utile Profondeurr);φ/2(cdL

2S
1

2





 








1,4cmφ

1,2cmφ

L

L                
25,6cmL

25,7cmL

2

2




           
3,75cmL

3,69cmL

1

1




          

 La longueur de recouvrement : 

 D’après le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40  en 

zone ΙIa  

56cml1,4cmφ

48cml1,2cmφ




 

 Vérification des contraintes (ELS) : 

𝐌𝐬𝐞𝐫 =19,599KN.m            A=8,01cm2/ml 

Position de l'axe neutre: 

cm 14,45y0 4866,075y 120,15y 15

0)y(dη.Ay
2

b

11
2
1

1s
2
1




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Moment d'inertie : 

4

3

1s
3
1

33301,87cm   I

² 14,45)(40,58,0115
3

 (14,45)30
)²y(dη.Ay

3

b
I







  

Détermination des contraintes dans le béton comprimé bc : 

MPa 15f0,6σ

MPa50,845,14
33301,87

1019,599
y

I

M
σ

c28

____

bc

3

1
ser

b







 

on vérifié...conditiMPa....... 15σMPa5,8σ bcbc   

 Tableau VI .5. Ferraillages des poutres  

Terrasse Sections M(KN.m) ASmin 

(cm2 ) 

AS 

 cm²/m 

 

Armatures 

adopté 

AS 

adoptées 

cm²/m 

                                                            Rive 

Poutres   

principales (45×30) 

Appuis 42,001 6,75 3,08 3T14 4,62 

Travée 26,604  1,93 3T12 3,39 

                                                      Intermédiaire 

Poutres principales 

(45×30) 

Appuis 118,667 6,75 9,29 3T16+3T14 10,65 

Travée 73,54  5,53 6T12 6,79 

                                                             Rive 

Poutres secondaires 

(40×30) 

Appuis 63,46 6 4,62 5T12 5,65 

Travée 54,423  3,94 3T14 4,62 

                                                      Intermédiaire 

Poutres 

secondaires(40×30) 

Appuis 135,78 6 10,54 3T16+3T14 10,65 

Travée 89,485  6,65 6T12 6,79 
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Etage courante Sections M(KN.m) ASmin 

(cm2 ) 

AS 

 cm²/m 

Armatures 

adopté 

AS 

adoptées 

cm²/m 

                                                            Rive 

Poutres   

principales (45×30) 

Appuis 38, 313 6,75 2,80 3T14 4,62 

Travée 24,326  1,76 3T12 3,39 

                                                      Intermédiaire 

Poutres 

principales(45×30) 

Appuis 102,503 6,75 7,91 3T12+3T14 8,01 

Travée 61,86  4,60 3T14 4,62 

                                                             Rive 

Poutres 

secondaires(40×30) 

Appuis 104,96 6 7,91 3T12+3T14 8,01 

Travée 97,63  7,33 5T14 7,7 

                                                      Intermédiaire 

Poutres 

secondaires(40×30) 

Appuis 63,377 6 5,39 5T12 5,65 

Travée 48,588  4,07 3T14 4,62 

 

   Ferraillage Poutre principale  Ferraillage Poutre secondaire  

Terrasse inaccessible  Terrasse inaccessible  
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                              Figure VI .2 : Ferraillage des poutres 

 

VI .2. Ferraillage des poteaux :  

VI .2.1 Méthode de calcul :  

 En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et 

un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit 

être égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes : 























































6antcorrespandmin

5antcorrespandmin

4antcorrespandmax

3antcorrespandmin

2antcorrespandmin

1antcorrespandmax

AM,M

AM,N

AM,N

EQG

E0,8G
:genredeuxieme

AM,M

AM,N

AM,N

1,5Q1,35G:genreremierp

 

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité bS  ;  : 































14,17MPaσ1,5γ

348MPaσ1,15γ
normalsituation

18,48MPaσ1,15γ

400MPaσ1γ
lleacssidentesituation

bb

Ss

bb

Ss

 

VI .2.2.Ferraillage selon le RPA 99/2003 :  

• Les armatures longitudinales doivent être hautes adhérences droites et sans crochet ;  

• Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,9% (zone III) ;  

Étage courant Étage courant  
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• Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante, 

0,6% en zone de recouvrement ; 

 • Le diamètre minimum est de 12 mm ;  

• La longueur minimale des recouvrements est de : 40∅ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 I et II 50∅ 𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 III 

 • Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau no ne doit pas dépasser 20 cm 

en zone II.  

• Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible à l’extérieure des zones 

nodales. On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des 

autres niveaux donnés dans des tableaux.  

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003 

…zone IIa. 

Tableau VI .6. Armatures minimal et maximal pour les poteaux 

Type de poteaux S% 8,0Amin   

TYPE 1 (65×55) 28,6 

TYPE 2 (60×50) 24 

TYPE 3 (55×45) 19,8 

TYPE 4 (50×40) 16 

VI .2.3.Les sollicitations défavorables : 

 Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre. 

Tableau VI .7. Sollicitation du premier genre  

Etages Type 1 Type 2 Type 3 Type 4 

Combinaison 

A Nmax 2654,88 1792,75 1169,04 582,49 

Mcorsp 1,957 3,985 1,651 8,103 

B Nmin 47,96 34,25 18,19 0,45 

Mcorsp 0,005 0,009 0,011 0,45 

C Mmax 24,014 33,744 40,438 46,236 

Ncorsp 1728,18 1143,57 610,19 115,13 

 

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxième genre. 
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Tableau VI .8. Sollicitation du deuxième genre 

Etages Type 1 Type 2 Type 3 Type 4 

Combinaison 

A Nmax 2704,48 1417,67 928,03 450,43 

Mcorsp 118,545 2,246 1,855 1,044 

B Nmin 1120,41 503,18 186 115,34 

Mcorsp 0,778 4,11 3,658 6,557 

C Mmax 162,785 152,511 124,175 98,882 

Ncorsp 1179,99 916,53 567,04 236,51 

 

 Calcul d’un poteau :  

 Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront 

notés dans un tableau. 

 Données : 

 • Enrobage : c = 2,5 cm. 

 • Hauteur utile des aciers tendus : d = h – c. 

 • Contrainte des aciers utilisés : 𝐹𝑒 = 400 𝑀𝑃a.  

• Contrainte du béton à 28 jours : 𝐹c28 = 25 𝑀𝑃a. 

 • Contrainte limite du béton : ft28 = 2,1 𝑀𝑃a. 

• Fissuration peu préjudiciable. 

 Méthode de calcul :  

1. On détermine le centre de pression puis le moment : 














e)
2

h
(dNM

N

M
e

t
uU

 

2 .On vérifie si la section est surabondante : 
























bc

u
uU

bcu

fdb

0,514N1
dNM

Hbf0,81N

 

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas 

nécessaires (A = A’ = 0) 
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3. Sinon, on calcul la section des armatures : 























s

u
sSl

s

u
S

bc
2

u

σ

N
AA

σdb

M
A

σdb

M
μ

 

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section calculée 

précédemment : 

 







min21adoptée

tmin

A,......,A,AmaxA

Hb0,8%A
 

N୫ୟ୶= 2654,88KN            Mୡ୭୰ୣୱ୮ = 1,957 KN.m 

- Détermination le centre de pression : 














692,23KN.m0,00074)
2

0,65
(0,5852654,88Me)

2

h
(dNM

0,00074
2654,88

1,957
e

N

M
e

U
t

uU

 

- Vérification si la section est surabondante
























m1133,77KN.692,23
fdb

0,514N1
dNM

4103,28KN2654,88hbf0,81N

bc

u
uU

bcu
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Tableau VI.9. Ferraillage des poteaux 

- Vérifications de la contrainte de cisaillement :  

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (65x 55 cm²). 

T= 31,7KN. 

MPa099,0
5,5855

107,31

db

Tu
u 







  

rifiéendition vé........co..........3,25MPa...τMPa099,0  τ1)

3,25MPa;4MPa)fmin(0,13τ

uu

c28u




 

Il n’y a pas de risque de cisaillement. 

 Calcul des armatures transversales : 

 Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par l’article du 

RPA 99/2003. 

- Le diamètre des armatures transversales : 

 

 

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

Niveaux 

 

Com 
genreere1   genre2eme

  

)( 2

min

cm

A
 

)( 2cm

Aadopteé  

Nu (KN) Mc 

(KN.m) 

Acal 

(cm2) 

Nu (KN) Mc 

(KN.m) 

Acal 

(cm2) 

 

(65×55) 

A 2654,88 1,957  

    / 

2704,5 118,54  

   / 

 

28,6 

8T20+4T16 

A=33,17 B 47,96 0,005 1120,4 0,778 

C 1728,18 24,014 1179,9 162,78 

 

(60×50) 

A 1792,75 3,985  

    /  

1417,67 2,246  

   / 

 

24 

 

12T16 

A=24,12 B 34,25 0,009 503,18 4,11 

C 1143,57 33,744 916,53 152,511 

 

(55×45) 

A 1169,04 1,651  

   / 

928,03 1,855  

   / 

 

19,8 

 

4T16+8T14 

A=20,36 

 

B 18,19 0 ,011 186 3,658 

C 610,19 40,438 567,04 124 ,175 

 

(50×40) 

A 582,49 8,103  

   / 

450,43 1,044  

   / 

 

16 

 

12T14 

A=18,48 

B 0,45 0,45 115,34 6,557 

C 115,13 46,236 236,51 98,51 

6,66mm
3

20

3

φ
φ l

t 
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et

ua

t

t

fh

Vρ

S

A




  

Vu : Effort tranchant de calcul. 

ht : Hauteur totale de la section brute. 

fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

:a Coefficient correcteur égale à : 










5λ3,5

5λ2,5

g

g
 

St : Espacement des armatures transversales. 

- Calcul de l’espacement : 

D’après le R.P.A 99 (version2003) on a : 

 En zone nodale : 15cmS2;15cm)  min(10;15cm)φ  min(10S tlt   

 En zone courante : 25cmS215Sφ  15S ttlt   

-   Calcul de l’élancement géométrique g : 









poteau.du  droitesection  la deDimension b

poteau.du  flambement deLongueur l
avec

b

l
λ ff

g  

0f l0,7l  

 ).7.4.2.2"Art " RPA.99 le  après(d'3,5ρ53,89
0,55

3,060,7

b

l
0,7λ 0

0
g 


   

Donc : 2

et

uat
t 0,18cm

23565

31,73,525

fh

VρS
A 








   

 

- Quantité d’armatures transversales minimales : 

0,3%5λ

:suit  comme donnéeest  %En :
bS

A

g

t

t





 

Alors : 




















10cmS

/ml5,03cm10φ0

4,875cm65250,3%A:courantezone

2,925cm65150,3%A:nodalezone

t

2

2
t

2
t

 

- Vérification de la section minimale d’armatures transversales : 

  V........C.5,03cm1,02cm
f

Sb0,4
A0,4MPaa P  0,099;0,4Mτmax

Sb

fA 22

e

t
tu

t

et 






 

-  
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- Détermination de la zone nodale: 

 La zone nodale est constituée par le nœud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des 

barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont données 

dans la figure suivante : 

 


















130cm2hL'

65cm65cm;60cm51cm;55cm;maxh;60b;;
6

h
maxh e'

 

          RDC→3éme etage (55×65)  4éme etage→6éme  étage (50×60) 

 7 éme etage→9 éme étage (45×55) 

 

 

10éme→12éme (40×50) 

 
                                Figure VI .3 : Ferraillage des poteaux 

VI. 3. Voile contreventement   : 

VI. 3. 1 Introduction : 

     Les voiles ou murs en béton armé sont des éléments de construction composés de 

béton renforcé par des barres d'acier. Cette combinaison confère au mur une résistance accrue 

aux forces de compression et de traction. Les barres d'acier, souvent disposées de manière 

longitudinale et transversale à l'intérieur du béton, fournissent un renfort structurel qui permet 

au mur de supporter des charges plus importantes et de mieux résister aux contraintes externes 

telles que les tremblements de terre ou les charges de vent. On les utilise dans la construction 
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des bâtiments, des ponts, des barrages, et d'autres infrastructures où la solidité et la durabilité 

sont essentielles.  

 L'épaisseur minimale est de 15 cm .De plus, l'épaisseur doit être déterminée en 

fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour notre 

structure, la hauteur d’étage est de 3.06 m pour tous les niveaux, dans cette perspective, 

l'épaisseur du voile sera déterminée en utilisant la formule suivante : 

he – e = 3,06 – 0,2 = 2,86 m 

e > max ቀ
୦ୣ

ଶ଴
 ,

୦ୣ

ଶଶ
 ,

୦ୣ

ଶହ
 ቁ  ⟹ e > 

୦ୣ

ଶ଴
  ⟹ e > 14,3 cm ; 

Donc on adopte comme épaisseur du voile e = 20 cm. 

VI. 3. 2.Les systèmes de contreventement : 

 Les systèmes de contreventement sont des éléments structurels utilisés dans les 

bâtiments et autres constructions pour résister aux forces horizontales, telles que celles 

causées par le vent et les séismes. Ces systèmes aident à stabiliser la structure en transférant 

ces forces aux fondations, empêchant ainsi les déformations ou l'effondrement. 

Dans notre construction, le système de contreventement est mixte (voile - portique); ce 

système de contreventement est conseillé en zone sismiques car il est essentiel pour garantir la 

sécurité et l'intégrité structurelle des bâtiments. 

 Mais ce système structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent à 

des lois de comportement différentes.de l'interaction portique – voiles, naissent des forces qui 

peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces 

niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement .Par conséquent une 

attention particulière doit être observée pour ce type de structure:  

a) Conception :  

 Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (torsion). 

  Les voiles ne doivent pas être trop éloignés (flexibilité du plancher).  

 L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans 

les deux directions soient très proches). 

b) Calcul :  

Dans les calculs, on doit considérer un modèle comprenant l'ensemble des éléments 

structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de 

comportement de chaque type de structure.  
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VI. 3. 3.Principe de calcul : 

  L'étude des voiles consiste à les considérer comme des consoles sollicitées par un 

moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable 

selon les combinaisons suivantes :  

1) G + Q E (vérification du béton). 

 2) 0,8G + E (calcul des aciers de flexion). 

      Le calcul des armatures sera fait à la flexion composée, par la méthode des contraintes 

et vérifier selon le règlement R.P.A 99(version 2003). Les murs en béton armé comportent 

trois catégories d'armature : 

  Armatures verticales. 

  Armatures horizontales (parallèles aux faces des murs). 

 Armatures transversales . 

VI. 3. 4.La méthode de calcul : 

 On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) : 

𝜎 =
N 

A
±

M × V

I
 ≤ 𝜎ത =

0,85 × 𝑓௖ଶ଼

1,15
= 18,48𝑀𝑃𝑎 

Avec:  

N : Effort normal appliqué.  

M : Moment fléchissant appliqué. 

A : Section du voile.  

V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.  

I : Moment d'inertie.  

On distingue 3 cas : 

 Premier cas :  

 (1 et 2)  0 la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue ".  La 

zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)  

A min = 0,15.a.L  

 Deuxième cas : 

 (1 et 2)  0  la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée". On 

calcule le volume des contraintes de traction, d’où la section des armatures verticales :  

Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003). 

-Si : Av  A min = 0,15 % a.L, on ferraille avec la section minimale.  

-Si : Av  A min, on ferraille avec Av. 
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 Troisième cas :  

 (1 et 2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on 

calcule le volume des contraintes pour la zone tendue. 

 Armatures verticales : 

     Elles sont disposées on deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de flexion 

composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal à 0,15% de la 

section du béton . 

     Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de 

direction du séisme avec le diamètre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de l'épaisseur 

du voile.  

 Armatures horizontales : 

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont distribuées d'une façon uniforme 

sur la totalité de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des ouvertures; les 

barres horizontales doivent être disposé vers l'extérieure. 

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :  

 Globalement dans la section du voile 0,15% .  

 En zone courante 0,10 %. 

 Armatures transversales :  

     Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont à prévoir d'une 

densité de 4 par m² au moins dans le cas où les armatures verticales ont un diamètre inférieure 

ou égal à 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un 

espacement au plus égal à 15 fois le diamètre des aciers verticaux. 

       Les armatures transversales peuvent être des épingles de diamètre 6 mm lorsque les 

barres longitudinales ont un diamètre inférieure ou égal à 20 mm, et de 8 mm dans le cas 

contraire. 

 Armatures de coutures :  

            L’effort tranchant doit être repris par des aciers de coutures tout au long des joints de 

reprise de coulage, leur section est donnée par la formule suivante : 

    A= 1,1 T/fe 

    T= 1,4 Vu 

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré.  
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           ∗ Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus au moment de renversement. 

VI. 3. 5.Ferraillage des voiles : 

Nous proposons le calcul détaillé du voile V1 (L = 5,4 m) du RDC : 

 

Figure VI.4 : Voile plein avec un poteau d’extrémité 

Epaisseur du voile :  

e = 20 cm 

A =1,44 

V = 3,25 

I = 2,62 

0,8G + Ex :  

N =1325,39KN 

M = 5131,977KN. 

Vu =657,73KN 

1. Détermination des contraintes :      

𝜎ଵ =
𝑁

𝐴
+

M × V

𝐼 
=

1325,39

1,44 
+

5131,977 × 3,25

2,62
= 7286,41  𝐾𝑁/𝑚² = 7,29𝑀𝑃𝑎 

𝜎ଶ =
𝑁

𝐴
−

M × V

𝐼 
=

1325,39

1,44
−

5131,977 × 3,25

2,62
=  −5445,59 𝐾𝑁/𝑚² = −5,45𝑀𝑃𝑎 

La section partiellement comprime on calculer la longeur de la zone tendue 

Calculer du longueur de la zone tendue : 

On a        tc LLL                                                                                                               

(1)                                                

Et en utilisant le principe des triangles semblables on a 
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mLL

LLLLL

t

ttct

31,24,5
45,529,7

45,5

21

2

1212


































 

Et puis de l’équation (1) on déterminer la longueur de la zone comprime : 

3,09m2,315,4LLL tc   

Zone tendue 

 On découpe le voile en bandes la largeur de chaque bande doit être inferieur a la plus 

petites des deux valeurs suivants :(la hauteur d’étage 3,06m) 

153cmd

3

3092
;

2

306
mind

3

2L
;

2

h
mind ce









 









 

                                     

 

Figure VI .5 : Vue en plan d’un voile en béton armé(Zone tendue) 

 Partie d’about : de dimensionnés (a×d1)=(20cm×81cm) 

- Calcul de la contrainte 3  

 

 

 

3,54MPa
2,31

0,81)(2,315,45

L

)d(Lσ
σ

d.(Lσ.Lσ
dL

σ

L

σ

t

1t2
3

1t2t3
1t

3

t

2




















 

- Détermination de la force de traction 

La force de traction est donnée par : 
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 728,19KN0,20,81
2

103,54)(5,45
ad

2

σσ
F

3

1
32

t1 





  

- Détermination des armatures verticales : 

La section d’armatures verticales est donnée par : 

18,20cm²
10400

10728,19

σ

F
A

2

3

S

t1
v1 




  

400MPa
1

400

γ

f
σ

s

e
s     (cas de charges accidentelles) 

On adopte 2×(6T14)  soit 2×9,24=18,48cm²(soit 6T14 par nappe) 

 Partie courante : de dimensions (a×d2)=(20cm×150cm) 

 

La force de traction est donnée par : 

531KN0,21,5
2

103,54
ad

2

σ
F

3

2
3

t2 


  

- Détermination des armatures verticales : 

La section d’armatures verticales est donnée par : 

13,28cm²
10400

10531

σ

F
A

2

3

S

t2
v2 




  

Puisque on a deux nappes d’armatures  

6,64cm²
2

13,28

2

A
A V2

nappe   

   On adopte 7T12soit 9,05cm² 

 Espacement selon le RPA99/V2003 : 

   
30cmS

20;30cm1,5minS1,5a;30cmminS


  

On adopte : 










abouted'partielapour15cmS

courantepartielapour20cmS
 

Section minimale d’armatures 
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Selon le RPA 99/ V2003, la section totale d’armatures verticales de la zone tendue est donnée 

 Par : 

11,2cm²A9,052A

11,2cm²A18,48A

11,2cm²202800,002.a)0,2%.(LA

mincourante

minaboute

tmin







  

Détermination des armatures horizontale : 

La section des aciers horizontaux est donnes par : 

,033cm²69,05
3

2
A

3

2
A VH   

   On adopte AH=7T14soit 10,78cm² avec un espacement de 15cm 

1. Le diamètre :  

D ≤ a / 10 (mm)  

D ≤ 200/10 

D ≤ 20mm 

On adopte :    D =12mm  

VI. 3.6. Calcul des armatures transversales :  

 D'après le D.T.R-B.C-2.42 et le BAEL 91, dans le cas où le diamètre des aciers 

verticaux est inférieur ou égal à 12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à raison 

d'une densité de 4/m² au moins ; on prend donc des épingles de ϕ8 . 

VI. 3. 6.1.Vérification des contraintes de cisaillement : 

 La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de 

l’effort tranchant trouvé à la base du voile majoré de 40% (RPA 99 v.2003). 

-La contrainte de cisaillement est :  b =
୚

௕ ௗ 
 ;  

D’ou : V 1.4 Vu  

Avec ;  

Vu : l’effort tranchant à la base du voile.  

b0 : épaisseur de voile.  

d : hauteur utile :  d = 0,9h  

h : hauteur totale de la section brute :h=306 cm  

Il faut vérifier la condition suivante :  

 b  
1,4 × 657,73 × 10ିଷ

0,2 × 2,75
= 1,17 ≤ 0,2 × 𝑓௖ଶ଼ 

𝜏௕ = 1,69 < 5𝑀𝑃𝑎 

Donc pas de risque de cisaillement 
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VI. 3. 5.Disposition des armatures :  

-Calcul des armatures horizontales : 

 Elles doivent être retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les 

ouvertures sur l'épaisseur du mur.  

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément  

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de 

l'épaisseur du voile. D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les 

armatures verticales soit 7T14  avec un espacement de 15 cm  

- Calcul des armatures transversales :  

D'après le D.T.R.-B.C.-2,42 (règles de conception et de calcul des parois et mur en béton 

banché et le BAEL 91, dans le cas où le diamètre des aciers verticaux est inférieur ou égal à 

12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à raison d'une densité de 4 au moins; on 

prend donc 12par m².  

- Disposition des armatures transversales:  

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur 

 Vérification de 𝝈𝒃 a l’etat limite de service : 

- Détermination des contraintes a L’ELS : 

e = 20 cm 

A =1,44  

V = 3,25 

I = 2,62 

    N = 2446,8KN 

    M = 385,541KN. 

2. Détermination des contraintes :    

 

𝜎ଵ =
𝑁

𝐴
+

M × V

𝐼 
=

2446,8

1,44 
+

385,541 × 3,25

2,62
= 2177,41

𝐾𝑁

𝑚ଶ
= 2,18𝑀𝑃𝑎 

𝜎ଶ =
𝑁

𝐴
−

M × V

𝐼 
=

2446,8

1,44
−

385,541 × 3,25

2,62
=  1220,92 𝐾𝑁/𝑚² = 1,22𝑀𝑃𝑎 

 

  15MPaf0,62,18MPaσ;σMax c2821    Condition vérifiée 
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 Vérification de la stabilité et de la résistance d’un voile a LELU : 

- L’effort normal ultime Nu es donnée comme suite : 

e = 20 cm 

A =1,44  

V = 3,25 

I = 2,62 

N =3325,7KN 

M =537,833KN. 

- Détermination des contraintes :      

𝜎ଵ =
𝑁

𝐴
+

M × V

𝐼 
=

 3325,7

1,44 
+

537,833 × 3,25

2,62
= 2976,67  𝐾𝑁/𝑚² = 2,98𝑀𝑃𝑎 

𝜎ଶ =
𝑁

𝐴
−

M × V

𝐼 
=

3325,7

1,44
−

537,833 × 3,25

2,62
=  1642,35 𝐾𝑁/𝑚² = 1,64𝑀𝑃𝑎 

La section du voile est entièrement  comprime :LC=L=5,4m 

Utilisions la méthode des bandes pour déterminent la longueur de la partie d’about (extrémité) 

cmd

d
Lh

d ce

153

3

5402
;

2

306
min

3

2
;

2
min









 









 

 Pour la vérification de la stabilité du voile à ELU on adopte une bande de longueur 

1 ,53m a l’extrémité du voile (la zone la plus sollicite)  

           

Calcul de la contrainte 𝝈𝟑 

Et en utilisant le principe des triangles semblables on a  

 

Figure VI .5. Vue en plan d’un voile en béton armé (Zone  choisi pour étude) 
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MPay

y

L

bL
y

bL

y

L

6,264,196,0

96,0
4,5

)53,14,5)(64,198,2(

))((

23

2121



























 

L’effort normal ultime appliquée de la bande choisie  

KNabNu 74,8532,053,1
2

10)6,298,2(

2

3
31 








 

- Calcul de l’effort normal ultime : 

Selon le BAEL91 on a 

L’élancement 𝜆  

i

l f  

Lf: longueur de flambement             mLLf 60,206,385,085,0 0    (cas d’un voile 

rive ) 

i est le rayon de giration       
B

I
i   

B :aire de la section de beton     ²306,053,12,0 mbaB   

I :moment d’inertie de la section     
4

33

00102,0
12

2,053,1

12
m

ab
I 





    (l’inertie par 

raport l’axe xx) 

 

Figure VI .6.Vérification du flambement par rapport à l’axe xx 
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Donc le rayon de giration est : 

 
306,0

00102,0
i 0,058m 

L’élancement 𝜆  

83,44
058,0

6,2
  

Pour 64,0

35

83,44
2,01

85,0

35
2,01

85,0
:50 22 






















  

Pour une section rectangulaire (a×b) une aire réduite vaut  

²28,0)02,02,0(53,1)2.( mcmabBr   

L’effort normal ultime 𝑁௨௟௧௜௠ est donnée comme suit : 

KN
f

A
fB

N
s

e
S

b

cr
ultim 52,3318

5,19,0

102528,0
64,0

9,0

3
28 




























  

As=0 (la section du voile est entièrement comprimée) 

On a 

(NU= KN74,853 ) < (Nultim=3318,52KN) 

Pas de risque d’instabilité vis-à-vis du flambement. 

 

                          Figure VI .7 : Ferraillage voile contreventement   

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VII 
 

Etude de l’infrastructure 
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 VII.1. voiles périphériques : 

    Selon le [RPA99V Articles 10.1.2], Les ossatures en dessous du niveau de base.  

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous : 

- Épaisseur ≥15cm. 

- Les armatures sont constituées de deux nappes. 

-   Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10% dans les deux sens (horizontal et 

vertical) . 

- Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière important. 

VII.1.1. Détermination des sollicitations :  

a) Poids propre du voile périphérique : 

bbp VγP                 Avec : 







eh1V

25KN/m²γ

b

b  

h : la hauteur de voile ; 

e : Epaisseur de voile. 

3
b 0,796m0,23,981V   

19,9KN0,79625Pp   

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

26,87KN19,91,35Nu   

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

19,9KN19,9Nser   

c) Calcul de poussée de terre: 

hγKσ p   

KP : coefficient de poussée 





 

24

π
tgK 2

p


 

h : hauteur du voile  

 : Masse volumique des terres. 

 Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel 

 Avec : 
2

3
δ   ; =35° (δ : frottement mur /sol)  

Kp=0,247. 

 =17 KN/m³ 

d) Calcul des contraintes : 
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








7,85KN/m²σ3,98mh

0KN/m²σ0mh
γhKσ

1

0
pi                       

                                              

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VII .1. Schéma des contraintes de voile périphérique 

 On considère le voile est comme une dalle qui s’appuyant Sur 4 coté avec une charge 

uniformément répartie 

²/93,3
2

85,70
mKNq 


  

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

²5,31KN/m3,931,35q1,35qu   

Pour une bande de 1m de largeur : 5,31KN/m15,311mqq uu   

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

3,93KN/m²qqser   

Pour une bande de 1m de largeur : 3,93KN/m1mqq serser   

    

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




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2
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Idirection  laSuivant lqμM
:ELU  






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

yxsysys
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2
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Idirection  lasuivant     MμM

Idirection  laSuivant lqμM
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









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fissuré)(béton  ultime limiteétat l' à 0 υ
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ELU : 
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
















 

KN.m 2,525,640,4471M

5,64KN.m)(3,985,310,0671M

0,4471μ

0,0671μ
     0,71

5,6

3,98

L

L
ρ

u
y

2u
x

y

xTableau

y

x

 

ELS : 

Tableau VII.1.  récapitulatif des sollicitations (moment en appuis et travée) 

 Sens x-x Sens y-y 

 Travée Appui Travée Appui 

Moments 
ELUR 4,79 2,82 2,14 1,26 

ELS 3,87 1,26 2,23 1,35 

 

VII.1.2. ferraillage voile périphérique : 

Enrobage : 

 La fissuration est considérée comme préjudiciable=2cm.  

























3,5cmC

2,5cmC

2

φ
φaC

2

φ
aC

1cmφprendraon2cm
10

20

10

h
φ

y

x

y

x

max

                                       

 

Figure VII .2. Enrobage 

Les hauteurs utiles 








16,5cm3,520Chd

17,5cm2,520Chd

xy

xx  

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

Pour les armatures suivent le sens x-x : 33cmd;33cm)min(3hδ       

   Pour les armatures suivent le sens y-y : 45cmd;45cm)min(4hδ   

 Remarque :  
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Le ferraillage en appui et en travée est le même. on va prendre le moment maximal (moment 

en travée). 

 Sens x-x :  

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

             4,79KN.mMu
tx                                       

Vérification de l'existence des armatures comprimées :                  

 

Figure VII.3. Section de calcule travée x-x 

 

0,011
(17,5)10014,2

104,79

dbσ

M
μ 2

3

2
xb

u
tx 







  

0,011μ     0,392μAB   A  N’existe pas 

  101000 s  l1000  348MPa
1,15

400

γ

f
σ

s

e
s        

  0,014)0,01121(11,252μ111,25α   

      0,9940,4 α,(1β      

Détermination des armatures: 

mlcm0,79
17,50,994348

104,79

dβσ

M
A 2

3

xs

u
txu

ax 






  

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

Acier FeE400 : 1,6cm²hb0,0008A min   

Conditions exigées par le RPA99/V2003 : 

2cm²hb0,1%Amin   

    2cm²A6cm²;2cm²0,79cm²;1,MaxAA;A;AMaxA RPAmincal   
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






20cmSt

/ml5,65cmA    5T12/ml
:armatures desChoix 

2

 

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

  

4,66cm²ED²DY

29,6617,50,8482dD2E

0,848
100

5,6515

b

A15
D

1 











 

  4
1

3
1

1 17345,52cm²YdA15
3

Yb
I 


  

0,22K0,22
17345,52

103,87

I

M
K

3

1

ser 


  

1,04MPaσYKσ b1b   

  42,37MPaσYdK15σ S1s   

Contrainte admissibles : 

Fissuration préjudiciable 15MPaσf0,6σ bc28b   

201,63MPaσ2,11,6400;110
3

2
minfη;110f

3

2
minσ st28es 






 






   

maintenuesseront  E.L.Ul’ à calculées armatures Les
201,63MPaσ46,40MPaσ

15MPaσ1,04MPaσ

ss

bb 













 

 Sens Y-Y : 

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

2,14KN.mM u
tx   

Vérification de l'existence des armatures comprimées : 

 

Figure VII.4. Section de calcule de travée y-y 

3,87KN.mMS
tx 
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0,0055
(16,5)10014,2

102,14

dbσ

M
μ 2

3

2
xb

u
tx 







  

  0055,0   392,0AB  A  N’existe pas 

      101000 s  l1000  348MPa
1,15

400

γ

f
σ

s

e
s        

          0,014)0,01121(11,252μ111,25α   

      0,9940,4 α,4(1β      

- Détermination des armatures : 

 mlcm0,37
16,50,994348

102,14

dβσ

M
A 2

3

xs

u
txu

ax 






       

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

Acier FeE400 : 1,6cm²hb 0,0008A min   

Conditions exigées par le RPA99/V2003 : 

2cm²hb0,1%Amin   

    2cm²A6cm²;2cm²0,37cm²;1,MaxAA;A;AMaxA RPAmincal   








20cmSt

/ml5,65cmA    5T12/ml
:armatures desChoix 

2

 

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

  

4,51cm²ED²DY

27,9716,50,8482dD2E

0,848
100

5,6515
b

A15

1 









D

 

  4
1

3
1

1 15241,46cm²YdA15
3

Yb
I 


  

18,018,0
39,12622

1023,2 3

1




 K
I

M
K ser  

0,81MPaσYKσ b1b   

  a32,37MPσYdK15σ S1s   

Contrainte admissibles : 

Fissuration préjudiciable 15MPaσf0,6σ bc28b   

2,23KN.mMS
tx 
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201,63MPaσ2,11,6400;110
3

2
minfη;110f

3
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minσ st28es 






 






   

maintenuesseront  E.L.Ul’ à calculées armatures Les
201,63MPaσ31,16MPaσ
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ss
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








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Tableau VII.2. Ferraillage du voile périphérique  

Sens  

 mlcm

Acal

/²
 

 

 mlcm

A

/²
min

  mlcm

A RPA

/²
min

 

 

choix 

 mlcm

Aadopte

/²
 

Espacement 

 cm   

X-X 0,79 1,6 2 5T12 5,65 20 

Y-Y 0,37 1,6 2 5T12 5,65 20 

 

 

Figure VII.5.Ferraillage du voile périphérique 

 

VII.2. Introduction : 

      Les fondations sont des ouvrages qui ont pour fonction principale de distribuer le poids du 

bâtiment sur le sol de façon uniforme et d'assurer sa stabilité. Elles doivent être conçues pour 

supporter les charges de la superstructure. 

   Une fondation sert à réaliser l’encastrement de la structure, la bonne répartition des charges 

et limiter les tassements du sol. 

 Choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation dépend de : 

 Le type d’ouvrage à construire. 

 La distance entre axes des poteaux. 

 La nature et l’homogénéité du bon sol. 

 La capacité portante du terrain de fondation. 



Chapitre  VII                                                  Etude de l’infrastructure 
 

 
- 151 

 Coté économique de l’infrastructure (ferraillage). 

 La facilité de réalisation (coffrage). 

   -Selon le rapport du sol, la contrainte admissible du sol est estimée à 

𝛔𝐬𝐨𝐥 =1.5MPa ; il est nécessaire de prévoir en premier lieu des fondations superficielles de 

type : 

- Semelles isolées. 

- Semelles filantes. 

- Radier général.  

 Les combinaisons d’action : 

 D’après le RPA 99 v2003 de l’article 10.1.4.1 les fondations superficielles sont 

Dimensionnées selon les combinaisons d’actions suivantes : 

ቄ
G +  Q ±  E

0,8G ±  E
→[RPA99/2003/A.10.1.4.1] 

D’après le DTR de l’article 2.33.1   

൜
 1,35G + 1,5Q

G +  Q 
→[DTR/A.2.3.3.1] 

 Nous proposons en premier lieu des semelles filantes. Pour cela, nous allons procéder 

à une petite vérification telle que : 

La surface des semelles doit être inférieure à 50% de la surface totale du bâtiment : 

(Surface semelle / Surface bâtiment < 50 %).  

solσ  = 1,5bar = 150 KN/ m
2
 

- Combinaison d’actions : 

E.L.U : N୙ = 53127,02KN 

E.L.S : Nୱୣ୰ = 38782,1KN 

 

- Surface semelle :  

La surface du radier est donnée par la formule suivante : 
୒

ୗ
≤ σୱ୭୪ 

N = Nୱୣ୰ =    38782,1  

S ≥
N

σୱ୭୪
=

38782,1

150
= 258,55m² 

 Surface totale de la semelle : S semelle =  258,55  m²  

Surface totale du bâtiment : S bâtiment =   238,6    m² (géométriques)  
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 La surface totale des semelles dépasse 50 % de la surface d’emprise du bâtiment, ce 

qui entraîne leur chevauchement. Donc le type de fondation adopté pour notre structure est           

« Le radier général ».  

VII.2.1  Le radier général : 

● Définition : 

        Un radier général est une fondation en béton armé qui s'étend sur toute la surface de 

l'emprise d'un bâtiment, répartissant uniformément les charges sur le sol pour éviter les 

tassements différentiels. 

● Calcul du radier : 

Un radier est une semelle unique de très grande dimension supportant toute la construction et 

calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité.  

 

 

 

 

 

 

 

                                             Figure VII.6. Schéma statique du radier général. 

VII.2.2. Pré dimensionnement du radier :  

a) Surface du radier :  

La surface du radier est donnée par la formule suivante : 
୒

ୗ
≤ σୱ୭୪ 

N = Nୱୣ୰ =    38782,1  

S ≥
Nser

σୱ୭୪
=

38782,1

150
= 258,55m² 

La surface du bâtiment est supérieure à la surface du radier, 

On prend un débord « D =100 cm » de chaque côté dans les deux directions, ce qui nous 

permet d'obtenir une surface «S୰ୟୢ୧ୣ୰ = 66 × 1 + 238,6 = 304,6 mଶ» 

b) Calcul de l’épaisseur du radier : 

Condition forfaitaire :  

D’après le BAEL 91 : 

V୳: Valeur de calcul de l’effort tranchant à l’ELU : V୳ =
୕

୐
×2 

L : Longueur maximal d’une bande 1m : L = 5,3m 
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q୳ =
୒౫

ୗ౨
=  

ହଷଵଶ଻,଴ଶ

ଷ଴ସ,଺ 
= 174,42        KN/mଶ  par ml ;  

τ୳ =
୚౫

ୠ.ୢ
≤  τത = 0,06fୡଶ଼ → d ≥

୚౫

଴,଴଺୤ౙమఴ×ୠ
→ V୳ =

୯౫×୐ౣ౗౮

ଶ
⟹V୳ =

ଵ଻ସ,ସଶ ×ହ,ଷ

ଶ
= 462,21KN 

                     ⟹d ≥
ସ଺ଶ,ଶଵ×ଵ଴షయ

଴,଴଺×ଶହ×ଵ
= 0,31 m 

c) Condition de cisaillement :  

L= 530 m 

୐

ଶହ
≤ d ≤

୐

ଶ଴
   ⟹          21,2  cm ≤ d ≤  26,5  cm  ⟹ d= 25 

h= d + c =25+5=30cm              , On prend h= 40 cm    et d= 35cm 

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous amène à choisir une hauteur 

totale du radier h୲ = 40cm 

d) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :  

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier à un plancher infiniment rigide, la hauteur de la 

poutre de libage doit vérifier la condition suivante : 

୐

ଽ
≤ h ≤

୐

଺
                      58,88 ≤ h ≤88,33 

Donc on prend :                h= 80cm      d =72 cm ; b =45 cm 

 Vérification des contraintes :  

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre : 

G୰ୟୢ୧ୣ୰ = γୠൣ(h୰ × S୰) + ൫h୮ × b୮ × ∑ L୧൯൧ = 25 × [(0,4 × 304,6) + (0,8 × 0,45 ×

127,05)] = 4189,45𝐾𝑁   

E.L.S : Nୱୣ୰୘ = 𝑁௦௘௥ + 𝐺௥௔ௗ௜௘௥ = 38782,1 + 4189,45 = 42971,55𝐾𝑁 

ேೞ೐ೝ

ௌೝ
=

ସଶଽ଻ଵ,ହହ

ଷ଴ସ,଴଺
= 141,33  𝐾𝑁/𝑚ଶ <  150𝐾𝑁/𝑚²   Condition vérifiée  

- La longueur élastique :  

La longueur élastique de la poutre est donnée par : Lୣ = ට
ସ .୉.୍

୏.ୠ

ర
  

Avec :  

I ∶ Inertie de la poutre ∶ 𝐼 =
௕×௛య

ଵଶ
 =

଴,ସହ×଴,଼య

ଵଶ
= 0,0192  𝑚ଷ 

E : module d’élasticité du béton, E = 3216420 t/m².  

b : largeur de la poutre b =0,45 m.  

K : coefficient de la raideur de sol K = 500 t/mଷ . 

Lୣ = ට
ସ×ଷଶଵ଺ସଶ଴×଴,଴ଵଽଶ

ହ଴଴×଴,ସହ

ర
= 5,756m                 

L୫ୟ୶ =   5,3  m  <
஠

ଶ
× Lୣ = 9,042m                       Condition vérifiée . 



Chapitre  VII                                                  Etude de l’infrastructure 
 

 
- 154 

L୫ୟ୶ : la longueur maximale entre nues des poteaux. 

Donc on peut considérer que le radier est infiniment 

rigide. 

 Evaluation des charges pour le calcul du 

radier :  

- Poids unitaire du radier : 

൝
σ୫ୟ୶ =

୒౩౛౨

ୗ౨
=

ହଷଵଶ଻,଴ଶ

ଷ଴ସ,଴଺
= 174,73KN/m²

σ୰ୟୢ୧ୣ୰ = γୠୟ × h = 25 × 0,4 = 10KN/m²
                

⟹Q = σ୫ୟ୶ − σ୰ୟୢ୧ୣ୰=164,73KN/m² 

Donc la charge en « m² » à prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de : 

 Q = 164,73KN/mଶ 

- Ferraillage du radier :  

- Ferraillage des dalles :  

Soit une dalle reposant sur 4cotés de dimensions entre nus des appuis L୶et L୷avecL୶ ≤ L୷. 

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas : 

1 ère cas :  

Si :α =
୐౮

୐౯
≥ 0,4 La dalle travaille suivant les deux directions.  

Les moments sont donnés par :  

M୭୶ = μ୶. q. L୶
ଶ                   M୭୷ = μ୷M୭୶ 

Moment en travée :  

M୲= 0,85M଴……………….panneau de rive.  

M୲= 0,75M଴……………….panneau intermédiaire.  

Moment sur appuis :  

Mୟ = 0,3M଴…………………appuis de rive.  

M଴= 0,5M଴………………….appuis intermédiaire.   

2 ème cas : 

Si: 𝛼 =
௅ೣ

௅೤
  0,4 la dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite 

portée.  

Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand). 

- Calcul du panneau le plus sollicité  

α =
୐౮

୐౯
 =

ହ,ଵ

ହ,ଷ
= 0,96 > 0,4                                                            

La dalle porte dans les deux sens.  
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α =  0,96             ⟹μ୶ = 0,0401      ; μ୷ =0,9092 

Les moments : 

M଴୶ = μ୶. Q. L୶
ଶ  

M଴୶ =0,0401×164,73×5,1²=171,81KN.m 

M଴୷ = μ୷. M଴ଡ଼ 

M଴୷ =0,9092×171,81=156,21 KN.m 

 En travée :  

Sens x :  

M୲୶ = 0,85M଴ଡ଼ =146,04 KN.m 

μ =
୑౪౮

ୠ×ୢమ×୤ౘౙ
=

ଵସ଺,଴ସ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଷ଺²×ଵସ,ଵ଻
=  0,080 < μଵ =   0,392     ⟹ Aୱ

ᇱ =  0  

μ =     0,080     ⟹β = 0,958           ; β est tirée du tableau. 

Aୱ =
M୲୶

β × d × σୱ
=

146,04 × 10ଷ

0,958 × 36 × 348
= 12,17cm² 

On adopte 8T14    cm²/ml,  Aୱ= 12,32 cm²/ml ; S୲=  12 cm. 

Sens y : 

M୲୷ = 0,75 × M଴୷ =117,16KN.m 

μ =
୑౪౯

ୠ×ୢమ×୤ౘౙ
=

ଵଵ଻,ଵ଺×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଷ଺²×ଵସ,ଵ଻
=   0,064      < μଵ = 0,392       ⟹ Aୱ

ᇱ =   0 

μ =  0,064          ⟹β = 0,967          ; β est tirée du tableau. 

Aୱ =
M୲୷

β × d × σୱ
=

117,16 × 10ଷ

0,967 × 36 × 348
= 9,67cm² 

On adopte  7T14    cm²/ml,  Aୱ=10,78    cm²/ml ; S୲=15    cm. 

 Sur appuis : 

Mୟ୶ = 0,5M଴୶ = 0,5 × 171,81 = 85,91KN. m 

μ =
୑౗౮

ୠ×ୢమ×୤ౘౙ
=

଼ହ,ଽଵ×ଵ଴య

ଵ଴଴×ଷ଺²×ଵସ,ଵ଻
=   0,046      < μଵ = 0,392  ⟹ Aୱ

ᇱ =   0 

μ = 0,046 ⟹β = 0,976           ; β est tirée du tableau. 

Aୱ =
Mୟ୶

β × d × σୱ
=

85,91 × 10ଷ

0,976 × 36 × 348
= 7,018 cm² 

On adopte 5T14/ml    cm²/ml,  Aୱ=7,7     cm²/ml ; S୲=  20  

cm. 

 

Suite de ce calcul ; on adopte le même ferraillage pour 

tous les panneaux du radier. 
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                                             Figure VII.7 : Armature supérieurs ( en travée). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                            Figure VII.8 : Armature inférieur (en appuis) 

VII.2.3. Ferraillage des poutres de libages :  

Le rapport α =
୐౮

୐౯
> 0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges 

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

triangulaires et trapézoïdales pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable 

dans chaque sens et on considère des travées isostatiques. 

 

 Calcul de la charge Q : 

G୮୭୳୲୰ୣ = γୠ × h = 25 × 0,8 = 20KN/m² 

𝐺ௗ௔௟௟௔௚௘ = 25 × 0,15 = 3,75𝐾𝑁/𝑚² 

Gୖୣ୴୲୫ୣ୬୲ = 1,16  KN/m² 

Gୖୣ୫ୠ୪ୟ୧ = 18 × 1,25 = 22,5  KN/m² 
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σ௥௔ௗ = 20 + 3,75 + 1,16 + 22,5 = 47,41 KN/m² 

σ௠௔௫ = 127,55    KN/m² 

𝑄 = 𝜎௠௔௫ − 𝜎௥௔ௗ = 80,14𝐾𝑁/𝑚² 

- Sens Longitudinal (x) :                                                      

Calcul de Q' :                                                      

Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.  

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments : 

Qᇱ =
Q

2
ቈቆ1 −

L୶ଵ
ଶ

3L୷ଵ
ଶ ቇ L୶ଵ቉ =

80,14

2
× ቈቆ1 −

5,1²

3 × 5,3²
ቇ × 5,1 + ቆ1 −

4,5²

3 × 5,3²
ቇ × 4,5቉

= 278,09KN 

M଴ =
Qᇱ. Lଶ

8
=

278,09 × 5,3²

8
= 976,44KN. m 

- En travée : 

M୲ = 0,85 × M଴ = 829,98KN. m 

μ =
୑౪

ୠ×ୢమ×୤ౘౙ
=

଼ଶଽ,ଽ଼×ଵ଴య

ସହ×଻ଶ²×ଵସ,ଵ଻
=  0,25 < μଵ = 0,392       ⟹ Aୱ

ᇱ = 0 

μ =  0,25    ⟹β = 0,854            ; β est tirée du tableau. 

Aୱ =
M୲

β × d × σୱ
=

829,98 × 10ଷ

0,854 × 72 × 348
= 38,79cm² 

On adopte              ൝
𝟏𝒆𝒓𝒆: 𝟒𝑻𝟐𝟓
𝟐𝐞𝐦𝐞: 𝟒𝐓𝟐𝟎
𝟑𝒆𝒎𝒆: 𝟒𝑻𝟐𝟎

→ 𝐴 = 44,78𝑐𝑚 

 

- 𝐄𝐧 𝐚𝐩𝐩𝐮𝐢 

Tableaux VII.3   Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinal 

 Intermédiaire Rive 

𝐌𝐚 0,5M଴ = 488,22KN. m 0,3M଴ = 292,93KN. m 

𝛍 →  𝛃 0,148⇒0,954 0,088⇒0,954 

𝐀𝐒 20,42cm² 12,25cm² 

. 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞  4T20+4T16=20,61cm² 4T20=12,57cm² 

 

- Sens transversal (y) :                  

Calcul de Q’ : C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments : 

Qᇱ =
ଶ

ଷ
× Q × L୶ଵ =

ଶ

ଷ
×5,1×80,14=272,48KN 
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M଴ =
Qᇱ. Lଶ

8
=

272,48 × 5,1²

8
= 885,9KN. m 

- En travée : 

M୲ = 0,85 × M଴ =753,02KN.m 

μ =
୑౪

ୠ×ୢమ×୤ౘౙ
=

଻ହଷ,଴ଶ×ଵ଴య

ସହ×଻ଶ²×ଵସ,ଵ଻
=  0,23       < μଵ =  0,392      ⟹ Aୱ

ᇱ = 0   

μ =   0,23       ⟹β =   0,867         ; β est tirée du tableau. 

Aୱ =
M୲

β × d × σୱ
=

753,02 × 10ଷ

0,867 × 72 × 348
= 34,66cm² 

On adopte               ൝
𝟒𝑻𝟐𝟎
𝟒𝑻𝟐𝟎
𝟒𝑻𝟐𝟎

⇒ 𝐴 = 37,71𝑐𝑚² 

- En appuis  

Tableaux VII.4    Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversal  

 Intermédiaire Rive 

Mୟ 0,5M଴ = 442,95KN. m 0,3M଴ = 265,77KN. m 

μ →  β 0,134⇒0,928 0,0804⇒0,958 

Aୗ 19,05cm² 11,07cm² 

Aୟୢ୭୮୲éୣ  4T20+4T16=20,61cm² 4T16+2T16=12,06cm² 

 

 

 

VII.2.4. Armature de peau :  

     Selon le BAEL 91 la hauteur de l'âme de la poutre :ℎ𝑎 ≥ 2(80 − 0,1𝑓𝑒) = 80𝑐𝑚 

Dans notre cas ha=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il 

devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre 

(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées à la partie 

inférieure de la poutre n'empêchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures 

risquent d'apparaître dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent être placées le 

long de la paroi de chaque côté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est 

préjudiciable ou très préjudiciable, mais il semble très recommandable d'en prévoir également 

lorsque la fissuration peu préjudiciable ; leur section est d'au moins 3 cm² par mètre de 

longueur de paroi ; pour ces armatures, les barres à haute adhérence sont plus efficaces que les 

ronds lisses. 
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Donc pour une poutre de section (𝐡 × 𝐛𝟎) = (𝟖𝟎 × 𝟒𝟓)𝐜𝐦² 

On à :𝑨𝑺𝑷 = 𝟑 × 𝟐(𝒃𝟎 + 𝒉)𝒄𝒎𝟐 ⇒ 𝑨𝑺𝑷 = 𝟑 × 𝟐(𝟎, 𝟖 + 𝟎, 𝟒𝟓) = 𝟕, 𝟓𝒎² 

On adopte : 4T16Fil ; A = 8,04 cm². 

Les vérifications : 

Contrainte de cisaillement : 

KN36,204
2

1,514,80

2

Lq
T 





  

 
.  vérifiéecondition ..........3,25Mpa...τMpa67,0τ

3,25Mpa,5Mpa0,13fminτ

Mpa67,0
315,00,30

10.36,204

b.d

T
τ

uu

c28u

3
u

u










 

 Diamètre : 

12mm.Φ:adopteon

1,4mm.1,4);
10

45
;

35

80
min(Φ

)Φ;
10

b
;

35

h
min(Φ

t

t

L
0

t







 

 Calcul des espacements : (d’après le BAEL91 (A.5.1, 22) 

2,01cm².=A 4T8,soit  Fe400, HA,  armatures des utiliseon    Donc

15cmS4)min(20;14,;12φ
4

h
minS t1t 








 

.............0,4MPa....1,19MPa
1545

4002,01 

 Condition vérifiée 

                                                                    Sens X 

                Intermédiaire

 

 

                         Rive 
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                                                               Sens-Y  

          Intermédiaire 

 

 

                     Rive  

 

 

                     Figure VII.9 : Ferraillage des poutres de libages 
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 Ce projet nous a permis d’un côté d’assimiler les différentes techniques et logiciel de 

calcul comme l’ETABS. Ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et 

de calcul des ouvrages dans le domaine du bâtiment et d’approfondir ainsi nos connaissances. 

 Ce travail nous a permis de voir en détail l’ensemble des étapes à suivre dans le calcul 

d’un bâtiment, ainsi que le choix de ces éléments ; donc la conception de l’ouvrage. Pour ce 

projet, nous avons agis principalement sur deux plans : 

   D’une part (stabilité) le contreventement et la disposition des voiles ; nous avons 

constaté que la disposition des voiles est un facteur important pour assurer la stabilité et la 

sécurité des structures.  

  Et d’autre part (économie) l’estimation des quantités du béton et d’aciers nécessaire.  

 Pour cela nous avons fait une étude (technico-économique) de notre bâtiment pour Obtenir 

une : 

 Structure de bonne stabilité. 

 Structure économique. 

Donc c’est une première et très importante expérience pour la vie d’un ingénieur. 
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