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                                                         I. Introduction général : 

 

Le Génie civil représente l’ensemble des techniques concernant les constructions civiles. Les ingénieurs civils 
s’occupent de la réalisation, calcul , control le suivi, et expertise et de la réhabilitation d’ouvrages de construction et 
d’infrastructures urbaines dont ils assurent la gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la 
sécurité du public et la protection de l’environnement. Notre travail consiste à l’étude d’un bâtiment de onze étages 
plus un sous-sol et un rez de chaussée, contreventé par un système mixte (voile-portique) conformément aux règles 
parasismiques algériennes en vigueur.  

Le présent travail est organisé comme suit :  

           Le premier chapitre est dédié aux les caractéristiques de la structure ainsi que celles des matériaux utilisés 
(béton et acier). Un pré dimensionnement des éléments structuraux a ensuite été fait au deuxième chapitre. Le 
troisième chapitre concerne le calcul des éléments secondaires : les poutrelles, balcons, escalier et l’acrotère, ont été 
calculé et ferraillé en tenant compte des sollicitations auxquelles ils doivent répondre. Au quatrième chapitre nous 
avons fait une étude dynamique de notre structure. Cette dernière a été donc modélisée à l’aide du logiciel ETAPS 
2016 et une disposition optimale des voiles a été adopté. Cette disposition est en accord avec le règlement 
parasismique algérien. Le cinquième chapitre concerne le calcul des éléments structuraux : les poteaux, les poutres, 
les voiles , ont été ferraillé en tenant compte des sollicitations auquel ils doivent répondre .  

  
Le choix du type de fondation qui convient à notre structure en tenant compte des caractéristiques du site en place 

ainsi que celles de notre structure fait l’objet du sixième chapitre. A ce jour, la construction connait un grand essor 

dans la plus part des pays et très nombreux sont des professionnelles qui se livrent à l’activité de bâtir dans le domaine 

du bâtiment. Le génie civil représente l’art de concevoir et de réaliser des ouvrages. Les ingénieurs civils ont le rôle de 

déterminer les éléments de la structure de manière qu’ils puissent résister à toutes les sollicitations prévues, tout en 

assurant la sécurité du public et la protection le l’environnement. Parmi les catastrophes naturelles qui affectent les 

surfaces de la terre on trouve le phénomène sismique qui a toujours été le souci de l’ingénieur en génie civil car il est 

difficile d’apprécier le risque sismique tant que leur prévision incertaine et leur apparition aléatoire,  

pour cela :  

                   Les ingénieurs en génie civil sont appelés à concevoir des structures d’une bonne rigidité et d’une résistance 

suffisante vis-à-vis de l’effet sismique. Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé au calcul d’un bâtiment 

contreventé mixte en R+11+sous sol à usage d’habitation. 
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Chapitre I: Généralités 
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I.1. Présentation de l’ouvrage : 

       L’ouvrage faisant l’objet de la présente étude est un bâtiment R+11 avec un sous-sol en béton armé . 

La structure est implantée sur un terrain relativement plat au lieu-dit Lota section N17  IIOT N129 a El KSEUR wilaya 

Bejaia. Cette région est classée en zone IIa selon le Règlement Parasismique Algérien (RPA99/version 2003) 

Le bâtiment est composé de : 

 Sous-sol à usage parking. 

 Le rez dé chaussée (RDC) à usage commercial. 

  Le 1ér étage jusqu’au 11eme étage à usage habitation. 

I.2.Caracterestique de la structure: 

I.2.1.Caractéréstiques géométriques: 

 Largeur en plan.....................................................15.85m. 

 Longueur en plan..................................................22.65m. 

 Hauteur totale du bâtiment...................................35.64m. 

 Hauteur du sous-sol..............................................3.6m.  

 Hauteur du RDC...................................................3.96m. 

 Hauteur des étages courants.................................2.88m. 

I.2.2.Données de site : 

 L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2 en vertu du RPA 99 version 2003. 

 Le sol de notre site est constitué par une couche de remblais, des argiles limono sableuses beiges, des 

argiles marneuses limono –sableuses grisâtres avec passages graveleux par endroits. 

 La contrainte admissible du sol   = 1,75 bars pour un ancrage D=4m  

I.2.3 : Description structurale : 

 Les planchers : constitués de corps creux avec une dalle de compression qui forme un diaphragme 

horizontal rigide et assure la transmission des forces agissantes dans son plan aux éléments de 

contreventement. 

 Les escaliers : sont des éléments secondaires réalisés en béton armé coulés sur place, permettant le 

passage d’un niveau à un autre. 

 Les maçonneries :      

            - les murs extérieurs seront réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 30 cm  

               Séparées par   une âme d’air de 5cm.                               

  -  les murs de séparation intérieure seront en une seule paroi de brique de 10 cm  
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 L’acrotère : c’est un élément en béton armé, contournant le bâtiment, encastré à sa base au plancher 

terrasse qui est inaccessible. 

 Balcons : 

Les balcons sont réalisés en dalle pleine. 

 L’infrastructure : 

Elle assure les fonctions suivantes : 

-transmission des charges verticales et horizontales au sol. 

  -limitons des tassements à des valeurs admissibles  

I.2.4. Choix du contreventement : 

        La structure de notre bâtiment est à ossature en béton armé qui reprend la totalité de l’effort 

horizontal, le RPA99 version 2003 exige, que pour toute structure  dépassant une hauteur de 14 m en zone 

IIa, l’introduction des voiles. Il est donc plus judicieux d’adopter un contreventement mixte (portiques -

voiles). 

I.3 : Règlements et normes utilisés : Les règlements et normes utilisés sont : 

 Règlement parasismique Algérien 99 /version 2003.   

 CBA93. 

 DTR B.C.2.2 : Charges permanente et charges d’exploitation.                 

 BAEL91/version 99 : Le béton armé aux états limites     

 DTR BC2.33.2 : Règles de calcul des fondations superficielles 

 I.4.  Etats limites : (BAEL91) 

 I.4.1 : Définition : Un état limite est un état pour lequel une condition requise d’une  construction (ou 

d’un de ces éléments) est strictement satisfaite et cesserait de l’être en cas de variation défavorable des actions 

appliquées. 

 a) Etat limite ultime : Ce sont ceux qui sont associés à la perte de stabilité de la structure ; ils sont 

directement liés à la sécurité des personnes. 

Les phénomènes correspondants sont : la rupture locale ou globale, la perte d’équilibre statique ou 

dynamique et l’instabilité de forme. 

 b) Etat limite de service : Ce sont ceux qui sont associés à l’aptitude à la mise en service; ils sont donc 

liés aux conditions d’exploitation et à la durabilité recherchée pour l’ouvrage. 

Les phénomènes correspondants sont : la fissuration, les déformations, . . .   
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I.4.2.  les hypothèses de calcul : 

I.4.2.1.  E.L.U : CBA93 (article A.4.3.2) 

 1- conservation des sections planes. 

 2- il n’y pas de glissement relatif (l’un par rapport à l’autre) entre les armatures et le béton. 

 3- la résistance à la traction du béton est négligeable. 

 4- l’allongement ultime de l’acier est limité à 10‰. 

 5- le raccourcissement ultime du béton est limité à 3,5‰ ; dans le cas de flexion simple ou composée, et 

à 2‰ dans le cas de la compression simple.  

 6- le diagramme contraint déformation  ;  de calcul du béton : on utilise le diagramme parabole 

rectangle lorsque la section est entièrement comprimée et le diagramme rectangulaire simplifié dans les autres 

cas 

 7-on peut supposer concentrée en son centre de gravité la section d un groupe de plusieurs barres, tendues 

ou comprimées, pourvu que l’erreur ainsi commise sur la déformation unitaire ne dépasse pas 15 %.      

I.4.2.2  E.L.S : BAEL91 (article IV.1) 

1- les hypothèses citées précédemment en 1, 2, 3. 

2- le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques (   ) 

3- 15s

b

n


 


 avec s  : module de Young de l’acier ;  

n : coefficient d’équivalence acier-béton. 

4- On ne réduit pas dans les calculs, les aires des aciers de l’aire du béton comprimé  

Une action peut se définir comme un ensemble de forces ou de couples de forces appliquées à la structure 

ou bien comme une déformation imposée à la structure.  

I.5.Actions et sollicitations : 

I.5.1  les actions : 

I.5.1.1 Définitions : 

       Les actions sont les forces et les couples dues aux charges appliquées à  une structure et aux déformations 

imposées, elles proviennent donc  
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 Des charges permanentes. 

 Des charges d’exploitation. 

 Des charges climatiques 

I.5.1.2. Valeurs caractéristiques des actions : 

 Les actions permanentes (G) : 

        Les actions permanentes ont une intensité constante ou très peu variable dans le temps ; elles comprennent : 

   Le poids propre de la structure. 

   Cloisons, revêtement, superstructures fixes. 

   Le poids des poussées des terres ou les pressions des liquides.  

 Les déformations imposées à la structure.   

 Les actions variables (Q) : 

     Les actions variables ont une intensité varie fréquemment d’une façon importante dans le temps ; elles 

comprennent : 

 Les charges d’exploitations. 

 Les charges climatiques (neige et vent). 

 Les effets thermiques. 

 Les actions accidentelles (FA) : 

     Ce sont celles provenant de phénomènes qui se produisant rarement et avec une courte durée d’application, on 

peut citer :  

 Les chocs. 

 Les séismes. 

 Les explosions. 

 Les feux. 

I.5.1.3. Valeurs de calcul des actions : 

    Pour tenir compte des risques non mesurables, on associe aux valeurs caractéristiques des actions un coefficient 

de sécurité pour obtenir les valeurs de calcul des actions. Puis on combine ces valeurs de calcul pour établir le cas de 

chargement le plus défavorable. 

a. Combinaison d’action  à  l’ELU : 

 Situation durable ou transitoire : 

      On ne tient compte que des actions permanentes et des actions variables, la combinaison utilisée est : 

     1,35Gmax+Gmin+1,5Q1+ ∑1,3ψ Q i i0
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   ψoi = 0,77 pour les bâtiments à usage courant. 

  ψoi: Coefficient de pondération.  

 Situations accidentelles : 

   1,35Gmax+Gmin+FA+ψ1i Q1+∑ ψ2i Qi  (i>1) 

  FA : Valeur nominale de l’action accidentelle.  

  ψ1i Q1 : Valeur fréquente d’une action variable. 

  ψ2i Qi    : Valeur quasi-permanente d’une action variable. 

                                0,15 Si l’action d’accompagnement est la neige. 

                       Ψ1i=        0,50 Si l’action d’accompagnement est l’effet de la température. 

                                      0,20 Si l’action d’accompagnement est le vent. 

 

b. Combinaison d’action à l’E L S : 

    Gmax+Gmin+Q1+∑ ψ0iQi 

  ψ0i =0,6 pour l’effet de la température. 

Avec : 

   G max : l’ensemble des actions permanentes défavorable.                        

  G min : l’ensemble des actions permanentes favorable.  

   Q1 : action variable de base. 

  Q i : action variable d’accompagnement. 

 

c. Combinaisons de calcul : 

Les combinaisons de calcul à considérer pour la détermination des sollicitations et des déformations 

sont : 

 Situations durables :       ELU: 1,35G+1,5Q 

                              ELS : G+Q 

 Situations accidentelles : G+Q∓𝐸 

                                                             0.8G∓𝐸 
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I.5.2.   Les sollicitations : 

     Les sollicitations sont les efforts (effort normal, effort tranchant, moment de flexion, moment de torsion) 

développés dans une combinaison d’action donnée. 

 

I.6.  Caractéristique des matériaux : 

I.6.1.  Le béton : 

I.6.1.1.  Définition: 

   Le béton est un  matériau constitué par le mélange, dans les proportions convenables de ciment, de granulats 

(sables et gravillon) et de l'eau et éventuellement de produits d'addition (adjuvant), le mélange obtenu est une pâte 

qui durcit rapidement. 

I.6.1.2.  Composition du béton:   

Pour un mètre cube du béton courant est composé de : 

                                            350 Kg de ciment (CPA 325). 

                                            400 l  Sable (0<Dg<5mm). 

      Gravillons  (5<Dg< 15mm).      

      Gravier   (15<Dg<25mm).      

                                            175 l d’eau de gâchage.  

Le béton obtenu aura une masse volumique apparente  qui varie entre 2200 Kg/m3 et 2300Kg /m3. 

I.6.1.3.  Résistance caractéristique du béton : 

a. Résistance caractéristique en compression  : 

     Dans les constructions courantes, le béton est défini, du point de vue mécanique par sa résistance caractéristique 

à la compression  (à 28 jours d’âge noté « fc28 »). Cette résistance ( en MPA) est obtenue par un grand nombre 

d’essais de compression jusqu’à  rupture sur une éprouvette cylindrique normalisée de 16 cm de diamètre et 32 cm 

de hauteur. 

      Le durcissement étant progressif,  est fonction de l’âge du béton. Aussi, la valeur conventionnellement 

retenue pour le calcul des ouvrages est .   

cjf

cjf

cjf

cjf

800 l de  
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  Pour des résistances c28 ≤ 40 MPA. 

                                     cj        si   j ≤ 28j 

                                    cj= fc28                               si    j > 28j 

 Pour des résistances c28 > 40 MPA. 

                                   cj= c28.           si   j ≤ 28j 

                                   cj  =  c28                                      si j > 28j 

                           

 

   Pour 1m³ de béton courant dosé à 350 kg de ciment portland artificiel (CPT425), la résistance moyennec28. 

Comprise entre 25 et 29 MPa.  

On prend c28. =25 MPa. 

     b.  Résistance à la traction : 

   La mesure directe de la résistance à la traction par un essai de traction  axiale étant délicate on a recours à deux 

modes opératoires différents :  

 Flexion d’éprouvettes  prismatiques non armées. 

 Fendage diamétral d’une éprouvette cylindrique (essai Brésilien) 

    La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée ftj, est conventionnellement définie par les 

relations : 

 

j

j

83,076,4 
 28cf

95,04,1 

j

tjf

Fig.I.1: Evaluation de la résistance cjf  en fonction de l’âge du béton. 
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                               tj =0,6 + 0,06fcj           si   c28 ≤ 60 MPa . 

                               tj =0,275 fcj                 si  c28> 60 MPa. 

                               Pour j=28 jours   et   c28. =25Mpa    ; t28 =2,1Mpa. 

  c.  Contrainte limite 

       c. 1.  Etat limite ultime : 

 Contrainte ultime de compression : 

Pour le calcul à l’E.L.U on adopte le diagramme parabole- rectangle suivant :  

 

                                                                                                                                                                          

 

 

 

 

 

 

 

                                                        Fig.I.2 : Diagramme des contraintes du béton. 

 

ƒbu : contrainte ultime du béton en compression. 

 : Coefficient de sécurité.         

                                             = 1,5 en situations durables ou transitoires.  

                                            
=1,15 en situations accidentelles. 

                                            ƒ  =14,20 MPa pour : =1,5 

                                            ƒ  =18,48 MPa pour : =1,15 

 

280,85 c
bu

b

f
f




b

b

b

bu b

bu b

                            2                                     3.5              εbc(‰) 

Parabole             rectangle  

σbc(MPa) 

 

 

 

            fbu 
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 Contrainte ultime de cisaillement : 

 La contrainte ultime de cisaillement est limitée par :   ≤ adm 

adm= min  (0,2cj/b ; 5Mpa) pour la fissuration peu nuisible. 

Adm= min (0,15cj/b ; 4Mpa) pour la fissuration préjudiciable. 

Dans notre cas on a c28=25Mpa donc : 

Adm=3,33Mpa                                       fissuration peu nuisible. 

Adm=2,5Mpa                                         fissuration préjudiciable. 

       c .2.  Etat limite de service : 

     Dans le cas de l’ELS  on suppose que le diagramme parabole rectangle reste dans le domaine  élastique linéaire, 

est défini par son module d’élasticité 

 

 

 

 

 

 

                                         

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

    

Avec :                         = 0,6 ƒ =15 MPA. 

    d. Déformation longitudinale du béton: 

    On distingue deux modules de déformation longitudinale du béton ; le module de Young instantané Eij et différé 

Evj 

 



bcbc
 

bc
28c

              Fig.I.3 : Diagramme  des contraintes limite du béton. 

 

                        

εbc(‰) 

σbc(MPa) 

  



 bc 
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 Le module de déformation longitudinale instantané: 

      Sous les contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24h. On admet à défaut de mesures, qu’à 

l’âge « j » jours le module de déformation longitudinale instantanée du béton Eij est égal à : 

Eij = 11000  ,    (fcj= fc28= 25 MPA) d’où : Ei28= 32164  MPA. 

 Le  module de déformation longitudinale différé: 

    Sous des chargements de longue durée  (cas courant), le module de déformation Longitudinale différé qui permet 

de calculer la déformation finale du béton (qui prend en compte les déformations de fluage du béton) est donné par 

la formule:  

Evj= (1/3) Eij . 

    Eij= 11000 (c28)1/3. 

      

 Pour les vérifications courantes : j > 28 jours on a : 

 Pour : c28=25Mpa on a : 

      Ev28=10721,40 MPa 

   Ei28=32164,20 MPa 

 

 

 Module déformation transversale : 

                                     

(Module de glissement).   

      Avec : 

                                        E : module de Young 

                                        : Coefficient de poisson 

                                       
 

     La déformation longitudinale est toujours accompagnée d'une déformation transversale, le coefficient de poisson 

ν par définition est le rapport entre la déformation transversale et la déformation longitudinale. 

3
cjf

2( 1)

E
G








18493, 45ELSG MPa
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                                         =  

 

 

 

 Avec:   

           ξt: déformation limite transversale. 

            ξl: déformation limite longitudinale. 

   Pour le calcul des sollicitations (à l’ELU), le coefficient  de poisson est pris égal à 0. 

   Pour le calcul des déformations  (à l’ELU), le coefficient  de poisson est pris égal à 0,2. 

  I.6.2  L’acier : 

a. Définition: 

    Le matériau acier est un alliage Fer et Carbone en faible pourcentage, l'acier est un matériau caractérise par une 

bonne résistance aussi bien en traction qu'en compression ; Sa bonne adhérence au béton, en constitue un 

matériau homogène.  

    Le module d’élasticité longitudinal  de l’acier est pris égale à : Es=200 000 MPa. 

b. Résistance caractéristique de l’acier : 

On définit la résistance caractéristique de l’acier comme étant sa limite d’élasticité :  

Principales armatures utilisés                                        

       Tableau I.1 :  en fonction du type d’acier. 

 Aciers ronds lisses Aciers à hautes 

adhérences 

Treillis soudé à fils 

lisses 

Treillis soudés à haute 

adhérence 

Désignation FeE215 FeE235 FeE400 FeE500 TLE500 FeTE500 

 fe [MPA] 215 235 400 500 500 500 

Dans notre cas on utilise des armatures à haute adhérence, un acier de FeE400 type 1. 



ef

ef

L

t

LL

dd




 






0

0

/

/
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c. Contrainte limite : 

 Etat limite ultime : 

    Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte- déformation suivant :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

        

                            

              s=                                                                           =  .  

 

 

 

  Avec : 

 E = 200 000 MPa. 

 : Coefficient de sécurité. 

 

 Etat limite de service : 

        Nous avons pour cet état : 

 Fissuration  peu nuisible. 

 Fissuration préjudiciable : ≤ = min (2/3f , 110 ) 

 Fissuration très préjudiciable : ≤ =min (1/2 f , 90 ) 

        


s

ef


es

s

s

E



s

s

st


st
e tjf

st


bc
e tjf

Fig.I.4 : Diagramme contrainte déformation de l'acier. 

=1     cas de situations accidentelles. 

=1,15 cas de situations durable où transitoire. 

σs 

                 

           

fe /γs 

fe /γs          

fe /γsεs 
(ε ‰) 

-10‰ 

10‰ 
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          : Coefficient de fissuration. 

 = 1      pour les ronds lisses (RL) 

 =1,6  pour les armatures à hautes adhérence (HA).   

 I.7 Hypothèses de calcul : 

 I.7.1 Calcul aux états limites de services : 

 Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 

 La résistance de traction de béton est négligée. 

 Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques. 

 Le rapport des modules d’élasticités longitudinaux de l’acier et de béton est pris égal à 15 (η =  ), η: 

est appelé coefficient d’équivalence. 

 I.7.2  Calcul aux états limite ultimes de résistance : 

 Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 

 Le béton tendu est négligé. 

 L’allongement  relatif de l’acier est limité à : 10‰. 

 Le  raccourcissement ultime du béton est limité à :                                            

       = 3.5 ‰          en flexion                                                                               

       = 2 ‰             en compression centrée 

            Dans notre étude, les hypothèses de calcul adoptées sont : 

 La résistance à la compression à 28 jours fc28 = 25 Mpa.    

 La résistance à la traction ft28 = 2.1 Mpa. 

 Evj = 10721,40 Mpa. 

 Eij = 32164.20Mpa. 

 fe = 400 MPa.       







b

s

E

E

bc

bc



 

16 
 

                                                                 

 

 

 

 

 

 

                                                                     

 

 
 
 

Chapitre II : pré 

dimensionnement des 
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II.1. Introduction : 

              Le pré dimensionnement des éléments de notre bâtiment se fait en respectant les règles et les prescriptions 

des règlements mis en vigueur .  

      L’objectif du pré dimensionnement est de déterminer les sections des différents éléments de la structure afin 

qu’ils puissent reprendre les différentes actions et sollicitations auxquelles ils sont soumis.   

II.2. Pré dimensionnement des éléments principaux : 

II.2.1. Les poutres : 

II.2.1.1. Les poutres principales : elles sont  perpendiculaires  aux poutrelles. 

Selon le BAEL91 le pré dimensionnement  des poutres se  fait en utilisant la condition suivante :  

                  
1015

maxmax L
h

L
           

On suppose des poteaux de (30×30) cm2. 

 h : hauteur de la poutre. 

 Lmax : distance maximale entre nus d’appuis (Lmax =510 −30 = 510 cm) 

D’où:   

               Lmax =510 cm. 34 cm h 51cm  

On prend : h =40cm 

                  b = 30cm 

On doit vérifier les dimensions adoptées vis-à-vis des exigences du RPA qui sont les   suivantes : 

 b 20cm condition vérifiée. 

 h  30cm condition vérifiée. 

 h/b =40 / 30= 1.33 < 4 condition vérifiée. 

   II.2.1.2 : les poutres secondaires : elles sont  parallèles aux poutrelles.                          

Lmax: portée  maximale  entre nus d’appuis (Lmax=470 -30 =440 cm)  

             Lmax =440cm    29cm  h  44 cm.    

On prend: h =35 cm       

                 b = 30cm  
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 Les dimensions vérifient les exigences du RPA99/version 2003 .            

Après la vérification on adopte les dimensions suivantes : 

Poutres principales : b*h = (30 ; 40) cm2 

Poutres secondaires : b*h = (30 ; 35) cm2 

II.2.2. Poteaux :  

      Ce sont des éléments en béton armé, rectangulaire et circulaire, destiné à transmettre les charges aux 

fondations, le pré dimensionnement des poteaux se fait à la compression centrée selon les règles du BAEL91 (art 

B.8.4,1), en appliquant les critères de résistance et le critère de stabilité de forme et suivant les exigences du RPA 99 

version 2003. 

      On fixera les dimensions des poteaux après avoir effectué la descente de charge, tout en vérifiant les 

recommandations du RPA99. 

Les dimensions des poteaux sont supposées :  

                                                             Tableau.II.1 : Pour des poteaux carrés: 

Niveau Dimensionnement (b.h cm2) 

R.D.C, 1er  étage, sous-sol : 60 × 60 

2eme et 3eme étage: 55 × 55 

4eme et 5eme étage: 50 × 50 

6eme et 7eme étage: 45 × 45 

8eme et 9eme étage 40 × 40 

10eme et 11eme étage 35 × 35 

II.2.3. Les voiles : 

    L’épaisseur du voile doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage et des conditions de rigidité aux 

extrémités. 

Les dimensions des voiles doivent satisfaire les conditions suivantes : 

 e > 15 cm…………….…….(1). 

 e > he / 20………………..... (2).   RPA (article 7.7.1) 

 L > 4 e…………………....... (3). 

     he : Hauteur libre d’étage. 
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Sous-sol: 

he=360-20= 340cm 

𝑒 ≥
ℎ𝑒

20
 = 17𝑐𝑚 

L : Longueur du voile. 

 e≥17cm                                                                      

On adopte pour tous les voiles de sous-sol une épaisseur de : 

 𝑒 = 20𝑐𝑚. 

 L= 80cm 

       

                

Fig.II.1.Coupede voile en élévation.                                        

Les différentes dimensions des voiles sont données dans le tableau suivant :             

    Tableau.II.2. Les différentes dimensions des voiles 

Etage H   étage  (m) he   libre  (cm) he / 20     (cm) « e » adopté (cm) 

Sous-sol 3.60 340 17 20 

RDC 3.96 376 18.8 20 

Etage courant  

(1er a 6eme) 

2.88 268 13.4 20 

Etage courant 

(7eme a 11eme) 

2.88 268 13.4 15 

 

II.3. Pré dimensionnement des éléments secondaires : 

II.3.1. Les planchers : 

 Définition : Dans une construction, le plancher est une structure horizontale qui supporte :  

- Les surcharges d’exploitation (mobilier, véhicule, personnes…). 

- Les charges permanentes (cloisons, revêtements,…). Il les retransmet aux poutres, aux poteaux  et aux murs 

porteurs, qui les reportent aux fondations. 

Dans notre projet on trouve : 

      - Plancher à corps creux. 

      - Plancher  à dalles pleine pour les balcons. 

 

e 

hp 

he 

L 
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a). Plancher à corps creux : 

Il est constitué de : 

- Corps creux : dont le rôle est le remplissage, il n’a  aucune fonction de résistance. 

- Poutrelles : éléments résistants du plancher. 

- Dalle de compression : c’est une dalle en béton armé, sa hauteur varie de 4 à 6 cm. 

- Treillis soudé. 

La hauteur du plancher est conditionnée par le critère de déformation selon le CBA 93 : 

         
5.22

maxL
ht                                       CBA (article B.6.8.4.2.4). 

Avec :  

        maxL  : Travée maximale entre nu d’appuis dans le sens de disposition des poutrelles (fig. 2.3). 

        ht  : Hauteur totale du plancher. 

   cmhcmL t 55.19
5.22

440
44030470max  . 

Donc on adopte un plancher de hauteur  ( 416  ddccct hhh ) = 20cm.
 

Avec :
 

cmhcc 16  : Hauteur du corps creux. 

hdc=4cm : Hauteur de la dalle de compression.        

  

 

                                   II.2.Coupe transversale sur un plancher à corps creux. 

L0 : distance entre axe des poutrelles 

b0 : largeur de la nervure. 

 Les poutrelles : 

 Définition  

      Les poutrelles sont des petites poutres préfabriquées ou coulées sur place en béton armé ou précontraint 

formant l'ossature d’un plancher, les poutrelles se calculent comme des sections en T.  

 

 b0 
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 Disposition des poutrelles : 

La disposition des poutrelles se fait selon deux critères : 

 Le critère de la petite portée. 

 Le critère de continuité (le sens où il y a plus d’appuis). 

  Pour notre projet la disposition des poutrelles est effectuée selon les deux critères et cela pour tous  les planchers 

comme indiqué sur la figure (fig.II.3).  

                                                                    

Fig.II.3. Schéma de la disposition des poutrelles. 

 Dimensionnement des poutrelles : 

 Détermination de la largeur de la table de compression :  

 

 

 

b  : Largeur de la table de compression. 

b=65cm, b0=10cm 

𝑏1 

ℎ𝑡 

𝑏 

ℎ0 

𝑏0   𝑏1 

Fig.II.4. Coupe transversale poutrelle 













10
;

2
min

2

0 yx
llbb
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Lx : distance entre nus des deux poutrelles. 

 

       Lx= 65-10=55 cm. 

Ly : la longueur minimale d’une travée dans le sens parallèle aux  poutrelles. 

        Ly=305-30=275cm 

Donc : Lx=55cm ; Ly= 275cm. 
















10
;

2
min

1

yx
ll

b      











10

275
;

2

55
min

1

b =27.5cm 

Soit :  cmb 5.271   

 012 bbb 2×27.5+b=65cm
  

  Soit : b=65cm ; b0=10cm ; h0=4cm ;  ht=20cm 

 b). Plancher en dalle pleine : 

        Ce sont des planchers totalement en béton armé coulé sur place. Ils reposent avec ou sans continuité sur 1, 

2,3ou 4 appuis constitués par des poutres en béton armé. Le dimensionnement de ce type de plancher dépend de 

deux critères :  

 Critère de résistance :  

    
20

xle                 Pour une dalle sur un seul ou deux appuis.         

    
3035

xx l
e

l
         Pour une dalle sur  quatre appuis avec 𝜌<0.4 

    
4045

xx l
e

l
         Pour une dalle sur trois appuis ou 4 appuis avec 𝜌 ≥0.4 

 

 Coupe-feu : 
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        cm7e                Pour une heure de coupe-feu.   

        cm11e           Pour deux heures de coupe-feu.  

Notre projet comporte un  type de dalle pleine 4appuis : 

Dalle sur quatre appuis 𝜌 = 0.63 > 0.4 → 
210

45
≤e≥210

40
 (dalle de l’ascenseur) 

4.67≤e≤5.25 on opte pour e=15cm 

 

     Dalle sur quatre appuis  

On voit bien que pour les dalles pleines sur deux ou trois appuis que le critère de coupe-feu qui est déterminant. on 

opte pour l’ensemble des dalles pleines (balcons) l’épaisseur   e=15 cm 

  Pour la dalle sur quatre (dalle de  l’ascenseur), on opte pour une épaisseur de 15cm à cause de chargement  

important de l’ascenseur. 

c). Les escaliers : 

     c.1). Terminologie : 

- La marche est la partie horizontale, là où l’on marche. 

- La contremarche est la partie verticale, contre la marche. 

- L’emmarchement est la longueur utile de chaque marche. 

- Le giron est la largeur de la marche prise sur la ligne de foulée qui est tracée à 0.5m de la ligne de jour. 

- La paillasse supporte les marches. 

- Volée c’est un ensemble de marches d’un palier à un autre. 

Lx

==

L=

==

 Dalle sur quatre appuis 

 

  Dalle sur quatre appuis 
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     c.2). types d’escaliers : 

 On distingue dans notre projet un seul type d’escalier : escalier à deux volées. 

c.3).Pré dimensionnement des escaliers : 

Pour qu’un escalier garantisse sa fonction dans les meilleures conditions de confort, on doit vérifier les 

conditions suivantes : 

- la hauteur h des contremarches entre 14 et 18 cm. 

- la largeur g (giron) entre 25 et 32 cm. 

- La formule empirique de BLONDEL: 60 cm ≤ 2h + g  ≤ 65cm. 

- 
  n

H
het

n

L
g 




1

0  

H : hauteur de la volée. 

L0 : longueur  projetée de la volée. 

  Avec : :1n     Nombre de marche ;    L : longueur de la volée ;   n : nombre de contre marche. 

 

 

 

 

                    Fig.II.5. Coupe verticale de l’escalier. 
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A). Escalier du RDC et étages courants: 

 

 

                                                                                                                                                         

 

                              

                                                                                                                                     Fig.II.7.schéma statique d’escalier  RDC 

 Première et deuxième volée pour étage courant : 

- Epaisseur de la paillasse : 

  La longueur développée est : L = Lv + Lp  

  lv : longueur de la volée 

  Lp : longueur du palier   

'
22

0 HLLL P 
  

L=1,3+ (2,12 +1,442)0,5 =3,85m 

 
courants étages25,1983,12

20

385

30

385

2030
cmecme

L
e

L
            

 

   e ≥ 11cm ………. pour deux heures de coupe-feu. 

On prend : e = 15 cm. 

- Calcul du nombre de marche et de contre marche :  

On a :      L0 =210  cm ; H = 144 cm. 

02)264(64 0

2
 HnLHn  

 64n2 -562n+288=0

 En résolvant la dernière équation on obtient : 
 

Le nombre de contre marche est : n = 8 

Le nombre de  marche est : n -1 = 7 

 

 

 

Fig.II.6.schéma statique d’escalier  Étages courant           
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- Calcul du giron(g) et la hauteur d’une contre marche (h): 

 

.1818
8

144

.3030
7

210

1

0

cmhh
n

H
h

cmgg
n

L
g








 

 Donc : Le giron d’une marche est : .30cmg   

        La hauteur d’une contremarche est h=18cm.    

 

                               Tableau.II.3.Les dimensions des escaliers  du bâtiment : 

Niveau 

d’escaliers 

volées Lp 

(m) 

L0 

(m) 

Lv 

(m) 

H 

(m) 

α 

(°) 

n h (cm) g (cm) e (cm) 

RDC  1 et 2 1,3 2,7 3,24 1,8 33,69 10 18 30 20 

Etages 

courants 

1 et 2 1,3 2,1 2,55 1,44 34,41 8 18 30 15 

    

                         

     L’acrotère : 

 

       L’acrotère est l’élément  structural  contournant le bâtiment conçu pour la protection de ligne 
conjonctive entre lui même et la forme de pente contre l’infiltration des eaux pluviales la section la plus 
dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement, il est réalisé en béton armé. L’acrotère est soumis à 

son poids propre (G) qui donne un effort normal NG et une charge d’exploitation non pondérée estimée  à 
1 KN/ml provoquant un moment de flexion ainsi qu’une force sismique Fp . 

                                   

                                        Fig.II.8.coupe de l’acrotère.  
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II.4. EVALUATION DES CHARGES ET SURCHARGES  

II.4.1. Evaluation des charges et des surcharges  sur les planchers : 

II.4.1.1. Plancher terrasse et plancher courant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau.II.4.Evaluation des charges  « G » et surcharges « Q » des planchers T.I : 

Plancher référe
nt 

Couches Poids 
volumique 

(KN/m3) 

Epaisseurs 
(m) 

poids G 
(KN/m2) 

Surcharges 
Q (KN/m2) 

 

 

 

 

Terrasse 
inaccessible 

 

 

 

 

1 Gravillon de 
protection 

20 0.04 0.8  

 

 

 

 

1 

2 Etanchéité 
multicouches 

6 0.02 0.12 

3 Forme de pente 22 0.1 2.2 

4 Isolation 
thermique 

0.25 0.04 0.01 

5 Plancher à corps 
creux  

/ 0.2 2.85 

6 Enduit de ciment 18 0.015 0.27  

Total / / / / 6.25 1 

Plancher référe
nt 

Couches Poids 
volumique 

(KN/m3) 

Epaisseurs 
(m) 

poids G 
(KN/m2) 

Surcharges 
Q (KN/m2) 

 

 

Plancher 
Courant à 

1 Revêtement en 
carrelage 

20 0.02 0.4  

 

 
2 Mortier de pose 20 0.02 0.4 

3 Lit de sable 18 0.02 0.36 

1 
2 

3 
1 

2 
4 3 

4 5 

6 6 
 

Fig.II.10.Coupe transversale dans le plancher étage 
courant. 

Fig.II.9.Coupe transversale dans le plancher terrasse 
inaccessible. 
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usage 
d’habitation 

 

4 Plancher à corps 
creux (16+4) 

/ 0.2 2.85  

1.5 

 

 

 

5 Enduit de plâtre 18 0.015 0.27 

6 Cloison de 
distribution  

10 0.1 1 

Total / / / 

 

5.28 1.5 

 

Tableau.II.5.Evaluation des charges  « G » et surcharges « Q » des planchers étage courant. 

Plancher référent Couches Poids 
volumique 

(KN/m3) 

Epaisseurs 
(m) 

poids G 
(KN/m2) 

Surcharges 
Q (KN/m2) 

 

 

Plancher à 
usage de 

commerce 

 

1 Revêtement en 
carrelage 

22 0.02 0.44  

 

 

5 

 

 

 

2 Mortier de 
pose 

20 0.02 0.4 

3 Lit de sable 18 0.02 0.36 

4 Plancher à 
corps creux 

(16+4) 

/ / 2,85 

5 Enduit de 
plâtre 

18 0.015 0.27 

6 Cloison de 
distribution  

10 0.1 1 

Total / / / 

 

5,32 5 

  

Tableau.II.6.Evaluation des charges  « G » et surcharges « Q » des planchers commerciale. 

II.4.1.2. Plancher à dalle pleine : 

 

 

 

 

 

2 

1 

3 

4 

5 

            Fig.II.11.Coupe transversale dans  le plancher à dalle pleine. 
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Tableau.II.7. Evaluation des charges  « G » et surcharges « Q » des planchers à dalle pleine : 

Plancher référent Désignation Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Epaisseurs 

(m) 

Poids G 

(KN/m2) 

Surcharges 

Q (KN/m2) 

Dalle pleine 

(balcons) 

1 Revêtement 

carrelage 

22 0.02 

 

0.44 

 

 

 

 

 

3.5 

 

2 Mortier de 

pose 

20 0.02 0.4 

 

3 Lit de sable 18 0.02 0.36 

4 Dalle pleine 25 0.15 3,75 

5 Enduit en 

plâtre 

14 0.02 0.28 

Total / / / / 5,18 3.5 

 

Avec : Q : charges d’exploitations 

G : charges permanentes. 

 

II.4.2. Evaluation de la charge « G » des murs extérieurs et intérieurs:  

 

 

 

 

 

 

 

 

   1      2      3              

Fig.II.13.Murs intérieurs. 

   1      2      3        4      5        

Fig.II.12.Murs extérieurs. 
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Type de murs Référent  couche Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Epaisseurs (m) Poids G 

(KN/m2) 

 

Murs 

extérieurs 

 1 Enduit de 

ciment 

18 0.015 0.27 

2 Brique creuse 9 0.1 0.9 

3 Brique creuse 9 0.1 1.3 

4 Enduit de 

ciment 

18 0.015 0.27 

Total  / / / / 2.74 

Murs 

intérieurs  

1 Enduit de 

plâtre  

14 0.02 0.28 

2 Brique creuse 9 0.1 0.9 

3 Enduit de 

plâtre 

14 0.02 0.28 

Total  / / / / 1.46 

 

    Tableau.II.8.Evaluation de la charge « G » des murs extérieurs et intérieurs :  
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II.4.3. Evaluation des charges et des surcharges  des escaliers :  

II.4.3.1. Les paliers :  

Tableau.II.9.Evaluation des charges  « G » et surcharges « Q » des paliers en dalle plein: 

Couche  Poids volumique 

(KN /m3) 

Epaisseurs (m) Poids (KN/m2) Surcharges Q 

(KN/m2) 

Palier 25 0.15 3.75  

 

 

2.5 

Palier RDC 25 0,2 5 

Carrelage 20 0.02 0.4 

Mortier de pose 20 0.02 0.40 

Lit de sable 18 0.02 0.36 

Enduit de ciment 18 0.015 0.27 

Total / / 5.18 2.5 

         6,43             2,5 

II.4.3.2. Les volées:  

II.4.3.2.1: Les volées 1: 

Les formules utilisées pour le calcul des charges permanentes sur la volée sont : 

- Poids de la paillasse et de la couche d’enduit : γ.e/cosα  

- Poids d’une marche   : γ.h/2 

- Poids du revêtement et du mortier de pose :  

Horizontal: γ.e. 

                                               Vertical: γ.e. (h/g). 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau qui suit : 
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Tableau.II.10.Evaluation des charges « G » et surcharges « Q » de la volée : 

Désignation  Poids volumique 

(KN/m3) 

Epaisseur (m) Poids G 

(KN/m2) 

Surcharges Q 

(KN/m2) 

Paillasse 25 0.18/cos34.43 5,45  

 

 

 

 

2.5 

 

Les marches 22 0.09 1,98 

Garde de corps / / 0.6 

Carrelage 

 

 

horizontal 20 0.02 0.4 

Vertical 20 0.02*0.6 0.24 

Mortier 

de pose 

horizontal 20 0.02 0.40 

vertical 20 0.02*0.6 0.24 

Enduit de plâtre 18 0.015/cos34.43 0.33 

Total / / 9.64 2.5 

 

II.5. Descente de charge :  

La descente de charge est le chemin suivi par les différentes actions (charges et surcharges) du niveau le plus haut 

de la structure jusqu’au niveau le plus bas avant sa transmission au sol, on effectuera la descente de charges pour le 

poteau le plus sollicité. 

 La loi de dégression des charges d’exploitation :  

Soit Q0 la surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment.  

Q1, Q2………………..Qn les charges d’exploitations  respectives des planchers des étages 1,2……n numérotés à partir du 

sommet du bâtiment.  

Q à chaque niveau est déterminé comme suit :  

- Sous la terrasse :......................................................Q0.  

- Sous le dernier étage :.............................................Q0+Q1.  

-Sous l’étage immédiatement inferieur :...................Q0+0.95 (Q1+Q2).  

-Sous l’étage immédiatement inferieur :...................Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3). 

-Pour n≥5 :.................................................................Q0+ (3+n/2n) × (Q1+Q2+Q3+Q4+…..+ Qn). 
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A) Poteau « P »  : 

 

 

S1=2.75m2 

S2 =5.55m2 

S3=1.72m2 

S4=3.47m2 

ST=2.75+5.55+1.72+3.47=13.49m2 

GPP=25×hpp×bpp×Lpp 

Lpp=3.77m 

LPS=3.57m 

GPP=25×0.3×0.4×3.77=11.31KN 

GPS=25×0.3×0.35×3.57=9.37KN 

 

 Evaluation des charges « Q » pour le poteau P : 

- Surcharge sur terrasse 

Q t = qt × Sttotale 

- Surcharge sur les autres étages  

  Qi = (qi × Si totale) +Qesc 

Les résultats de calcul des surcharges « Q »pour chaque niveau sont résumés dans le tableau suivant :  

L’application de la loi de dégression : les calculs sont résumés dans le tableau  

        Tableau.II.11 : Evaluation des charges « G et Q » pour le poteau P : 
 

Gi désignation G total (kn) Q (kn/m) 

N12 Plancher terrasse incessible 

Poids des poutres principales 

84,31 

11,31 

13.49 

 

 

 

 

 

P1 

 

 

P2 
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Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (35*35) 

9,37 

8.82 

total 113,81 13,49 

N11 Venant de N12 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (35*35) 

113,81 

71,22 

11,31 

9,37 

8,82 

20,24 

total 214,53 33,73 

N10 Venant de N11 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (40*40) 

214.53 

71,22 

11,31 

9,37 

11,52 

20,34 

total 317,95 51,95 

N9 Venant de N10 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (40*40) 

317,95 

71,22 

11,31 

9,37 

11,52 

20,24 

total 421,37 68,14 

N8 Venant de N9 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

421,37 

71,22 

11,31 

9,37 

20,24 
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Poids de poteau (45*45) 14,58 

total 527,85 82,31 

N7 Venant de N8 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (45*45) 

527,85 

71,22 

11,31 

9,37 

14,58 

20,24 

 total 634,33 94,45 

N6 Venant de N7 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (50*50) 

634,33 

71,22 

11,31 

9,37 

18 

20,24 

 total 744,23 104,57 

N5 Venant de N6 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (50*50) 

744,23 

71,22 

11,31 

9,37 

18 

20,24 

 total 854,13 114,08 

N4 Venant de N5 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (55*55) 

854,13 

71,22 

11,31 

9,37 

21,78 

20,24 
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 total 967,81 123,59 

N3 Venant de N4 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (55*55) 

967,81 

71,22 

11,31 

9,37 

21,78 

20,24 

 total 1081,49 133,72 

N2 Venant de N3 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (60*60) 

1081,49 

71,22 

11,31 

9,37 

25,92 

20,24 

 total 1199,31 145,05 

N1 Venant de N2 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (60*60) 

1199,31 

71,22 

11,31 

9,37 

35,64 

20,24 

 total 1326,85 153,75 

N0 Venant de N1 

         Plancher étage courant 

Poids des poutres principales 

Poids des poutres secondaire 

Poids de poteau (60*60) 

1326,85 

71,22 

11,31 

9,37 

32,4 

20,24 

total  1451,15 164,07 
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A la base :     G=1451,15Kn ; Q=164,07kn 

 Calcul de l’effort normal ultime Nu : Nu est calculé comme suit : Nu= 1.35 G + 1.5 Q 

 L’effort normal ultime : 

NU=1.35G+1.5Q=2205,15 KN                               , Nser=1776,74 KN 

Selon le CBA93 (article B.8.11) on doit majorer pour les poteaux intermédiaires l’effort de compression ultime NU  a 

10%, telle que : NU
*=1,1(1.35G+1.5Q). 

L’effort normal maximum NU
*=1,1(2205,15) 

Donc : NU
*=2425,67KN 

 Vérification à la résistance (compression simple) du poteau le plus sollicité : 

On doit vérifier la condition suivante :  

bc

u

bc
B

N
   

Avec : MPa
fc

bc 2.14
5.1

85.0 28 



 

             B : section du béton ; fc28=25MPA 

𝐵 ≥
2.42567

14.2
= 0.17 

 B≥0.17m2 

B=0.6×0.6=0.36≥0.17m2  …………….vérifiée 

Ce tableau résume les vérifications à la compression à tous les niveaux : 
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Tableau.II.12. Vérification de la résistance (compression simple) : 

Niveau NU   (KN) B (m2) BCAL 𝜎bc≤ bc 

Sous-sol ; RDC et 

1eretage 

2425,67 360×10-4 0,17 Vérifiée 

2éme et3eme  étage 1189,64 3025×10-4 0,083 Vérifiée 

4eme et 5éme étage 939,54 2500×10-4 0,066 Vérifiée 

6émeet 7éme  étagé 697,76 2025×10-4 0,049 Vérifiée 

8eme et9eme étagé 463,51 1600×10-4 0,032 Vérifiée 

10eme et 11eme étagé 235,98 1225×10-4 0,016 Vérifiée 

 

 Vérification des conditions du RPA : 

cmhb 25),min( 11  …………………… (1) 

20
),min( 11

eh
hb  ……………………… (2) 

4/
4

1
11  bh …………………………. (3) 

 Les trois conditions sont vérifiées pour les différentes sections des poteaux. 

 Vérification au flambement : 

   D’après le (CBA 93), on doit vérifier que l’effort normal ultime :  

     Nu ≤ Nu = 






 







sb

feAsfcBr




9.0

28 CBA 93(Article B.8.2.1) 

  : Coefficient tenant compte de l’élancement. 
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1cm 

b 1cm 

a 

²
35

2.01

85.0














 Pour  50. 

 

²
50

6.0 










 Pour 50 < ≤ 70 

b  : Coefficient de sécurité du béton =1.5 

s  : Coefficient de sécurité de l’acier  =1.15 

i

l f
 Avec fl =0.7× 0l : la longueur de flambement. 

Sous-sol lf=0.7×3.6=2.52m 

i  : Rayon de giration i =
B

I
I=

12

3
hb 

 

     As ≥ 0.8% × Br.          

    On prend As= 1%× Br.                                          

 

















sb

c

rcal

fef

Nu
B




1009.0

28

BAEL91 (7-4-2) 

Br = (a-2) × (b-2)                          Il faut vérifier que : Br≥Brcal 

 

 

 

 

 

 

      Fig.II.14. Section brute (Br). 
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Ce tableau résume les vérifications au flambement : 

Tableau.II.13. Vérification au flambement : 

Type de 

poteau 

B (cm2) l0 (m) lf(m) λ 𝛼 Br (m2) Nu (KN) Brcal (m2) 

60×60 3600 3,6 2,52 14,54 0,822 0 ,3364 2424,67 0,1345 

55×55 3025 2,88 2,016 12,69 0,828 0,2809 1189,64 0,065 

50×50 2500 2,88 2,016 13,96 0,824 0,2304 939,54 0,052 

45×45 2025 2,88 2,016 15,52 0,818 0,1849 697,76 0,038 

40×40 1600 2,88 2,016 17,46 0,81 0,1444 463,51 0,026 

35×35 1225 2,88 2,016 19,95 0,798 0,1089 235,98 0,013 

 

D’après le tableau précédent on voie bien que le critère de stabilité de forme est vérifié pour tous les poteaux. 

 

II.6. Conclusion : 

  Après que nous avons fini le pré dimensionnement des éléments structuraux et que nous avons fait toutes les 

vérifications nécessaires, nous avons adopté les sections suivantes : 

-Poutres principales : .4030
2

cm  

-Poutres secondaires : .3530
2

cm  

-Poteaux du RDC, étage1, sous-sol : .6060
2

cm  

-Poteaux des étages 2 et 3 : 2
55 55 .cm  

-Poteaux des étages 4 et 5 : 2
50 50 .cm  

-Poteaux des étages 6 et 7 : 2
45 45 .cm  

-Poteaux des étages 8 et 9 : 40×40cm2. 

-Poteaux des étages 10 et 11 : 35×35cm2. 
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Chapitre III : étude des 

éléments secondaires 
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 III. Introduction :

         Les éléments non structuraux sont des éléments qui n’ont pas une fonction de contreventement. Le calcul de 

ces éléments se fait sous l’action des charges permanentes et des surcharges d’exploitation. Dans ce chapitre le 

calcul va concerner les éléments suivants : les planchers (corps creux et en dalle pleine), les escaliers, poutres 

palières, poutrelles et l’acrotère (assimile a un calcul sismique). 

III.1. Étude des poutrelles : 

Les poutrelles sont calculées en flexion simple comme une poutre continue sur plusieurs appuis. 

Pour calculer les sollicitations on applique les méthodes suivantes : 

Méthode forfaitaire. 

Méthode de Caquot. 

III.1.1.Méthode Forfaitaire : 

a.  Domaine d’application    BAEL91 (Art B.6.2.210) 

Pour déterminer les moments aux appuis et en travées, il est possible d’utiliser la méthode forfaitaire 

si les quatre conditions sont vérifiées : 

Plancher à surcharge modérée (Q ≤Min (2G, 5KN/m2)). 

Le rapport entre deux travées successives : 0.8 ≤li/li+1≤1.25. 

Le moment d’inertie constant sur toutes les travées. 

Fissuration peu nuisible (F.P.N). 

b.  Application de la méthode  

Valeurs des moments  

Les valeurs des moments en travée Mt et aux appuis Mg et Md doivent vérifier : 

Mt+ (Md +Mg) / 2 ≥Max (1.05M0, (1+0.3 α) M0) 

Mt ≥ (1+0.3 α) M0/2dans une travée intermédiaire. 

Mt ≥ (1.2+0.3 α) M0/2 dans une travée de rive. 

La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire doit être au moins égale à 0.6M0 pour une poutre à 

deux travées. 

0.5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 

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

Avec : M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans les travées de référence (travée isostatique) à gauche et à 

droite de l’appui considéré, et  α = Q / (G+Q) le rapport des charges d’exploitation à la somme des charges non 

pondérées. 

 
 

 

 

 

Fig III.1. Diagramme des moments des appuis pour une poutre à 2 travées 

   A                                   B                                  C 

0                            -0.6                             0          
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Fig III.2. Diagramme des moments des appuis pour une poutre à plus de (02) travée 

 

Remarque : Les moments sur les appuis de rive sont nuls (pas s. de ferraillage) seulement le BAEL91 

préconise de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale à :0.15M0. Tel que M0= 

Max (M01, M0n) 

c.  Évaluation de l’effort tranchant  

On évalue l’effort tranchant en supposant une discontinuité entre les travées c’est-à-dire l’effort tranchant 

hyperstatique est confondu avec l’effort tranchant isostatique sauf pour le premier appui intermédiaire (voisin de 

rive) où l’on tient compte des moments de continuité en majorant l’effort tranchant isostatique V0 de : 

15٪ si c’est une poutre à deux travées. 

10٪ si c’est une poutre à plus de deux travées. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig III.3. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à 2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig III.4. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre à plus de (02) travées 

A    B         C        D                    E 

 

 

 

0                    -0.5 M                    -0.4 M                     -0.5 M                           0    
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III.1.2.Méthode de Caquot : 

d.  Domaine d’application : 

Si le plancher à surcharge élevée (Q ≥Min (2G, 5KN/m2)), on applique la méthode de Caquot. Le principe repose sur 

la méthode des trois moments simplifiée et corrigée pour tenir compte de : 

La variation des moments d’inerties des sections transversales le long de la ligne moyenne de la poutre. 

L’amortissement des effets de chargement des travées sur les poutres. 

e.  Application de la méthode : 

Moment en travée  

0 0( ) ( ) (1 ) ; ( ) ( );
2 2

g di
g d

i

M Mlx x Pu x
M x M x M M M x l x x

l l Pu l


          


 

En appuis  

'3 '3

' '
8.5 ( )

g g d d

a

g d

P l P l
M

l l

  
 

 
      BAEL (ArtL.III,3) 

' '

g dl et l

 

 : Longueur fictive 

: charge reparties sur les 2 trav es encadrant l’appui consid reg dP et P é è
 

'

0.8 : Travée intermédiare

: Travée de rive

l

l

l




 



 L’effort tranchant  

2

d gi

i

M MPu l
V

l


 

    

Si l’une des 3 autres conditions n’est pas vérifiée, on applique la méthode de Caquot minorée .Le schéma suivant 

montre le sens de disposition des poutrelles adopté. Ce dernier a été choisi de telle sorte à satisfaire au maximu 

lesdeux critères suivants :  

A) Critère de la petite portée : Les poutrelles sont disposées parallèlement à la plus petite portée. 

B) Critère de continuité : Si les deux sens ont les mêmes dimensions, alors les poutrelles sont disposées 

parallèlement au sens du plus grand nombre d’appuis. 

 

NB : Si l’une des 3 autres conditions n’est pas vérifiée, on applique la méthode de Caquot minorée. 

 Les Différents types de poutrelles : 

On a  types de poutrelles.  

BAEL (ArtL.III,3) 
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                                                                   Tableau.III.1.Les Types de poutrelles  

 

 Calcul des charges revenant aux poutrelles : 

A l’ELU : QGqu  5.135.1   et  uu qp  65.0  

A l’ELS : QGqs    et  ss qp  65.0  

  Plancher terrasse inaccessible :  

G =6,25 KN/m2 ;  Q = 1 KN/m2  

            pu = (1,35 G + 1,5 Q)0.65 = 6,459 KN/ml 

            Ps = (G + Q)  0.65 = 4,713 KN/ml. 

 

Niv Schéma statique 

rdc 

 

 

 

 

 

 

cour

ant 

 
 

               

 

 

  

T.I 
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 Plancher étage courant : 

      G = 5,28 KN/m2 ;  Q = 1,5  KN/m2 

Pu=6,096 KN/ml 

Ps = 4,407 KN/ml. 

 Combinaisons d’actions et calculs des charges :                                                       

    Tableau.III.2.Combinaisons  d’action : 

 

Désignation 

 

G (KN/m²) 

 

Q (KN/m²) 

ELU ELS 

qu (KN/m2) Pu (KN/ml) qs(KN/m2) Ps (KN/ml) 

Terrasse inaccessible 6,25 1 9,938 6,459 7,25 4,713 

Plancher Etage 
courant 

5,28 1,5 9,378 6,096 6,78 4,407 

    Étage commercial 5,28 5 14,628 9,508 10,28 6,682 

 

Dans notre cas pour le calcul des sollicitations on appliquera la Caquot minoré et la méthode forfaitaire.        

Exemples de calcul : 

 Application de la méthode forfaitaire pour le premier type de plancher terrasse : 

Etude d’une poutrelle à 2 travées en appliquant la méthode forfaitaire (poutrelle Type 1). 

a. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : 

- Q ≤ Min (2×5.28, 5KN/m2) = 5KN/m2  …......vérifiée. 

- Li / li+1 = 3.2/4,70 = 0.68   [0.8 et 1.25]  …………….......condition non vérifiée. 

- F.P.N  …………………………………………………………………………vérifiée. 

Dans ce cas  la méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3éme condition n’est pas vérifiée donc on applique la 

méthode de Caquot minorée, on remplaçant G par G’ dans le calcul des moments aux appuis.  

 

 

 Calcul des moments isostatique : 

À l’ELU : 

 Moments aux appuis : 

 

  mKNQGP

mKNQGP

mKNG

GG

s

u

/26,365.0

/55,465.05.1'35.1

/52.328.5
3

2
'

3

2
'

2








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MA=MC= 0 
 

      Sur les appuis de rive, le moment est nul, mais il faut toujours mettre des aciers de fissuration équilibrant un 

moment égal à 015.0 M  

)(5.8
''

3'3'

dg

ddgg

a
ll

lPlP
M






                                

(BAEL. Art. L.III,3) 

Tel      

L’g et L’d : longueurs fictives.

 

          qg et qd : charge reparties sur les 2 travées encadrant l’appui considère. 

          

'
0.8L : Travée intermédiare

L
L : Travée de rive


 


 

Longueurs fictives : 

gg ll 
'

= 3,2 m 

mll dd 76,37,4*8,0
'

  

)7,42,3(5.8

)7,42,3(55,4
33




BM  = -9,257 KN.m  

Moment en travée : 

 

 

Travée AB :  

2,3*09,6

)257,9(0

2

2,3 
x =1,125 m 

)125,12,3(
2

125,109,6
)(0 


xM =7,108 KN.m  

)
2,3

125,1
257,9(108,7)( xM =3,861 KN.m 

i

dgi

dg

lPu

MMl
xTelquexl

xPu
xM

l

x
M

l

x
MxMxM











2
);(

2
)(

;)1()()(

0

0
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Travée BC : 

7,4*09,6

0)257,9(

2

7,4 
x =2,673 m 

)673,27,4(
2

673,209,6
)(0 


xM =16,498 KN.m  

)
7,4

673,2
1(*257,9498,16)( xM =12,522 KN.m 

 L’effort tranchant : 

     ........................................ ( . .3)
2

d gi

i

M MPu l
V BAEL ArtL III

l


   

.Sollicitations à l’ELU ET A l’ELS  des poutrelle 

    Les résultats des autres types des  poutrelles de plancher terrasse et plancher étage courant  sont représentés 

dans les tableaux ci-dessous :   

 

                         Tableau.III.3.Sollicitations à l’ELU ET A l’ELS  des poutrelles de RDC :
 

 ELU  ELS   V 

(KN) Type Ma
rive 

(KN.m) 

Ma
int 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Ma
rive 

(KN.m) 

Ma
int 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Type,1 -2.1897 -12.099 14.598 -1.5518 -8.414 10.345 22.156 

Type,2 -2.8307 -15.982 18.871 -1.9968 -11.113 13.312 25.744 

Type,3 -2.8169 -16.2 18.779 -1.9872 -11.265 13.248 25.791 

Type,4  -2.8168 -16.2 18.779 -1.9872 -11.265 13.248 25.791 

                  Tableau.III.4.Sollicitations à l’ELU ET A l’ELS  des poutrelles de l’Etage courant :
 

 ELU ELS V 

(KN) Type Ma
rive 

(KN.m) 

Ma
int 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Ma
rive 

(KN.m) 

Ma
int 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Type,1 -2.2575 -6.41 15.05 -1.6335 -4.59 10.89 15.103 

Type,2 -1.8864 -9.133 12.576 -1.3673 -6.548 9.115 16.269 

Type,3 -1.8783 -9.257 12.522 -1.36155 -6.637 9.077 16.295 
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      Tableau.III.5.Sollicitations à l’ELU ET A l’ELS  des poutrelles du terrassé Inaccessible : 

 ELU ELS V 

(KN) Type Ma
rive 

(KN.m) 

Ma
int 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Ma
rive 

(KN.m) 

Ma
int 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Type,1 -2.4036 -6.523 16.024 -1.755 -4.73 11.701 15.97 

Type,2 -2.0237 -9.293 13.491 -1.4793 -6.739 9.862 17.156 

Type,3 -2.0154 -9.42 13.436 -1.4733 -6.831 9.822 17.183 

  

 

Ferraillage des poutrelles: 

Exemple de calcul étage courant: 
 
Le ferraillage se fait pour une section en T en flexion simple avec les sollicitations maximales. 

Calcul de la section d’armature longitudinale  

𝒉𝒕 = 𝟐𝟎𝒄𝒎                        𝒉𝟎 = 𝟒𝒄𝒎  𝒃𝟎 = 𝟏𝟎𝒄𝒎                       𝐛 = 𝟔𝟓𝐜𝐦 

 

G=5.28 KN/m2     Q=1,5 KN/m2  

 

𝑓𝑒 = 400𝑀𝑝𝑎          𝑓𝑐28=25Mpa    𝑓𝑏𝑢 =
0.85×𝑓𝑐28

𝜃. b
= 14.2     d=ℎ𝑡-c=18cm    b =1.5  

ELU{

𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 = 15.05𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑎𝑟𝑖𝑣𝑒 = −2.057𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝑎𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 = −9.257𝐾𝑁.𝑚
     ELS{

𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥 = 10.89𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑎𝑟𝑖𝑣𝑒 = −1.6335𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝑎𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟 = −6.637 𝐾𝑁.𝑚
           {𝑉𝑢 = 16.295𝐾𝑁 

 

 

En travée : 

Le calcul se fera pour une section en T  soumise à la flexion simple. 

 Mtu = fbu×b×h0 (d -
2

0h
) 

 Si Mu ≤ Mtu la table n’est pas entièrement comprimée, l’axe neutre est dans la table de  

Compression. On calcule une section rectangulaire (b × h). 

 Si Mu >Mtu  On calcule une section en T. 
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Remarque : 

      Pour le calcul de ferraillage et la vérification de la flèche, on prend b=65cm au lieu de b=45cm (b=45cm est 

dimensionnée par rapport à la petite travée), dans notre cas le calcul de ferraillage et la vérification  flèche sont 

vérifiés pour la grande portée (la plus défavorable) qui égale 4.70 m 

Mtu=b×h0×fbu× (d-h0/2)=0,65×0,04×14,2×103× (0,18-0,02) 

Mtu=59.807KN.m 

Mt<Mtu ⟹Le calcul sera mené pour une section rectangulaire (b×h) 

2

t

bu

bu

M

b d f
 

 
 

053.0
2.1418.065.0

1005,15
2

3









bu 392.0 l 0
'
 A . 

bu <0.186 Pivot A :   
st =10‰ Mpa

f
f

s

e

st 348
15.1

400



 

068.0)2-1-1.25(1  bu
 

 
 z = d (1-0.4 α)=0.18 (1-0.4×0.064)=0.170 m. 
 

54.2
348175.0

1005.15
3












st

U

t
fZ

M
A cm2. 

 Vérification de la condition de non fragilité : 

 Amin= (0.23 ×b×d×ft28)/fe ≤ A calculer.                            (ArtA.4.2.1 [1]). 

 Amin=0.23×0.65×0.18×2.1/400=1.41cm2 

 

 At >Amin ……………………………………………………………………….Condition vérifiée. 
 
On opte pour 2HA10+1HA12 avec A=2,70cm2 

En appuis : 

. 

 Calcul de l’armature aux appuis intermédiaires : 

      La table de compression est tendue, un béton tendue n’intervient pas dans la résistance donc le calcul se ramène 

à une section rectangulaire ( hb 0
).     

Mu=-9,257KN.m. 

bu  = 164.0
2.1418.01.0

10257,9
2

3

2

0











bU

U

fdb

M
392.0 l 0

'
 A  

bu <0.186 Pivot A :   
st =10‰ Mpa

f
f

s

e

st 348
15.1

400



 

225.0)164.0211(25.1    
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z = d (1-0.4 α)=0.18 (1-0.4×0.225)=0.159 m 
Mpa

f
f

s

e

st 348
15.1

400


  

Aa= 1,453
348159.0

10257,9
3











st

U

fZ

M
cm2 

 On opte pour 1HA14 avec A=2,01cm2. 

 

 

 Calcul de l’armature aux appuis de rive: 

Mu=-2.057KN.m. 

bu  = 039.0
2.1418.01.0

10057.2
2

3

2

0











bU

U

fdb

M
 

bu <0.186 Pivot A:
st =10‰ Mpa

f
f

s

e

st 348
15.1

400



 

bu <
l 0 A  

)4.01(  dz  

0509.0)049.0211(25.1   

mz 171.0)062.04.01(18.0   

Aa= 329.0
348171.0

10057.2
3











st

U

fZ

M
cm2 

On opte pour 1HA8 avec A=0.5cm2 

 Vérification de la condition de non fragilité : 

minA = 0.23×b0×d×
e

t

f

f 28
 = 0.23×0.12×0.18×

400

1.2
=0.26cm2 

minA =0.26cm2 < A a ……………………………………. Condition vérifiée. 

minA =0.26cm2< A a ……………………………………. Condition vérifiée. 

 

Choix des armatures : 

{

𝑒𝑛𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒: 𝐴𝑐𝑎𝑙 = 2.54𝑐𝑚
2 → 𝑠𝑜𝑖𝑡𝐴𝑎𝑜𝑝𝑡é = 3,39𝑐𝑚

2         ↔ 3𝐻𝐴12                            

𝑒𝑛𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟: 𝐴𝑐𝑎𝑙 = 1.453𝑐𝑚
2 → 𝑠𝑜𝑖𝑡𝐴𝑎𝑜𝑝𝑡é = 2,01𝑐𝑚

2         ↔ 1𝐻𝐴14

𝑒𝑛𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑟𝑖𝑣𝑒: 𝐴𝑐𝑎𝑙 = 0.329𝑐𝑚
2 → 𝑠𝑜𝑖𝑡𝐴𝑎𝑜𝑝𝑡é = 0,79𝑐𝑚

2         ↔ 1𝐻𝐴10                    

 

Vérifications à ELU : 

 Vérification au cisaillement : 

On doit vérifier que : 

db

VU

U



0



 

≤ u                                                           (Art A.5.1.2.1.1 [1]). 
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u = min [0.2
b

cf



28
; 5MPa] =3.33 MPA 

max
V =16,295KN 

Mpa
db

VU

U 91.0
18.01.0

10295.16
3

0












  

u < u …………………….……………………………………….. Condition vérifiée.  

                (Il n’y’a pas de risque de rupture par cisaillement). 
 
 
 
 

 Ferraillage transversal (cadres) :  
 
      Le diamètre Фt des armatures transversales est donne par : 
 
Фt≤ min {ht / 35, b0/10, ФL} 
 
ФL : diamètre minimale des armatures longitudinale (ФL =10mm). 
 
Фt≤ min {5,71 ; 10 ; 8}=5.71mm        

On adopte à un étrier Ф6. 

Donc la section d’armatures transversales sera : At=2Ф6=0.57cm2. 

 Espacement St : 
 
       L’espacement des cours successifs d’armatures transversales doit satisfaire les conditions Suivantes: 

1).Stmin (0.9d, 40cm)  St 16.2cm 

2).St
)3.0(

)cos(sin8.0

0 Kfb

f
A

tju

e

t







  (III-9)              (Art A.5.1.2.2) [4] 

   Flexion simple 

Fissuration peut nuisible K=1

   Pas de reprise de bétonnage










 

0
90 (Armatures droites). 

  

St
 

cmSt
fb

f
A

tu

e

t 14,65
1.23.091.010

4008.0
57.0

)3.0(

8.0

280












 

St ≤ 65,14 cm 

3).St ≤ 




04.0 b

fA et
St ≤ cmm 5757.0

4.01.0

4001057.0
4







 

St= min (1; 2; 3) 
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Soit St = 15cm. 

 Vérification de la contrainte de cisaillement à la jonction table –nervure: 

On doit vérifier que :
0

1

9.0 hbd

Vb u

u



 ≤ u                                    (ArtA.5.3.2 [1])

 

MPa
f

b

c

u 









 5;2.0min 28


  

  
06.1

04.065.018.09.0

10295.16275.0
3









u ≤ u  =3.33Mpa …………………... Condition vérifiée.  

                        (Il n’ y’a pas de risque de  rupture par cisaillement). 

 

 Vérification des armatures longitudinales aux voisinages des appuis : 

Appuis de rive : 

     On doit vérifier que : As ≥1.15×Vu/fe                         (Art A.5.1.3.1.2 [1]). 

As=2.58cm2. 

1.15×16.295×10-3 /400 =0.468cm2 

 As> 1.15×Vu/ fe    ………………………………………………….. Condition vérifiée. 

Appuis intermédiaire : 

    On doit vérifier que : 

AS≥1.15/ fe (Vu + Mu/0.9d).                                             (Art A.5.1.3.2.1 [1]).         

1.15/400× (16.295×10-3-(9,257×10-3/0.9×0.18))=-1.17cm2< 0  

⇨pas de vérification à faire pour l’appui intermédiaire.         

 Vérification de l’effort tranchant dans le béton : 

     On doit vérifier que : Vu≤0.267×a×b0×fc28                                       (Art A.6.1.3 [1]). 

Avec : à max=0.9×d=0.9×18=16.2cm 

Vu=0.016295MN<0.267×0.162×0.1×25= 0.108MN …………………. Condition vérifiée. 

 
Vérifications à l’ELS : les vérifications à faire sont : 
 

 état limite d’ouverture des fissures. 
 

 état limite de déformation. 

Remarque : 

      Dans les calculs à L’ELU, on a trouvé  A’=0  sauf que dans notre cas nous avons des aciers de montage ou bien de 

forme (une barre de 8) donc pendant les calculs on prend A’=0.50 cm2. 

 

 Etat limite d’ouverture des fissures: 

    On doit vérifier que : 
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bc = bc
ser y

I

M
  =0.6 fc28                                                                   (Art A.4.5.2 [1]). 

En travée : 

Position de l’axe neutre 

)(15
2

0

2

0 hdA
h

bH   

H=
𝑏×ℎ

02

2
-15 A (d-ℎ0) =

0.65×0.042

2
− 15 × 4,21 × 10−4(0.18 − 0.04)=-3,641 × 10−4 < 0 

 

⇨ Section en T : l’axe neutre ne passe pas par la table de compression, donc on fait des vérifications des contraintes 

pour une section en T. 

 

Calcul de y :    2
15 ' 15 0.

2
sc st

b
y A y d A d y      

⇨y=0,0502m 

 

Calcul de I:  

            
   

3
2 2'

15 15
3

sc st

b y
I A y d A d y


      

           I=0,0001338m4. 

𝜎𝑏𝑐 =
10,89 × 10−3

0,0001338
× 0,0502 ≤

−

𝜎𝑏𝑐
= 0.6 × 25 = 15𝑀𝑃𝑎 

 

 Donc : 1,4bc MPa< bc =15MPa ……………………….........  Condition vérifiée. 

 

En appuis intermédiaires : 

Calcul de y : 

𝑏0

2
𝑦2 + (15𝐴 + (𝑏 − 𝑏0). ℎ0)𝑦 − 15𝐴. 𝑑 − (𝑏 − 𝑏0)

ℎ
02

2
= 0       Avec   A’=0 

 

⇨y=4.397cm 

 

Calcul de I:  

  I =
𝑏×𝑦3

3
− (𝑏 − 𝑏0) ×

((𝑦−ℎ0))
3

3
+ 15 × 𝐴 × (𝑑 − 𝑦)2 = 0.00010391 𝑚4 

⇨ I =𝟏𝟎𝟑𝟗𝟏 𝒄𝒎𝟒 
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𝜎𝑏𝑐 =
6,637 × 10−3

10391 × 10−8
4.397 × 10−2 ≤

−

𝜎𝑏𝑐
= 0.6 × 25 = 15𝑀𝑃𝑎 

 

 ⇔𝜎𝑏𝑐 = 2.81𝑀𝑃𝑎 <
−
𝜎𝑏𝑐

= 15 𝑀𝑃𝑎  ……………………….. Condition vérifiée. 

 

 

 

 Etat limite de déformation :                                         (Art A.4.6.1 [1]). 

    Tout élément fléchit doit être vérifié à la déformation. Néanmoins l’article (B.6.5.1) de BAEL stipule que si les 

conditions suivantes sont remplies, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.    

 
5.22

1


l

h
 

 
015 M

M

l

h t


 . 

 
efdb

A 5.3

0




 

h : Hauteur de la poutrelle 

L : Longueur de la travée 

Mt : Moment en travée 

M0 : Moment isostatique de cette travée 

A : Section des armatures choisies 

{
 
 

 
 (1):

ℎ𝑡
𝑙
≥

𝑀𝑡
15 ×𝑀0

↔ 
0.20

4,7
≥

10,89

15 × 10,89
↔ 0.0425 < 0.0667… . . …𝑛𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒  

(2):
𝐴𝑡

𝑏0 × 𝑑
≤
3.6

𝑓𝑒
↔ 

2.7

10 × 18
≤
3.6

400
↔ 0.0115 ≥ 0.009………𝑛𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒            

(3): 𝐿 ≤ 8𝑐𝑚 ↔ 4,7𝑐𝑚 < 8𝑐𝑚……………… . . 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒                                          

 

 

La condition(1) et (2) ne sont pas vérifiée ⇨ donc la vérification de la flèche est obligatoire 

 

La flèche totale est définie d’après le  BAEL91 comme suit : 

gipijigvt fffff 
 

La flèche admissible pour une poutre inferieur à 5m est de : 

cm
l

f adm 94.0
500

470
)

500
(   

gvf Et gif  : Flèches dues aux charges permanentes totales différées et instantanées respectivement. 
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jif  : Flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloisons. 

pif  : Flèche due à l’ensemble des charges appliquées (G + Q). 

 Evaluation des moments en travée : 

'
0.65

jser
q G  : La charge permanente qui revient à la poutrelle au moment de la mise en œuvre des      cloisons. 

Gqgser  65.0  : La charge permanente qui revient à la poutrelle. 

)(65.0 QGq pser   : La charge permanente et la surcharge d’exploitation. 

 Remarque :  

        Les différents moments Mjser, Mgser et Mpser sont calculés avec la méthode de Caquot pour les différents 

chargements. 

 

{
 
 

 
 𝐺 = 5.28

𝑘𝑛

𝑚2
      𝑄 = 1,5

𝑘𝑛

𝑚2

𝑗 = 𝐺 − 𝐺𝑟𝑒𝑣 = 2.85
𝑘𝑛

𝑚2

𝑝 = 𝐺 + 𝑄 = 6,78
𝑘𝑛

𝑚2 {
  
 

  
 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑔 = 𝐺 × 𝑙0 ×

𝑙2

8
= 7,58𝑘𝑛

𝑀𝑠𝑒𝑟𝑗 = 𝐽 × 𝑙0 ×
𝑙2

8
= 4,09𝑘𝑛

𝑀𝑠𝑒𝑟𝑝 = 𝑃 × 𝑙0 ×
𝑙2

8
= 9,73𝑘𝑛

 

 

 Propriété de la section : 

 Module de Young instantané et différé :{
𝐸𝑣 = 10818,8656𝑀𝑃𝑎
𝐸𝑖 = 32456,5969 𝑀𝑃𝑎

 

 Le moment d’inertie de la section homogène 𝑌𝐺: ²21.4 cmAs   

 Position du centre de gravité de la section homogène : 

   

     scst

scst

AAhbbhb

dAdA
h

bb
hb

v






15

15
22

000

'

2

0

0

2

0

=

𝟏𝟎×𝟐𝟎𝟐+(𝟔𝟓−𝟏𝟎)
𝟒𝟐

𝟐
+𝟏𝟓(𝟒,𝟐𝟏×𝟏𝟖)

𝟐

(𝟏𝟎×𝟐𝟎)+(𝟔𝟓−𝟏𝟎)×𝟒+(𝟏𝟓×𝟒,𝟐𝟏)
 

 v=11.54 cm 

Moment d’inertie de la section homogène I0 : 

     
   2'2

3

00

3

0

3

0 1515
333

dvAvdA
hvbbvhbvb

I scst 








  

I0=  21823 cm4 …………........   (Moment d’inertie de la section totale (acier + béton) (cm4)) ²21,4 cmAs   

             

023.0
1810

21,4

.0





db

As  

   








)32(

05.0

0

28

bb

fb t

i  =1,82    ................................................ Déformation instantanée. 
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iv  

5

2
  =0,729     ...................................................... Déformation différée. 

 Calcul des déformations Ei et Ev :  

Ei= 11000× (fc28)1/3.....................  Module de déformation longitudinale instantanée du béton. 

Ei=23164.20 MPA. 

Ev =1/3×Ei   …………………...  Module de déformation longitudinale différée du béton. 

Ev=10721.40 MPA.  

 Contraintes : 

σs : contrainte effective de l’acier sous l’effet de chargement considéré (MPA). 

I

ydM jser

sj

)(
15


 = 59,537 MPa 

I

ydM gser

sg

)(
15


  = 110,301 MPa 

I

ydM pser

sp

)(
15


 = 141,636 MPa 

 

           Calcule des coefficients 𝝁𝒋; 𝝁𝒈; 𝝁𝒑 : 

{
 

 
𝝁𝒋 = 0.52086

𝝁𝒈 = 0.70408

𝝁𝒑 = 0.76059
 

 

 Calcul des moments d’inertie fictive : 

{
 
 
 
 

 
 
 
 𝐼𝑓𝑔𝑖 =

1.1 × 𝐼0
1 + 𝝀𝒊 × 𝝁𝒈

= 12311𝑐𝑚4

𝐼𝑓𝑗𝑖 =
1.1 × 𝐼0

1 + 𝝀𝒊 × 𝝁𝒋
= 10510𝑐𝑚4

𝐼𝑓𝑝𝑖 =
1.1 × 𝐼0

1 + 𝝀𝒊 × 𝝁𝒑
= 10056𝑚4

𝐼𝑓𝑔𝑣 =
1.1 × 𝐼0

1 + 𝝀𝒊 × 𝝁𝒈
= 15859𝑐𝑚4

{
 
 
 
 

 
 
 
 𝑓𝑔𝑣 = 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑔 ×

𝐼2

10 × 𝐸𝑉 × 𝐼𝑓𝑔𝑣
= 9,7606 𝑚𝑚

𝑓𝑗𝑖 = 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑗 ×
𝐼2

10 × 𝐸𝑉 × 𝐼𝑓𝑗𝑖
=  2,2624𝑚𝑚

𝑓𝑝𝑖 = 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑝 ×
𝐼2

10 × 𝐸𝑉 × 𝐼𝑓𝑝𝑖
=  6,5889𝑚𝑚

𝑓𝑔𝑖 = 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑔 ×
𝐼2

10 × 𝐸𝑉 × 𝐼𝑓𝑔𝑖
=  4.9096𝑚𝑚

 

 

gipijigvt fffff  =9,177 mm 

mmf t 177,9 ≤
−
 𝑓
.

=9,4mm.................................  la flèche est  vérifiée. 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 
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                                Tableau.III.6.Evaluation de la flèche dans le plancher étage courant : 

Y 

(cm) 

I 

 (cm4) 

I0 

(cm4) 

Ifji 

 (cm4) 

Ifgi 

 (cm4) 

Ifpi  

(cm4) 

Ifgv  

(cm4) 

Δf 

(mm) 

fadm   

(mm) 

5,02 13380 21823 12311 10510 10056 15859 9,177 9,4 

 

   Pour le plancher terrasse inaccessible, on procède de la même manière pour le calcul du ferraillage à l’ELU et les 

vérifications à l’ELS. Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants 

       Tableau.III.7.Le calcul du ferraillage à l’ELU  dans le plancher terrasse inaccessible : 

 Mt (KN.m) μbu Α Z (m) As (cm2) Amin (cm2) A choisit (cm2) 

En travée 16.024 0.0568 0.0732 0.169 2.712 1.374 3HA12=3.39 

 

En appui 

intermédiaire 

2.4036 0.0425 0.0543 0.171 0.351 1.374 1HA10=0,79 

 

En appui de rive 9.42 0.166 0.229 0.159 1.481 1.374 1HA14=2,01 

  

    Pour le ferraillage choisit (Ast=3.39 cm2) au niveau des poutrelles terrasse inaccessible ne vérifie pas la flèche, 

alors on augmente la section des aciers   








²79.0101

²62.4143

cmHAA

cmHAA

a

st

 

Les résultats de calcul sont présentés dans le tableau suivant : 

                    Tableau.III.8.Evaluation de la flèche dans le plancher terrasse inaccessible : 

L (m) As (cm²) Mjser (KN.m) Mgser (KN.m) Mpser (KN.m) I (cm4) I0 (cm4) 

4.7 4,62 7,251 8,974 10,41 14400 22505 

Y (cm) Ifji 

 (cm4) 

Ifgi 

 (cm4) 

Ifpi  

(cm4) 

Ifgv  

(cm4) 

Δf  

(mm) 

fadm   

(mm) 

5.22 11496 11067 10820 16339 7,799 9,4 
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Le ferraillage des poutrelles est donné comme suit : 

 

                                                      Tableau.III.9.Le ferraillage des différentes poutrelles : 

 

POUTRELLE 

ARMATURES LONGITUDINALES 

Section calculée 

(cm²) 

Section adoptée 

(cm²) 

 

Plancher 

étage 

courant 

Appuis de rive 0,329 1HA10=0 ,79 

Appuis 

intermédiaires 

1,453 1HA14=2,01 

Travée 2,54 2HA14+1HA12=4,21 

Terrasse  

Inaccessible  

Appuis de rive 0,351 2HA10=1.57 

Appuis 

intermédiaires 

1,481 2HA10=1.57 

Travée 2,712 3HA12=3,39 

                                                        

                                                   Tableau.III.10.Schémas de ferraillage des différentes poutrelles : 

Type Travée Appui intermédiaire Appui de rive 

 

 

 

 

 

Plancher étage 

courant 

 

 

 

  

 

    2HA14 

epingleΦ6 

St=15cm 

1HA12 

2HA10 

2HA14 

epingleΦ6 

1HA10 

1HA100

12 

          2HA14 

epingleΦ6 

2HA10 

1HA12 

1HA12 
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Plancher 

terrasse 

inaccessible 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Ferraillage de la dalle de compression : 

On utilise des ronds lisses de nuance   ef  = 235MPa 

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

A┴ = )(1.1
235

65.044 2

ml
cm

f

b

e







      Selon le CBA93 (B.6.8.4.2.3)  

 Armatures parallèles aux poutrelles : 

A║ = A┴ /2 = 0.55cm2/ml 

5TS6/ml=1.41cm2    perpendiculaires aux poutrelles →St =20cm≤ 20cm................. condition vérifiée. 

 3TS6/ml=0.85cm2    parallèles aux poutrelles      →St=30cm<30cm........................condition vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                               Fig III.5. Schéma de ferraillage de la dalle de compression. 

3HA12 

epingleΦ6 

2HA10 

    3HA12 

epingleΦ6 

2HA10 

2HA10 

  3HA12 

 

epingleΦ6 

2HA10 

Dalle de compression 

 



 

61 

 

III.2.Étude des dalles pleines : 

 

Tab III.11. Dimensionnement des panneaux de dalle pleine. 

Types 
Nombre 
d’appuis 

𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
 

L’épaisseur    

 e   (cm) 
Schémas 

DP1 4 𝜌 =
2.10

3.30
= 0.63 > 0.4 

𝑙𝑥
45

≤ 𝑒 ≤
𝑙𝑥
40

 

0.0467< e <0.05 

e=15 cm 

 

DP2 3 𝜌 =
1.65

4.40
= 0.37 < 0.4 

𝑙𝑥
35

≤ 𝑒 ≤
𝑙𝑥
30

 

0.047< e <0.055 

e=15cm 
 

DP3 4 𝜌 =
2.85

2.90
= 0.98 > 0.4 

𝑙𝑥
45

≤ 𝑒 ≤
𝑙𝑥
40

 

0.060< e <0.071 

e=15cm 
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Poutres 
Lx=2.10m 

Ly=3.3m 

 

 

Tab III.12.  Formules de calcul des sollicitations dans les dalles pleines. 

III.2.1.Panneau de dalle(Dp1) sur 4(appuis) étage commerciale  

𝝆 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
= 0.63 > 0.4 donc la dalle travail selon les deux sens  

e =15cm 

 Calcule de chargement :  

G = 6.18KN/m2, Q = 2.5 KN/m2. 

 Charges sur la dalle :  

ELU : qu = 1.35 G + 1.5 Q.=12.09 KN/ml 

ELS : qs = G + Q =8.68 KN/ml 

 Calcul de Mx0 et My0 : 

 

ELU : {
µ
𝑥
= 0.0779

µ
𝑦
= 0.3338                                     ELS : {

µ
𝑥
= 0.0831

µ
𝑦
= 0.5004  

ELU : {
𝑀0𝑥 = 4.15 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀0𝑦 = 1.38 𝐾𝑁. 𝑚
                           ELS :  {

𝑀0𝑥 = 3.18 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀0𝑦 = 1.59 𝐾𝑁. 𝑚
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Calcul des moments compte tenu de l’encastrement : 
- En travée :      

 

ELU : {
𝑀𝑢𝑥 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 3.53 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀𝑢𝑦 = 0.85 × 𝑀0𝑦 = 1.17 𝐾𝑁. 𝑚
  ELS :  {

𝑀𝑠𝑥 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 2.7𝐾𝑁. 𝑚

𝑀𝑠𝑦 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 1.35 𝐾𝑁. 𝑚
 

- En appuis :  
 

ELU : {
𝑀𝑢𝑥 = −0.3 × 𝑀0𝑥 = −1.25 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀𝑢𝑦 = −0.3 × 𝑀0𝑦 = −0.41 𝐾𝑁. 𝑚
   

ELS:  {
𝑀𝑠𝑥 = −0.3 × 𝑀0𝑥 = −0.95 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀𝑠𝑦 = −0.3 × 𝑀0𝑥 = −0.47 𝐾𝑁. 𝑚
 

Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une bande de 1 ml. 

 

 

 

                                                  Tab III.13. calcul du ferraillage de la dalle : 

 sens M(KN.m) µbu α z Acal(cm
2

) Amin(cm
2 

) Aadop(cm
2

) St (cm) 

Travée 

//Lx 3.53 0.014 0.017 0.129 0.78 1.42 
4HA8     
=2.01 

25 

//Ly 1.17 0.0048 0.006 0.13 0.26 1.20 
4HA8   
=2.01 

25 

Appui  
//Lx 1.25 0.005 0.006 0.13 0.28 1.42 

4HA8     
=2.01 

25 

//Ly 0.41 0.0017 0.002 0.130 0.09 1.20 4HA8 =2.01 25 

  

   Avec    :  ebAx 



2

)3(
0008.0

min


=1.42cm2       ,      ebAy  0008.0min =1.2cm2 

 Vérification diverse : 
a) A l’ELU : 

 
-Vérification de l’effort tranchant :  

 

 

 
         

KN
lP

V xy

u 16,15

2
1

1

2










 

e =15cm 

b =1m 

 

MPafMPa
db

V
cadm

u

bu 17.105.0116.0
13.01

1016.15
28

3
max













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-Vérification des espacements : 

St = 25cm ≤ min (3 e, 33cm) = 33cm vérifiée (sens principale). 

St = 25cm ≤ min (4 e, 45cm) = 45cm vérifiée (sens secondaire). 

 b)  A l’ELS : 
-vérification des contraintes : 
Comme notre dalle se situe à l’intérieur (FPN), alors on ne vérifier que la contrainte de compression dans le béton. 

156.063.3 28 


 cb
ser

bc fMPa
I

yM
 MPA   ⇨ condition vérifiée  

y = 

2
' '

15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


          

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


         

 
 Tableau.III.14.Vérification des contraintes à l’ELS (D1): 
 

 sens 
Mser 

(KN.m) 

I*𝟏𝟎−𝟓 

(m4) 

Y 

(m) 

bc  

(MPa) 

bc  

(MPa) 
Observation 

Travée 
//lx 2.70 3.84 0.025 1.75 

15 
Vérifie 

//ly 1.35 3.84 0.025 0.87 Vérifie 

Appui 
//lx 0.95 3.84 0.025 0.62 

15 
Vérifie 

//ly 0.47 3.84 0.025 0.31 Vérifie 

c) Vérification de la flèche  

1)⇨ 𝑒 ≥ 𝑚𝑎𝑥 [(
3

80
;

𝑀𝑡𝑥

20×𝑀0𝑥
) . 𝑙𝑥] → 𝑒 = 15𝑐𝑚 ≥ 𝑚𝑎𝑥 [(

3

80
;

6.45

20×7.61
) ; 2.10]=0.042 

     ⇨e= 𝟏𝟓𝐜𝐦 ≥ [4.2𝑐𝑚]  …...condition vérifiée 

2) ⇨ 𝐴𝑡𝑥/(𝑏 × 𝑑) ≤
2

𝑓𝑒
    ⇨ 𝟎. 𝟎𝟎𝟏𝟓𝐦𝟐 ≤

2

400
=0.005 𝒎𝟐⇨condition vérifiée 

→ Donc pas de risque de flèche 

f.  Schéma de ferraillage  

4HA8/m1st=25 

 
4HA8/ml 
 
 

 

 

 

                            
                           Fig III.8. Schéma de ferraillage de la dalle poste transforme.  

 
1 

1 

Lx=2.10m 

4HA8/ml 2.10m 

4HA8/ml 

4HA8/ml 

20cm 

Coupe1-1 
Ly=3.3m 

4HA8/ml   st=25cm 
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   lx=1.65 m 

 

ly=4,4m 

III.2.2.Panneau DP2 (3 appuis) balcons : 

 
 

 Calcule de chargement :  

G = 5.18KN/m2, Q = 3.5 KN/m2, e=15 cm. 

𝝆 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
= 𝟎. 𝟑𝟕 < 0.4⇨ donc la dalle travail selon un seul sens. 

Charges sur la dalle :  

ELU : qu = 1.35 G + 1.5 Q.=12.24 KN/ml 

 

ELS : qs = G + Q =5.18+3.5=8.68 KN/ml 

 Calcul de Mx0 et My0 : 
 

ELU : 𝑴𝟎𝒙 = 𝟏𝟖. 𝟖𝟖 𝑲𝑵.𝒎                    ELS :  𝑴𝟎𝒙 = 𝟏𝟒. 𝟖𝟏 𝑲𝑵.𝒎 

 

Calcul des moments compte tenu de l’encastrement : 
 

- En travée :      

ELU : 𝑴𝒖𝒙 = 𝟎.𝟖𝟓 ×𝑴𝟎𝒙 = 𝟏𝟔. 𝟎𝟓 𝑲𝑵.𝒎  ELS :  𝑴𝒔𝒙 = 𝟎. 𝟖𝟓 ×𝑴𝟎𝒙 = 𝟏𝟏. 𝟗𝟑𝑲𝑵.𝒎 

- En appuis :  

ELU : 𝑴𝒖𝒙 = −𝟎.𝟒 ×𝑴𝟎𝒙 = −𝟓. 𝟔𝟔 𝑲𝑵.𝒎  ELS :  𝑴𝒔𝒙 = −𝟎.𝟒 ×𝑴𝟎𝒙 = −𝟒. 𝟐𝟏 𝑲𝑵.𝒎 

 Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une bande de 1 ml. 
 
                           
 
 
 
 
 
 
                                                                                                   Fig III.9.  Panneau balcon. 
 
 
                                                   Tableau.III.15.ferraillage de dalle type 2 (balcon) : 
 

 

 sens 
M 

(KN.m) 
µbu α z 

Acal 

(cm
2

) 

Amin 

(cm
2 

) 

Aadop 

(cm
2

) 

St 

(cm) 

Travée //lx 16.05 0.066 0.085 0.125 3.69 1.2 3.93 ⇨ 5HA10 20 

Appui //lx 5.66 0.023 0.029 0.128 1.27 1.12 1.51⇨ 3HA8 20 

Console 

Poutre Principal 
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a)Vérification des espacements : 

-En travée :  // lx : St ≤ min (2e, 33cm) = St≤33 cm St=20cm        vérifiée.  

                    .  

-En Appui : // lx : St ≤ min (2e, 45cm) = St≤45 cm St=33cm         vérifiée. 

 

b) Vérification de l’effort tranchant : 

 21.55KN






3

4.13.12

3

xx

u

lq
V

         
 

g.               c)Vérification des armatures transversale : 

 17.105.017.0 28 MPafMPa
db

V
cadm

u

bu 


  sale  transverarmaturesd'besoin    Pas ,pas de risque 

de rupture de cisaillement. 

A l’ELS : 
-vérification des contraintes : 

On vérifie les contraintes de béton et les contraintes d’aciers. 

156.0 28 


 cb

ser

bc f
I

yM
 MPA 

y  =

2
' '

15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


        

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


           

𝜎𝑠𝑡 = 15 ×
𝑀𝑠𝑒𝑟
𝐼
(𝑑 − 𝑦)     

−

𝜎𝑠𝑡
= min (

2

3
𝑓𝑒; 110√𝑛𝑓𝑡𝑗) 

   Tous les résultats seront calculés dans le tableau suivant : 

Tab III.16.  Vérification des contraintes  de béton type 2 (balcon) :  

 Sens 
Mser 

(KN.m) 

I× 𝟏𝟎−𝟓 

(m4) 
Y(m) 

bc  

(MPa) 

bc

(MPa) 

σst 

(MPa) st (MPa) 
Observation 

Travée //lx 11.93 6.79 0.03 5.27 15 263.54 201.63  Non Vérifiée 

Appui //lx 4.21 3 0.02 2.8 15 231.55 201.63 Non  Vérifiée 

 

h.  La condition de la contrainte  n’est pas vérifiée, donc on doit recalculer la section d 

armatures a l’ELS : 

En travée : 

𝐵 =
𝐌𝐬𝐞𝐫

𝑏 × 𝜎𝑠𝑡 × 𝑑²
= 3.5 × 𝟏𝟎−𝟑 
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pour : α=0.29 → α’=0.28 

Aser =
11,93×𝟏𝟎−𝟑

0,13×(1−
0,28

3
)×201,63

 =5,01 cm2
 

Soit : 5HA12=5,65 cm2   avec : St=20cm 

 

En appuis :   

                                                         𝐵 =
𝐌𝐬𝐞𝐫

𝑏×𝜎𝑠𝑡×𝑑²
=1,23× 𝟏𝟎−𝟑 

pour : α=0.17 → α’=0.18 

                                                        Aser =
4,21×𝟏𝟎−𝟑

0,13×(1−
0,18

3
)×201,63

 =1,7 cm2 

Soit : 4HA8=2,01 cm2   avec : St=25cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

* 

                                               Fig III.10.  Schéma de ferraillage de dalle balcon. 

III.2.3.Panneau DP3 (4 appuis)   

 

                                                       Fig.II.11.Dalle sur 4 Appuis type 3. 

Poutres 

4HA10/ml st =20cm 6HA12/ml st=16cm 

4HA8/ml st=25cm 

1 

1 

     Ly=4.4m 

lx=1.65m 

4HA10/ml 

lx=1.65m 

4HA10/ml 
6HA12/ml 

4HA10/ml 

    15cm 

Coupe1-1 
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 Calcule de chargement :  

G = 6.18KN/m2, Q = 2.5 KN/m2, e=15 cm.,,d=0.13m 

𝝆 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
= 𝟎. 𝟗𝟖 > 0.4⇨ donc la dalle travail selon les deux sens  

 Charges sur la dalle :  

ELU : qu = 1.35 G + 1.5 Q.=12.09 KN/ml 

ELS : qs = G + Q =8.68 KN/ml 

µx=0.00384 ;µy=0.9545……..BAEL (annexe 1) 

 Calcul de Mx0 et My0 : 

{
 

 
u

x
M 0

𝑞𝑢 × 𝑙𝑥
2

2
 = 3.77 KN.m 


u

y
M 0

𝑞 × 𝑙𝑦3

6
= 3.59𝐾𝑁.𝑚 {

 

 
ser

x
M 0

=
𝑞𝑠 × 𝑙𝑥

2

2
= 8.55𝐾𝑁.𝑚

ser

y
M 0

=
𝑞𝑠 × 𝑙𝑌3

6
= 111.19𝐾𝑁.𝑚                           

 

 

ELU : {
𝑀0𝑥 = 3.77 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀0𝑦 = 3.59 𝐾𝑁. 𝑚
                           ELS :  {

𝑀0𝑥 = 3.22 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀0𝑦 = 3.12𝐾𝑁. 𝑚
 

Calcul des moments compte tenu de l’encastrement : 
 

- En travée :      

ELU : {
𝑀𝑢𝑥 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 3.2 𝐾𝑁. 𝑚

𝑀𝑢𝑦 = 0.85 × 𝑀0𝑦 = 3.05 𝐾𝑁. 𝑚
  ELS :  {

𝑀𝑠𝑥 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 2.74𝐾𝑁. 𝑚

𝑀𝑠𝑦 = 0.85 × 𝑀0𝑥 = 2.65𝐾𝑁. 𝑚
 

- En appuis :  

ELU : {
𝑀𝑢𝑥 = −0.3 × 𝑀0𝑥 = − 1.13 𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑢𝑦 = −0.3 × 𝑀0𝑦 = − 1.07𝐾𝑁.𝑚

   ELS :  {
𝑀𝑠𝑥 = −0.3 × 𝑀0𝑥 = − 0.96𝐾𝑁.𝑚
𝑀𝑠𝑦 = −0.3 × 𝑀0𝑥 = − 0.93𝐾𝑁.𝑚

 

 

                                              Tab III.17.  Calcul du ferraillage de la dalle (type 3)  

 sens M(KN.m) µbu α z Acal(cm
2

) Amin(cm
2 

) Aadop(cm
2

) St (cm) 

Travée 

//Lx 3.2 0.013 0.016 0.129 0.71 1.21 
4HA8     
=2.01 

25 

//Ly 3.05 0.012 0.015 0.129 0.67 1.2 
4HA8   
=2.01 

25 

Appui  
//Lx 1.13 0.0047 0.006 0.129 0.25 1.21 

4HA8     
=2.01 

25 

//Ly 1.07 0.0044 0.005 0.129 0.23 1.20 4HA8 =2.01 25 

    Avec    :  ebAx 



2

)3(
0008.0

min


=1.21cm2       ,      ebAy  0008.0min =1.2cm2 
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 Vérification diverse : 
b) A l’ELU : 

 
-Vérification de l’effort tranchant :  

 

 
         

KN
lP

V xy

u 96.11

2
1

1

2










 

-Vérification des espacements : 

St = 25cm ≤ min (3 e, 33cm) = 33cm vérifiée (sens principale). 

St = 25cm ≤ min (4 e, 45cm) = 45cm vérifiée (sens secondaire). 

b)  A l’ELS : 
-vérification des contraintes : 
Comme notre dalle se situe à l’intérieur (FPN), alors on ne vérifier que la contrainte de compression dans le béton. 

156.0 28 


 cb

ser

bc f
I

yM
 MPA   ⇨ condition vérifiée  

y = 

2
' '

15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


          

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


           

 

 
                                     Tableau.III.18.Vérification des contraintes (type 3) : 
 

 sens 
Mser 

(KN.m) 

I*𝟏𝟎−𝟓 

(m4) 

Y 

(m) 

bc  

(MPa) 

bc  

(MPa) 
Observation 

Travée 
//lx 2.74 3.84 0.025 1.75 

15 
Vérifie 

//ly 2.65 3.84 0.025 1.72 Vérifie 

Appui 
//lx 0.96 3.84 0.025 0.63 

15 
Vérifie 

//ly 0.93 3.84 0.025 0.6 Vérifie 

c) Vérification de la flèche  

1)⇨ ℎ/𝐿𝑥 ≥ 𝑚𝑎𝑥 [(
3

80
;

𝑀𝑡𝑥

20×𝑀0𝑥
) . 𝑙𝑥] → 𝑒 = 15𝑐𝑚 ≥ 𝑚𝑎𝑥 [(

3

80
;

6.45

20×7.61
) ; 2.10]=0.042 

     ⇨e= 𝟎. 𝟎𝟓𝟐 ≥ [0.042𝑐𝑚]  …...condition vérifiée 

2) ⇨ 𝐴𝑡𝑥/(𝑏 × 𝑑) ≤
2

𝑓𝑒
    ⇨ 𝟎. 𝟎𝟎𝟏𝟓𝐦𝟐 ≤

2

400
=0.005 𝒎𝟐⇨condition vérifiée 

 

 

MPafMPa
db

V
cadm

u

bu 17.105.009.0
13.01

1076.11
28

3
max













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→la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 

i.  Schéma de ferraillage  

4HA8/m1st=25 

 
4HA8/ml 
 
 

 

 

                                    Fig III.12. Schéma de ferraillage de la dalle poste transforme 

 

III.3. Etude de l’acrotère :  

      L’acrotère est un élément non structural contournant le bâtiment au niveau du dernier plancher (plancher 

terrasse). Il est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre lui-même et la forme de pente, contre 

l’infiltration des eaux pluviales, il sert aussi à l’accrochage du matériel des travaux d’entretiens des bâtiments. 

      L’acrotère est considéré comme une console, encastrée dans le plancher (plancher terrasse), soumise à son 

poids propre (G), une force latérale due à l’effort (F p ) et une charge horizontale (Q) due à la main courante. 

III.3.1  Hypothèses de calcul : 

 le calcul se fera pour une bande de 1 ml. 

 la fissuration est considéré préjudiciable. 

 l’acrotère sera calculé en flexion composée. 

                                              

                                               Figure.III.13.coupe transversale de l’acrotère. 

4HA8/ml   st=25cm 

1 

1 

Lx=2.90m 

4HA8/ml 2.90m 

4HA8/ml 

4HA8/ml 

20cm 

Coupe1-1 
Ly=2.85m 
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III.3.2   Evaluation des charges et surcharges : 

S acr = 60 x 10 + 7 x 10 + 3 x 10 / 2 

S acr = 0, 0685 m. 

Poids propre : G = 25 x 0.0685 = 1,71 KN/ml. 

La charge d’exploitation  Q = 1 .00 KN/ml  

Poids d’enduit de ciment intérieur (e=1,5cm) : G2=20×0,0075×1=0,15 KN 

 Poids d’enduit de ciment extérieur (e=2cm) : G3=20×0,01×1=0,2 KN 

S : surface de la section droite de l’acrotère.                                                                             

Les charges revenant  à l’acrotère sont résumées dans le tableau suivant : 

III.3.2.1  Charge horizontale (Charge sismique) : 

D’après le RPA99, l’acrotère est soumis à une force horizontale due au séisme : 

Fp = 4 ×A ×Cp× Wp   RPA99 (article 6.2.3). 

Avec :                                                                                     

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le  RPA99 (Tableau 4 .1) 

Cp : Facteur de force horizontale varie entre 0,3 et 0,8         RPA99 (Tableau 6.1) 

WP : poids de l’élément considéré. 

Dans notre cas : Le Groupe d’usage 2 et Zone IIa (Bejaia). 

Donc :  














./06.2

.8,0

.15,0

mlKNW

C

A

P

P                                                                                    

Donc : KNFF PP 98,006.28.015.04   

III.3.3  Calcul des sollicitations : 

Calcul du centre de gravité : 
































cmY

cmX

A

YA
Y

A

XA
X

G

G

i

ii

G

i

ii

G

33

19,6

.

.

 

 

Q 
  

F p   
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L’acrotère est soumis à : 

   

mKNMMYFM

mKNMMhQM

KNN

PPP FFgPF

QQQ

G

.32.033,098,0

.6.06.01

06.2







 

                                       Tableau.III.19.Combinaisons d’action de l’acrotère. 

Calcul de l’excentricité à l’état limite ultime : 

La combinaison à considérer : 1,35G+1,5Q. 

mKNM .9,0max                                    mKNN .78,2max   

  0e
m

Nu

Mu
32.0

78.2

9.0
  

m
h

1.0
6

6.0

6
   

0
6

h
e    Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section et Nu est un effort de compression dons la 

section est partiellement comprimée. 

       Le ferraillage se fait  par assimilation a la flexion simple soumise à un moment             Mua = Nu x e 

Les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifié vis-à-vis de l’état limite ultime de stabilité de forme 

(flambement). 

On remplace l’excentricité réelle (
Mu

e
Nu

 ) par une excentricité totale de calcul. 

0 2ae e e e    

Avec : 

0e
 : Excentricité (dite de premier ordre) de la résultante des contraintes normales, avant l’application des 

excentricités additionnelles définis ci-après. 

 ELA E L U E L S 

Sollicitations G + Q + E 1.35G + 1.5Q. G + Q. 

N (KN) 2,06                  2,78 2,06 

M ( KN.m) 0,92 0,9 0,6 
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ae
 : Excentricités additionnelles traduisant les imperfections géométriques initiales. 

2e : Excentricité due aux effets de deuxième ordre, lies à la déformation de la structure. 

ae  =max (2cm. L/250)        

L : portée de l’élément =60 cm 

ae =max ( cm2 . 60/250) =2 cm [2] 

2

2 4

3
(2 ) ............ ( .4.3.5)

10 .

lf
e Art A

h
 

 

 : Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la charge considérée. 

0
8.00

0








QG

G

MM

M


         (RPA Article A.4.3.5) 

fl  : Longueur de flambement. 

fl =2
0l =2×0.6 =1.2m.  

me 009.0
1.010

22.13
4

2

2 



  

D’où : e = 0.32 + 0.02 + 0.009 = 0.35m=35cm 

Les sollicitations de calcul deviennent :            

Mu = Nu ×e = 2,78x 0.35 = 0,97 K N.m 

III.5.5 : Ferraillage de l’acrotère :                

Calcul à l’ELU : 

 

                                                                                       Fig III.14. Section à ferrailler. 

On calcule les armatures à l’ELU, puis on effectuera la vérification des contraintes à l’ELS. 

0
6

h
e  La section est partiellement comprimée, donc on se ramène à un calcul en flexion simple sous l’effet d’un 

moment fictif  MF  rapporté au centre de gravité des armatures tendues. 

KNm
h

dNMM uuua 059.1)
2

(   

-le ferraillage de l’acrotère est résumé dans le tableau suivant : 

   10cm  

 

8cm 

 

       100cm 
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Mf(KN.m) μ bu

 
α Z (m)

 

A calculé  (cm²/ml) A s(cm²/ ml)

 
1.059 0.012 0.015 0.079 0.38 0.4 

 

                                                        Tab III.20. ferraillage de l’acrotère 

Vérification à l’ELU : 

 La condition de non fragilité :  

2

minmin

28

min 97,0
400

1.2
08.0123.023.0 cmAA

f

f
dbA

e

t   

Amin> As
  On adopte: As= 4HA8 = 2,01 cm² /ml. 

 Vérification au cisaillement : 

 L’acrotère est exposé aux intempéries (fissuration préjudiciable). 

Vu=fp + Q =0,98 + 1 = 1,98 KN.    

τu = Vu/( b×d) = 1,98 x 1 0-3/(1 x 0.08) = 0.024 MPA. 

u   < Min (0.15 fc28/ˠb ; 4 MPA)    τu < min (2.5 ; 4) MPA.= 2.5 MPA 

τu = 0.024  MPA <   u  = 2.5 MPA ……………………………………….. Condition vérifiée. 

 Armatures de répartition :   

mlcmHAAcmAA
A

A rrr

s

r /²12.164²5025.0
4

01.2

4
  

 Espacement :  

1. Armatures principale : St ≤ 100/4 = 25 cm.   On adopte  St  =  25 cm. 

2. Armatures de répartitions : St  ≤  100/4  =  cm.  On adopte   St  =  25 cm. 

 Vérification de l’adhérence :  

ζse  =  Vu /  (0,9×d×Σµi)                                                                  RPA (Article. A.6.1, 3) 

Σµi : la somme des périmètres des barres.  

Σµi  =  n×π×Ф   Σµ i =  4 × 3.14 × 8     Σµi=100,48 mm 

ζes =  1,98×10-3 / (0.9×0.08×0.10048)   ζes  =  0.274 MPa  

0.6 × ψs²  ×  ft28   =  0.6 × 1.52 × 2.1 = 2,83MPa                             (RPA Article. A.6.1, 21) 

Ψs  est le coefficient de scellement. 

ζes  <  2,83MPa   Pas de risque par rapport à l’adhérence.  
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Vérification à l’ELS : 

d =  0.08 m ;   Nser = 2.06 KN ;    Mser = Q × h   Mser = 0.6 KN.m;  η=1.6 pour les HR 

 Vérification des contraintes : 

           bc = Nser × yser /µt ;     s =  15 × Nser × (d – yser) / µt ; 

                
MPaf ses 240)150;

3

2
(min  

 

D’après le BAEL 91, la vérification des contraintes se fait de la façon suivante :    

Position de l’axe neutre : 

     C = d – eA  

Tel que :         eA: distance du Centre de pression C à la fibre la plus comprimée B de la section 

0*

4.24244,0294.005,0
2

.016,0
6

294,0
04.2

6.0

3








qypy

cyy

cmme
h

c

compriméeentpartiellemSection
h

em
N

M
e

cc

cser

A

A

ser

ser

A

 

22'
'

3
)(90)(902 cd

b

A
dc

b

A
cq   

 0
'

A )(903
2

cd
b

A
cP   18.0)244.0075.0(

1

1001.2
90244.03

4
2







P m2 

23
)(902 cd

b

A
cq   027.0q m3 

012.0476.0
3

 cc yy  

hcyy c 0  chyc c     

yc =  0.275m                                y =  0.03m 

)(15)(15
2

''
2

ydAdcA
yb

t  ⇨ 4
10*41.4


t  

y
t




 ser
bc

N
⇨ 139.0

1041,4

03.01004.2
4

3











bc  MPa 

..............15MPa.....f0.6 c28 bc bcbc    

Fissuration nuisible  )150,
3

2
min(   es f = 240 Mpa 

y)-.(d15
t
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                                                                            Fig III.15.  Schéma de ferraillage de l’acrotère 

 

 

III.4. Etude des escaliers  

      Les escaliers sont des éléments importants, ils permettent l’accès vertical entre différents étages de la structure, 
ils sont soumis à des forces diverses. 
      Ces différentes charges peuvent entrainer des dommages divers dans ces éléments de la 
structure (déformation, fissuration, ou même la ruine de l’escalier. Pour éviter ce risque on doit faire une étude 
détaillée sur le type de ferraillage adopté. 

III.4.1.Etude de la volée : 

      ►   Escalier d’étage courant : 

         .Les charges : 

Volée :  {
𝐺 = 9,64𝐾𝑁/𝑚2

𝑄 = 2.5 𝐾𝑁/𝑚2                                                                                                

Palier :  {
𝐺 = 5.18 𝐾𝑁/𝑚2

𝑄 = 2.5 𝐾𝑁/𝑚2                                  

     .Combinaison de charges :                                                            Fig.III.16.Schéma statique de l’escalier étage 

𝐕𝐨𝐥é𝐞 ∶  {
𝐸𝐿𝑈: 𝑞𝑣𝑢 = 1.35𝐺𝑣 + 1.5𝑄𝑣 = 16,76 𝐾𝑁
𝐸𝐿𝑆: 𝑞𝑣𝑠 = 𝐺𝑣 + 𝑄𝑣 = 12.14 𝐾𝑁                  

 

𝑷𝒂𝒍𝒊𝒆𝒓 ∶  {
𝐸𝐿𝑈: 𝑞𝑝𝑢 = 1.35𝐺𝑣 + 1.5𝑄𝑣 = 10,74 𝐾𝑁

𝐸𝐿𝑆: 𝑞𝑣𝑠 = 𝐺𝑣 + 𝑄𝑣 = 7,68 𝐾𝑁                  
 

         .Réaction d’appuis : le calcul se fera par la méthode RDM. 

 

ELU : 

∑𝐹𝑣 = 0 ⇨= 𝑅𝐴 + 𝑅𝐵 =  49.15 𝐾𝑁 

A A 

 4ɸ6ml 

      4ɸ8ml 

4ɸ8mll 
4ɸ6ml 

Coupe A-A 
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∑𝑀𝐴 = 0 ⇨ 𝑅𝐵 = [ (16,72 ×
2,12

2
) + 10,74 × 1,3 × (

1,3

2
+ 1,2)]/3,4 

     𝑬𝑳𝑼 ∶ {
RB = 22,16 𝐾𝑁 
RA = 26,99 𝐾𝑁

                             

ELS : de la même minière que  à l’ELU on trouve : 

  ELS ∶ {
RB = 15,94 𝐾𝑁
RA = 19,53 𝐾𝑁

 

 Effort tranchant et les moments fléchissant : 
 

ELU :  

tronçons 0≤ 𝒙 ≤ 𝟐. 𝟏 ∶ 

⇨ {
𝑇(0) = 26.99 𝐾𝑁.𝑚   
𝑇(2.1) = −8.2 𝐾𝑁.𝑚

                               {
𝑀(0) = 0 𝐾𝑁.𝑚      
𝑀(2.1) = 19.72 𝐾𝑁.𝑚

 

 Tronçons 2.1≤ 𝒙 ≤ 𝟑. 𝟒 ∶ 

⇨ {
𝑇(2.1) = −8.2 𝐾𝑁.𝑚

𝑇(3.55) = −22.17 𝐾𝑁.𝑚
                     {

𝑀(2.1) = 19.72𝐾𝑁.𝑚
𝑀(3.55) = 0 𝐾𝑁.𝑚

 

 Calcul de Mmax : M(x)⇨
𝑑𝑀

𝑑𝑥
= 0 ⇨ 𝑥 = 2.1 𝑚         ⇨ 𝒅𝒐𝒏𝒄 ∶ Mmax=22,75 KN.m 

        .Calcul des moments réels : 

{
𝑀𝑡 = 0.85.𝑀

𝑚𝑎𝑥 = 0,85 × 22,75 = 19,34 𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝑎 = −0.5.𝑀
𝑚𝑎𝑥 = −0,5 × 22,75 = −11,38 𝐾𝑁.𝑚

 

       ►   Les sollicitations aux différents états limitent : 

Tab.III.21.les sollicitations dans l’escalier : 

 M0(KN.m) Mt(KN.m) Ma(KN.m) Vmax (kn) 

ELU 22.75 19.34 -11,38 26 ,99 

ELS 16,43 13,96 -8,22 19,53 

 

.Ferraillage  

 Ferraillage longitudinales : 

- Les fissurations sont considérées comme pue nuisibles. 

- La section est soumise à la flexion simple. 

- L’enrobage : C ≥ 1 cm soit : C = 2 cm. 

 ► En travée :   Mt =19,34 KN.m. 

 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑡

𝑓𝑏𝑢 × 𝑏 × 𝑑
2
=

19,34. 10−3

14.2 × 1 × 0.132
= 0.08 < 0.186 ↔ 𝒑𝒊𝒗𝒐𝒕 𝑨  

On a:  𝑓𝑒 = 400𝑀𝑃𝑎  ⇨𝜇𝑙 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐  ⇨𝛼𝑙 = 0.668  → 𝜀𝑙 = 𝟏. 𝟕𝟒. 𝟏𝟎
−𝟑 
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𝜇𝑏𝑢=0.069 < 𝜇𝑙 = 0.392 ⇨ A’=0  (Les armatures comprimé ne sont pas nécessaires) 

 

∝= 1.25(1 − √1 − 2𝜇𝑏𝑢) = 1.25(1 − √1 − 2 × 0.08) = 0,104 

𝑧 = 𝑑(1 − 0.4𝛼) = 0.13(1 − 0.4 × 0.104) = 0.125m 

𝐴𝑡 =
19,34.10−3

0.125×348
=4,45.10−4𝑚2 = 4,45cm2 

►    En appuis :   Ma=11,38 KN.m 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑎𝑢

𝑓𝑏𝑢 × 𝑏 × 𝑑
2
=

11,38. 10−3

14.2 × 1 × 0.132
= 0.047 < 0.186 ↔ 𝒑𝒊𝒗𝒐𝒕𝑨 

On a:  𝑓𝑒 = 400𝑀𝑃𝑎 ⇨𝜇𝑙 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐 ⇨𝛼𝑙𝟎. 𝟔𝟔𝟖    → 𝜀𝑙 = 𝟏.𝟕𝟒. 𝟏𝟎
−𝟑       

𝜇𝑏𝑢=0.041 < 𝜇𝑙 = 0. 𝟑𝟗𝟐  ⇨A’=0 

∝= 1.25(1 − √1 − 2𝜇𝑏𝑢) = 1.25(1 − √1 − 2 × 0.047) = 0.06 

𝑧 = 𝑑(1 − 0.4𝛼) = 0.13(1 − 0.4 × 0.06) = 0.127m 

𝐴𝑎 =
11,38.10−3

0.127×348
=2,57.10−4𝑚2 = 𝟐, 𝟓𝟕𝒄𝒎𝟐 

►    Vérifications la condition non fragilité :  

𝐀𝒎𝒊𝒏 = 𝟎, 𝟐𝟑 × 𝒃 × 𝒅 ×
  𝑓𝑡28
  𝑓𝑒

= 𝟏, 𝟓𝟔 𝐜𝑚2/𝐦𝐥 

Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans ce tableau : 

 

Position 
Mu 

(KN.m) 𝛍𝒃𝒖 Α 
Z 

(m) 

𝐀𝒄𝒂𝒍 
(cm2/ml

) 

𝐀𝒎𝒊𝒏 

(cm2/ml) 

𝐀𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 

(cm2/ml) 

St 

(cm) 

Travée 16.76 0.08 0.104 0.125 4,45 1.56 4HA12=4.52 25 

Appui -9,86 0.047 0.06 0.127 2,57 1.56 4HA10=3.14 25 

           

                                              Tab III.22. Ferraillage de l’escalier (Volée, Palier) étage courant  

A  L’ELU : 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢=
𝑉𝑈

𝑏𝑑
=

26,99×10−3

0.13×1
= 0.2 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝟏, 𝟏𝟕𝑴𝑷𝒂 ; ⇨condition vérifiée 

 calcul des armatures de répartition : 

En travée : At≥
𝐴𝑡

4
=

4,52

4
= 1.13𝑐𝑚2

.on choisit : 2.01cm2/ml=4HA8. 

En Appuis : At≥
𝐴𝑎

4
=

3.14

4
= 0.79𝑐𝑚2

.on choisit : 2.01cm2/ml=4HA8. 
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 Espacement des barres :    

En travée : St=25cm ≤ min(3 𝑒, 33𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚……… . vérifiée                                 

En appui : St=25cm ≤ min(3 𝑒, 33𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚……… . vérifiée 

 

A  L’ELS : 

 Vérification des contraintes : 

La fissuration étant peu nuisible la seule vérification à faire est de vérifier que la contrainte de compression du 

béton ne dépasse pas la contrainte admissible. 

156.0 28 


 cb

ser

bc f
I

yM
 MPA. 

𝑏0
2
. 𝑦2 + 15. 𝐴. 𝑦 − 15. 𝐴. 𝑑 = 0 

 

I=
𝑏×𝑦3

3
+ 15 × 𝐴 × (𝑑 − 𝑦)2 

 

 

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau suivant : 

                        

Localisation Mser (KN.m) Y (cm) I (cm4) bc (MPA) 
bc  (MPA) observation 

Travée 13,96 3.5 7540 5.61 15 vérifiée 

Appui -8,22 3 5610 3.8 15 vérifiée 

 

                              Tab III.23. Vérification des contraintes de compression dans le béton étage. 

 

 

 

 Vérification de la flèche : 

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

observée : 

1) 
ht

l
=

0.15

3.4
= 0.044 ≥ 𝑚𝑎𝑥(

1

16
 ;

𝐌𝐭

20×𝐌𝟎
) = 𝟎. 𝟎𝟒𝟐  ……… condition vérifiée 

2) 
At

b.d
=

4.52

100×13
= 𝟎. 𝟎𝟎𝟑𝟒 ≤

2

𝑓𝑒
= 𝟎. 𝟎𝟎𝟓…… . .         𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧  𝐯𝐞𝐫𝐢𝐟𝐢𝐞é  

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 
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Schéma de ferraillage :  

 

                                                    

                                                                 Fig.III.17.schéma de ferraillage de l’escalier (étage). 

    

 

 ►  Escalier de RDC : 

         .Les charges : 

Volée :  {
𝐺 = 9,64𝐾𝑁/𝑚2

𝑄 = 2.5 𝐾𝑁/𝑚2  

Palier :  {
𝐺 = 6,34 𝐾𝑁/𝑚2

𝑄 = 2.5 𝐾𝑁/𝑚2  

        .Combinaison de charges :                                                   Fig.III.18.schéma statique de l’escalier RDC 

𝐕𝐨𝐥é𝐞 ∶  {
𝐸𝐿𝑈: 𝑞𝑣𝑢 = 1.35𝐺𝑣 + 1.5𝑄𝑣 = 16,76 𝐾𝑁
𝐸𝐿𝑆: 𝑞𝑣𝑠 = 𝐺𝑣 + 𝑄𝑣 = 12.14 𝐾𝑁                  

 

𝑷𝒂𝒍𝒊𝒆𝒓 ∶  {
𝐸𝐿𝑈: 𝑞𝑝𝑢 = 1.35𝐺𝑣 + 1.5𝑄𝑣 = 12,43 𝐾𝑁

𝐸𝐿𝑆: 𝑞𝑣𝑠 = 𝐺𝑣 + 𝑄𝑣 = 8,93 𝐾𝑁                  
 

         .Réaction d’appuis : le calcul se fera par la méthode RDM. 

     𝑬𝑳𝑼 ∶ {
RB = 28,8 𝐾𝑁 
RA = 32,61 𝐾𝑁

                             

ELS : de la même minière que à l’ELU on trouve : 

  ELS ∶ {
RB = 20,78 𝐾𝑁
RA = 23,6 𝐾𝑁

 

 Effort tranchant et les moments fléchissant : 
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ELU :  

tronçons 0≤ 𝒙 ≤ 𝟐. 𝟕 ∶ 

⇨ {
𝑇(0) = 32,61 𝐾𝑁.𝑚   
𝑇(2.7) = −12,64 𝐾𝑁.𝑚

                               {
𝑀(0) = 0 𝐾𝑁.𝑚      
𝑀(2.7) = 26,95 𝐾𝑁.𝑚

 

 Tronçons 2.7≤ 𝒙 ≤ 𝟒 ∶ 

⇨ {
𝑇(2.7) = −12,64 𝐾𝑁.𝑚
𝑇(4) = −28.8 𝐾𝑁.𝑚

                     {
𝑀(2.7) = 26,95𝐾𝑁.𝑚
𝑀(4) = 0 𝐾𝑁.𝑚

 

 Calcul de Mmax : M(x)⇨
𝑑𝑀

𝑑𝑥
= 0 ⇨ 𝑥 = 2.7 𝑚         ⇨ 𝒅𝒐𝒏𝒄 ∶ Mmax=26,95 KN.m 

        .Calcul des moments réels : 

{
𝑀𝑡 = 0.85.𝑀

𝑚𝑎𝑥 = 0,85 × 26,95
𝑀𝑎 = −0.5.𝑀

𝑚𝑎𝑥 = −0,5 × 26,95
 

       ►   Les sollicitations aux différents états limitent : 

Tab.III.24.les sollicitations dans l’escalier. 

 M0(KN.m) Mt(KN.m) Ma(KN.m) Vmax (kn) 

ELU 26,95 22,91 -13,48 32,61 

ELS 19,46 16,54 -9,73 23,6 

 

.Ferraillage  

 Ferraillage longitudinales : 

- Les fissurations sont considérées comme pue nuisibles. 

- La section est soumise à la flexion simple. 

- L’enrobage : C ≥ 1 cm soit : C = 2 cm. 

►       Vérifications la condition non fragilité :  

𝐀𝒎𝒊𝒏 = 𝟎, 𝟐𝟑 × 𝒃 × 𝒅 ×
  𝑓𝑡28
  𝑓𝑒

= 𝟐, 𝟏𝟕 𝐜𝑚2/𝐦𝐥 

Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans ce tableau : 

 

 

Position Mu 

(KN.m) 
𝛍𝒃𝒖 α Z 

(m) 

𝐀𝒄𝒂𝒍 
(cm2/ml) 

𝐀𝒎𝒊𝒏 

(cm2/ml) 

𝐀𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 

(cm2/ml) 

St 

(cm) 

Travée 22,91 0.049 0.062 0.175 3.76 2,17 4HA12=4.52 25 

Appui -13,48 0.029 0.036 0.177 2,18 2,17 4HA10=3.14 25 

 

                         Tab III.25. Ferraillage de l’escalier (Volée, Palier) RDC. 
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A  L’ELU : 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢=
𝑉𝑈

𝑏𝑑
= 0.18 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝟏, 𝟏𝟕𝑴𝑷𝒂 ; ⇨condition vérifiée 

 calcul des armatures de répartition : 

En travée : At≥
𝐴𝑡

4
=

4,52

4
= 1.13𝑐𝑚2

.on choisit : 2.01cm2/ml=4HA8. 

En Appuis : At≥
𝐴𝑎

4
=

3.14

4
= 0.79𝑐𝑚2

.on choisit : 2.01cm2/ml=4HA8. 

 Espacement des barres :    

En travée : St=25cm ≤ min(3 𝑒, 33𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚……… . vérifiée 

En appui : St=25cm ≤ min(3 𝑒, 33𝑐𝑚) = 33 𝑐𝑚……… . vérifiée 

A  L’ELS : 

 Vérification des contraintes : 

La fissuration étant peu nuisible la seule vérification à faire est de vérifier que la contrainte de compression du 

béton ne dépasse pas la contrainte admissible. 

156.0 28 


 cb

ser

bc f
I

yM
 MPA. 

𝑏0
2
. 𝑦2 + 15. 𝐴. 𝑦 − 15. 𝐴. 𝑑 = 0 

 

                                                  I=
𝑏×𝑦3

3
+ 15 × 𝐴 × (𝑑 − 𝑦)2 

 

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :                                                

 

Localisation Mser (KN.m) Y (cm) I (cm4) bc (MPA) 
bc  (MPA) observation 

Travée 16,54 3.5 7540 7.67 15 vérifiée 

Appui -9,73 3 5610 5,2 15 vérifiée 

 

                                            Tab III.26. Vérification des contraintes de compression dans le béton RDC. 

 Vérification de la flèche : 

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

observée : 

3) 
ht

l
=

0.2

4
= 0.05 ≥ 𝑚𝑎𝑥(

1

16
 ;

𝐌𝐭

20×𝐌𝟎
) = 𝟎. 𝟎𝟒𝟐  ……… condition vérifiée 

4) 
At

b.d
=

4.52

100×13
= 𝟎. 𝟎𝟎𝟑𝟒 ≤

2

𝑓𝑒
= 𝟎. 𝟎𝟎𝟓…… . .         𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧  𝐯𝐞𝐫𝐢𝐟𝐢𝐞é  

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 
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Schéma de ferraillage : 

 

 

                                                   Fig III.19. Schéma de ferraillage des escaliers RDC. 

 

III.5.Etude de La poutre palière : 

 

                                                                                                                        Fig.III.20.Schéma statique de la poutre palière. 

 

• Dimensionnement : d’après la condition de la flèche définit par le BAEL91 : 
𝐿

15
≤ ℎ ≤

𝐿

10
      ;

285

15
≤ ℎ ≤

285

10
⇨ 19cm≤ ℎ ≤ 28,5𝑐𝑚 

.4/4/1

.30

20







bh

cmh

cmb

    : D’après les exigences du RPA99/2003  

                  on prend : b=30cm.    h=40cm 

 

 Combinaisons des charges :  

qu = 1.35×G+ RB =1,35×(25×0,3×0,4×2,85)+22,16 

qu  =33,7 KN/ml 

qs = 24,49 KN/ml 

Calcul des sollicitations : 

Mt = 
𝑞𝑢×𝑙

2

24
= 11,14 𝐾𝑁.𝑚    ; Ma=

𝑞𝑢×𝑙
2

12
= 22,81 𝐾𝑁.𝑚       ; Vu=

𝑞𝑢×𝑙

2
= 48,02 𝐾𝑁  
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Tab.III.27.les sollicitations dans la poutre palière : 

 Mt(KN.m) Ma(KN.m) Vu(kn) 

ELU 11,14 22,81 48.02 

ELS 8,28 16,57 34.89 

 Calcul du ferraillage 

Le ferraillage se fait à la flexion simple avec Mt
max en travée et Ma

max en appuis pour une 

Section (b x e) 

 Armatures longitudinales : 

 

Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans ce tableau : 

Position Mu 
(KN.m) 

𝛍𝒃𝒖 α 
Z 
(m) 

𝐀𝒄𝒂𝒍 
(cm2/ml) 

 𝐀𝒎𝒊𝒏 
(cm2/ml) 

Travée 11,14 0.018 0.02 0.376 0,87 1,38 

Appui 22,81 0.037 0.047 0.372 1.76 1,38 

 

                                           Tab III.28. Résumé des Résultats de Ferraillage de la poutre palier. 

 Vérification de l’effort tranchant : 

𝜏𝑢=
𝑉𝑈

𝑏𝑑
=

48.02×10−3

0.3×0.38
= 0.42𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = mi n (

0.2

𝛾𝑏
𝑓𝑐28,5𝑀𝑃𝑎) = 3.33𝑀𝑃𝑎 

→ Pas de risque de rupture par cisaillement. 

 Armatures transversales :   on fixe St=15cm 
 

{
𝑎) 𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 ≥

0.4×𝑏×𝑠𝑡

𝑓𝑒
                → 𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 ≥ 0.45𝑐𝑚

2

𝑏)𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 ≥
𝑏×𝑠𝑡×(𝜏𝑢−0.3𝑓𝑐28)

𝑓𝑒
 → 𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 ≥ −0.26𝑐𝑚

2
𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠= max (0.45;-0.26)=0.45cm2 

 Calcul de la section d’armature à la torsion : 

Le moment de torsion provoquer sur la poutre palière est transmis par la volée c’est le moment d’appuis de 

l’escalier      Mtor=MB*l/2=14,05 KN.m. 

 -U : périmètre de la section   

 - Ω : air du contour tracé à mi-hauteur. 

 -e : épaisseur de la paroi    e = h/6 = 5 cm   

Ω = [b-e]   [h-e] Ω = 0.0875 m²        ,      U = 2   [(h-e)+(b-e)]   U =1.2m 

²76,2
2

cmA
f

UM
A tor

st

stor
tor 







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 Section d’armature finale  

{
𝑒𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒: 𝐴𝑠𝑡 = 𝐴𝑡𝑟𝑎𝐹𝑠 +

𝐴𝑡𝑜𝑟
2

= 2.76 𝑐𝑚2     𝑠𝑜𝑖𝑡 → 3𝐻𝐴12 = 3,39𝑐𝑚2

𝑒𝑛 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖: 𝐴𝑠𝑎 = 𝐴𝑎𝑝𝑝𝐹𝑠 +
𝐴𝑡𝑜𝑟
2

= 3.14 𝑐𝑚2     𝑠𝑜𝑖𝑡 → 3𝐻𝐴12 = 3.39𝑐𝑚2

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 Avec :𝝉𝒖 = √𝝉𝒕𝒐𝒓𝟐+𝝉𝒇𝒍𝒆𝒙𝟐
…………………………      . 𝑩𝑨𝑬𝑳. 

On a: 𝑉𝑚𝑎𝑥 = 48.02 𝐾𝑁       ;        𝜏𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖𝑜𝑛 = 0.42 𝑀𝑃𝑎 

D’où 𝜏𝑢 = 1.66𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢 = min (0.2 ∗
𝑓𝑒

1.5
; 4𝑀𝑃𝑎) = 3.33 𝑀𝑃𝑎 … 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣𝑒𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒  

𝐴𝑡𝑚𝑖𝑛 = 0.003 × 𝑆𝑡 × 𝑏 = 0.003 × 15 × 30 → 𝐴𝑡𝑚𝑖𝑛 = 1.35 𝑐𝑚
2 

𝐴𝑙 =
𝑀𝑇 × 𝑆𝑡 × 𝛾𝑠
2 × 𝛺 × 𝑓𝑒

= 0.35 𝑐𝑚2 

D’où : 𝐴𝑡 = 1.35 + 0.35 = 1.7 𝑐𝑚
2     ; soit un cadre et un étrier ∅8 = 4𝐻𝐴8 = 2.01 𝑐𝑚2 

 Vérification à ELS : 

État limite de compression de béton. 

On vérifie que : 𝜎𝑏𝑐 = 𝑀𝑠𝑒𝑟 ×
𝑌

𝐼
< 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  =15MPa     

Calcul de y  :  

2
' '

15( ) 15 ( ' ) 0
2

b y
A A y d A d A


           d’ou A’=0 

Calcul de I  :  

3
2 ' 2

15 ( ) ( ')
3

b y
I A d y A y d


           

Les résultats des vérifications des contraintes sont récapitulés dans ce tableau : 

Localisation Mser (KN.m) Y (m) I (m4) bc (MPA) 
bc  (MPA) observation 

Travée 8,28 0,097 4,98 ∗ 10−4 1.61 15 vérifiée 

Appui 12.93 0,097 4,98 ∗ 10−4 3,22 15 vérifiée 

 

                     Tab III.29. Vérification des contraintes de compression dans le béton (poutre palière). 

Evaluation de la flèche :   

1.  
ℎ 

𝑙
 ≥ max(

1

16
 ; 

𝐌𝐭 

10∗𝐌𝟎
) → 0,14 ≥ 0,0625 ……………..Condition vérifiée. 

2. 
𝐴

𝑏∗𝑑
 ≤  

4,2

𝑓𝑒
 → 0,00297 ≤ 0,0105……………….Condition vérifiée.  

3. L= 2,85 m ≤ 8m …………………………Condition vérifiée.  

 

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.  
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 Schéma de ferraillage : 

               

Fig III.21. Schéma de ferraillage de la poutre palière. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.6.Etude de la poutre de chainage : 

 Cette poutre est soumise à son poids propre, aux charges transmises sous effort tranchants qu’on calcul à la flexion 

simple. 

                

                                          Fig.III.22.Schéma statique poutre de chainage. 

 

Dimensionnement 

Selon RPA 99/2003 : 

 𝑏 ≥ max (
2

3
 ℎ; 15𝑐𝑚) 

 h≥ 15𝑐𝑚 

Condition de la flèche : 

𝑙𝑚𝑎𝑥
15

≤ ℎ ≤
𝑙𝑚𝑎𝑥
10

 

29.33< h <44cm  

 Avec Lmax=470-30=440cm 

On adopte :h=30cm ;b=25cm ;d=28cm 

 Calcule des sollicitations :  
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Ppoutre = 25×0.25×0.3=1.875KN/m2. 

Pmur= (1.35×5.28+1.5×1.5)1.3/2.=6.1kn/ml 

Combinaisons des charges : 

ELU : Gu = 1.35 G + 1.5 Q.=6.1+1.875×1.35=8.63 KN/ml 

      ELS : qs = G + Q =6.1+1.875=7.98 KN/ml 

a) Calcul a ELU : 

           𝑀𝑢 = (𝑞 × 𝐿𝑚𝑎𝑥²)/8 = 20.88𝑘𝑛.𝑚 

 

𝑀𝑢 𝑡𝑟𝑎𝑣𝑒𝑒 = 0.85 × 𝑀𝑢 = 17.75𝐾𝑁.𝑚 

 

𝑀𝑢 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 = −0.3 × 0.85 × 𝑀𝑢 = −6.26𝐾𝑁.𝑚 

 

𝑉𝑢 = 0.5 × 𝑞 × 𝐿𝑚𝑎𝑥 = 18.99𝑘𝑛 

 

b) Calcul a l’ELS : 

           𝑀𝑢 = (𝑞 × 𝐿𝑚𝑎𝑥²)/8 = 19.31𝑘𝑛.𝑚 

 

𝑀𝑠 𝑡𝑟𝑎𝑣𝑣𝑒 = 0.85 × 𝑀𝑠 = 16.41𝐾𝑁.𝑚 

 

𝑀𝑠 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 = −0.3 × 0.85 × 𝑀𝑠 = −5.79𝐾𝑁.𝑚 

 

 M(KN.m) µbu α z Acal(cm
2

) Amin(cm
2 

) Aadop(cm
2

) 

Travée 17.75 0.063 0.081 0.27 1.88 0.84 
3HA10    
=2.36 

Appui  6.26 0.022 0.027 0.276 0.65 0.4 
3HA10     
=2.36 

 
       Tab III.30. Ferraillage de la poutre de chainage. 

 
 Vérification diverse : 
c) A l’ELU : 

 
-Vérification de l’effort tranchant :  

 

 

 
→         Donc cest verifiee 

 
 
  
Armatures transversales : 
On fixe St =15cm 
 

MPafMPa cadmbu 33.3)5);5.1/(2.0min(25.0
25.028.0

1075.17
28

3
max










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𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 ≥
0.4 × 𝑆𝑡 × 𝑏

𝑓𝑒
   ⇨ 𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 = 𝟒𝐇𝐀𝟖 = 𝟐, 𝟎𝟏𝐜𝐦

𝟐 ≥ 0.375𝑐𝑚² 

𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 ≥
𝑏 × 𝑆𝑡(𝜏 − 0.3𝐹𝑡28)

0.9𝑓𝑒
   ⇨ 𝐴𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠 = 𝟒𝐇𝐀𝟖 = 𝟐, 𝟎𝟏𝐜𝐦

𝟐 ≥⇨ 𝑆𝑡 ≤ 0 

Soit un cadre HA8 plus un extérieur HA8 

At=4HA8=2.01cm² 

Verification a la ELS : 

 Vérification des contraintes : 
 

 
                 Tab.III.31.Vérification des contraintes de la poutre de chinage : 

 

 
Mser 

(KN.m) 

I*𝟏𝟎−𝟒 

(m4) 

Y 

(m) 

bc  

(MPa) 

bc  

(MPa) 
Observation 

Travée 16.41 1.84 0.075 6.68 15 Vérifie 

Appui 5.79 1.84 0.075 2.36 15 Vérifie 

   
 

Schéma de ferraillage : 

                                         

                                               Fig III.23. Schéma de ferraillage de la poutre de chainage. 
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Chapitre IV : Etude 

dynamique 
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IV. Introduction 

L’étude sismique d’une structure vise à assurer au moins une protection acceptable des vies humaines et 

des constructions face aux risques du séisme par une conception et un dimensionnement approprié toute 

en satisfaisant les trois aspects essentiels de la conception qui sont : 

 La résistance ; 

 L’aspect architectural ; 

 L’économie. 

L’étude sismique d’une structure telle qu’elle se présente réellement, est souvent très complexe et 

demande un calcul très compliqué. C’est pour cette raison qu’on fait souvent appel à des méthodes qui 

permettent de simplifier suffisamment le problème pour pouvoir l’analyser.  

Dans certains cas de bâtiments, on ne peut pas éviter certaines formes qui sont asymétriques. Le 

concepteur doit tenir en étude des recommandations et satisfactions aux conditions de sécurités exigées 

par le règlement parasismique (mode de vibration, effort sismique à la base, effet P-, Déplacement de la 

structure…). 

IV.1.1.Classification de l'ouvrage selon le RPA99/2003 

      Des classifications nécessaires à la définition de la situation sismique étudiée et au choix de la méthode 

et des paramètres de calcul des forces sismiques. À savoir, la zone sismique, groupe d’usage, site, le 

système de contreventement et la régularité de la structure.  

IV.1.2.Zone sismique (A3.1./RPA99/2003) 

Selon la carte des zones sismiques de l'Algérie et le zonage global des différentes wilayas (l'annexe I) du 

RPA, La wilaya de BEJAIA est classée comme une zone de moyenne sismicité (IIa). 

IV.1.3.Importance de l'ouvrage (A3.2./RPA99/2003) 

Pour les bâtiments d’habitation collective dont la hauteur ne dépasse pas 48 m (notre cas :H=35,64m)sont 

classées comme des ouvrages courants (importance moyenne : Groupe 2). 

IV.1.4.Site (A3.3. /RPA99/2003) 

Selon le rapport du sol, le site de notre projet est classé comme  (Site3). 

                             Tab.IV.1.Valeurs de T1 et T2 (Tableau 4.7 RPA99 V2003) :               

 

Site S1 S2 S3 S4 

T1(sec) 0,15 0,15 0,15 0,15 

T2(sec) 0,30 0,40 0,50 0,70 

S3 T1(sec)= 0,15 / T2(sec)= 0,5 

IV.1.5.Système de contreventement (A3.4. /RPA99/2003) 

L’objet de la classification des systèmes structuraux se traduit, dans les règles et méthodes de calcul, par 

l’attribution pour chacune des catégories de cette classification, d’une valeur numérique du coefficient de 

comportement (voir tableau 4.3) du RPA. Le coefficient de comportement correspondant est fixé en 

fonction de la nature des matériaux constitutifs, du type de construction, des possibilités de redistribution 

d’efforts dans la structure et des capacités de déformation des éléments dans le domaine post-élastique. 

Le système de contreventement retenu pour notre structure, est une structure en béton contreventé par 

portiques et voiles. Le règlement parasismique algérien RPA99/2003 a classé trois types de système de 

contreventement pour les structures en béton contreventé par portiques et voiles. 

 Système 2 : contreventement constitué par des voiles porteurs en béton armé ; 
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 Système 4a : Système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec 

justification d’interaction portiques -voiles ; 

 Système 4b : Système de contreventement de structures en portiques par des voiles en béton armé. 

En fonction du pourcentage de charges verticale et horizontale, on peut fixer une valeur pour R (voir page 

30 de RPA).  

IV.1.6.Configuration du bloc (A3.5./RPA99/2003) 

Un bâtiment est classé régulier s’il est à la fois régulier en plan et en élévation : 

Un bâtiment est classé régulier en plan si tous les critères de régularité en plan (a1 à a4) sont respectés. 

Par contre, il est classé irrégulier en plan si l’un de ces critères n’est pas satisfait ; selon l'article A3.5.1 (a3-

Figure 3.2) : 

 

  
 

  

 

 

 

 

Fig IV.1. Limite des décrochements en plan. 

Pour notre bâtiment :  

{
𝓵𝐱 = 11,15m  
𝐋𝐱 = 22,65m  

⇒
𝓵𝐱
𝐋𝐱
 = 0,49 > 0,25 ⇒ 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑛𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒       

{
𝓵𝐲 = 2,25m  

𝐋𝐲 = 15,85m  
⇒
𝓵𝐱
𝐋𝐱
 = 0,14 > 0,25 ⇒  𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 

Commentaire :le bâtiment est irrégulier en élévation. 
 
 
                                                                                                    Fig IV.2. Limite des décrochements en élévation 

 

Pour notre bâtiment : on n’a pas le même plan dans tous les étages  

𝐁𝐚𝐭𝐢𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐢𝐫𝐫é𝐠𝐮𝐥𝐢𝐞𝐫𝐞𝐧𝐩𝐥𝐚𝐧𝐞𝐭 𝐢𝐫𝐫é𝐠𝐮𝐥𝐢𝐞𝐫 𝐞𝐧 é𝐥𝐞𝐯𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 

𝐁𝐚𝐭𝐢𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐢𝐫𝐫é𝐠𝐮𝐥𝐢𝐞𝐫 

IV.2.Choix de la méthode de calcul 

IV.2.1Méthodes utilisables (A4.1.1. /RPA99/2003) 

Le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes : 

 Méthode statique équivalente ; 

 Méthode dynamique ; 

{
par la méthode d’analyse dynamique par accéléro − grammes
Methode d"analyse modale spectrale                                               

 

 

𝑩𝑴

𝑩
 ≥ 0.34 

𝑩𝒊

𝑩𝒊−𝟏
 ≥ 0.66 
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IV.2.2.Condition d'application la méthode statique équivalente(A.4.1.2) 

La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les conditions suivantes ; pour notre cas : 

{
 
 

 
 ∗ Le bâtiment présente une configuration irrégulière

∗ Zone IIa 
∗ Groupe d’usage 2

∗ La hauteur du bâtiment H =  35,65 m >  Hmax  =  23m 

𝐿𝑎 𝑀. 𝑆. 𝐸 𝑛′𝑒𝑠𝑡 𝑝𝑎𝑠 𝑎𝑝𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑏𝑙𝑒. 

IV.2.3.Analyse Sismique Dynamique Modale Spectrale (A4.1.3. /RPA99/2003) 

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. 

IV.2.3.1.Principe de Modélisation (A4.3.2. /RPA99/2003) 

Pour les structures irrégulières et comportant des planchers rigides, elles sont représentées par :  

 Un modèle tridimensionnel (Analyse 3D) ; 

 Un modèle encastré à la base ; 

 Les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers (Diaphragme rigide) 

avec trois 03 DDL (2 translations horizontales et une rotation d’axe vertical). 

  

IV.2.3.2.Modélisation de la structure par la méthode des éléments finis 

Cette méthode consiste a discrétiser la structure en plusieurs éléments, la modélisation revient a 

représenter un problème physique possède un nombre infini de degré de liberté (DDL) par un modèle 

ayant un nombre fini de (DDL) en tenant en compte le possible de la masse, la rigidité de tous les éléments 

de la structure et l’amortissement. 

 

IV.2.3.3.Programme utilisé pour la modélisation 

 Version : Version 16.2.0 

 Nom du programme: Extended 3D Analysis of Building Systems 

 Entreprise productrice : Computers and Structures, Inc. Berkeley, California. USA 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                              Fig IV.3. Le logiciel ETABS version 16.2.0 
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ETABS est un logiciel destiné à la conception et à l’analyse des structures de la catégorie bâtiment. Il 

permet de modéliser facilement tous types de bâtiments grâce à une interface graphique unique. Il offre 

de nombreuses possibilités pour l’analyse statique et dynamique. C’est un logiciel performant utilisé dans 

le domaine de modélisation des structures de bâtiment en génie civil est ETABS (Extended There 

Dimensions Analyses of Building System).Ce logiciel permet ferrailler les éléments structuraux suivant 

différentes réglementations en vigueur à travers le monde (Euro code, UBC, ACI .. Etc.). Grâce à ses 

diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide, un calcul automatique du 

centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte implicite d’une éventuelle excentricité 

accidentelle additionnelle.  

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000 et SAFE). 

 

 

           Fig IV.4. Vue en plan des éléments structuraux (Poteaux-Voiles) de la superstructure. 

Paramètres utilisés pour l'étude sismique (A4.2.3.RPA99/2003) 

IV.2.3.4.Coefficient d’accélération de zone A 

A : c’est un coefficient numérique dépendant de la zone sismique ainsi que du groupe d’usage  

Pour notre cas on a :{
𝐙𝐨𝐧𝐞 𝐈𝐈𝐚  
𝐆𝐫𝐨𝐮𝐩𝐞 𝟐

𝐀 = 𝟎, 𝟏𝟓    ; selon le tableau 4.1(RPA99/version 2003) 

IV.2.3.5.Facteur de qualité : 

                                             Tab IV.2. Détermination de facteur de qualité Q  

 

Valeur des pénalités 𝑷𝒒 Observation 𝐏𝐪 / xx Observation 𝐏𝐪 / yy 

1-Condition minimale sur les filles de 
contreventement 

Oui 0 Oui 0 

2-Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05 
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3-Régularité en plan Non 0.05 Non 0.05 

4-Régularité en élévation Non 0.05 Non 0.05 

5-Contrôles de qualité des matériaux Oui 0 Oui 0 

6-Contrôles de qualité d’exécution Oui 0 Oui 0 

Totale 𝐐𝐱=1.15 𝐐𝐲=1.15 

IV.2.3.6.Coefficient de comportement global de la structure "R" 

Coefficient de comportement global de la structure. Il est donné par le tableau 4.3(R.P.A99/2003) en 

fonction du système de contreventement tel que défini en 3.4(R.P.A99/2003).Pour ce projet, on considère 

un contreventement mixte assuré par Voiles-Portiques avec interaction, donc R=5 

IV.2.3.7.Coefficient de pondération "" 

Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

RPA99/v2003 (Tableau 4.5)  

 Bâtiments d’habitation{ = 0.2 

A partir de la valeur du  , on peut déterminer le poids total de la structure : 

W =  
i

n




1

 Wi     avec Wi=WGi + WQi {
WGi ∶   poids dû aux charges permanentes   
WQi ∶   charges d’exploitations                          

W=36543.5503 KN 

 

IV.2.3.8.Pourcentage critique d’amortissement “ (%)"     

Remplissage 
Portique Voile ou maçonnerie 

Béton armé Acier Béton armé / Maçonnerie 

Léger 6 4 
10 

Dense 7 5 

 

                                   Tab IV.3. Détermination du " (%)" Selon le tableau 4.2 (R.P.A99/2003) 

Remarque : donc on opte pour Portiques et Voiles = 10 % 

 

IV.2.3.9.Spectre de réponse sismique (A4.2.3. R.P. A99/2003) 

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

𝑆𝑎
𝑔
=

{
 
 
 
 

 
 
 
 1,25𝐴(1 +

𝑇
𝑇1
(2,5𝜂

𝑄
𝑅 − 1))                      0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇1

2,5𝜂(1,25𝐴) (
𝑄
𝑅)𝑇1 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2

2,5𝜂(1,25𝐴) (
𝑄
𝑅) (

𝑇2
𝑇 )

2 3⁄

𝑇1 ≤ 𝑇 ≤ 3,0 𝑠

2,5𝜂(1,25𝐴) (
𝑇2
3 )

2 3⁄

(
3
𝑇)

5 3⁄

(
𝑄
𝑅)                   𝑇 > 3,0 𝑠

(𝟒. 𝟏𝟑) 

Avec : 
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A : coefficient d’accélération de zone (A=0,15) 

: Facteur de correction d’amortissement (quand l’amortissement est différent de 5%)              

=√
7

(2+𝜉)
 0.7⇒  =0,764  

: Pourcentage d’amortissement critique (=10%) 

R : Coefficient de comportement de la structure (R=5) 

T1, T2: périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (T1= 0,15 / T2= 0,50) 

Q: Facteur de qualité (Q=1,15) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig IV.5. Spectre de réponse sismique de calcul utilisé selon le RPA99/2003 

 

IV.3.Résultats de l'analyse sismique dynamique modale spectrale 

IV.3.1.Taux de participation massique 

Les résultats de l'analyse sismique dynamique par le spectre de réponse exigé par le RPA99/2003 sont 

présentés ci-dessous : 

               Tab IV.4. Périodes /Participation massiques et nombre de modes à considérer  

 

Case Mode Périodes Sum UX Sum UY Sum RZ RZ UX UY 

Modal 1 1,046 0,6591 0,0348 0,0001 0,018 0,3138 0,0001 

Modal 2 0,975 0,695 0,6827 0,0175 0,3031 0,0164 0,0174 

Modal 3 0,806 0,6967 0,6951 0,6768 0,0127 0,0003 0,6593 

Modal 4 0,348 0,8027 0,6968 0,677 0,002 0,2842 0,0002 

Modal 5 0,32 0,8036 0,8216 0,6781 0,2937 0,0041 0,0011 

Modal 6 0,259 0,8036 0,8218 0,7989 2,2E-06 0,0004 0,1209 

Modal 7 0,196 0,8461 0,8218 0,799 0,0001 0,0517 2,9E-05 

Modal 8 0,173 0,8462 0,8713 0,7991 0,0737 0,0001 0,0001 

Modal 9 0,138 0,8521 0,8724 0,8446 0,0035 0,0114 0,0455 

Modal 10 0,128 0,8729 0,8725 0,8518 0,0004 0,0388 0,0072 

Modal 11 0,111 0,8729 0,9018 0,8528 0,0589 4,9E-05 0,0011 
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j.  Commentaire : 

 Le 1er mode de vibration : est un mode de translation suivant l’axe X avec un taux de participation 

égale à 65,96% ; 

 Le 2eme mode de vibration : est un mode de translation suivant l’axe Y avec un taux de participation 

égale à 64,74% ; 

 Le 3eme mode de vibration : est un mode de translation suivant l’axe Z avec un taux de participation 

égale à 65,93% ; 

 On remarque qu’après 17 modes, la masse vibrante globale atteint 90% dans les trois directions. Ces 

modes peuvent donc être retenus pour la suite de l’analyse sismique. 

                                    Tab IV.5. Mode de vibration de la structure  

 

 

  

1er mode : translation dans le 
sens x T1=1,046s 

2émemode : translation dans le 
sensy T2=0,975 

3eme mode : Rotation autour l’axe 
z T3=0,806s 

IV.3.2.Efforts tranchants, Moments sismique et les déplacements par niveau  

Dans la tableau suivant, on montre les résultats trouvés sous formes graphes et tableau dans les deux sens 

X et Y , Efforts tranchants, Moments sismique et les déplacements par niveau. 

IV.3.3.Justification sismique de la structure 

Justification de l’interaction voiles-portiques RPA99 (Art.3.4.4). Les résultats obtenus sont 

récapitulés dans le tableau suivant : 

 

 

 

 

Modal 12 0,091 0,8917 0,9021 0,8584 0,0011 0,037 0,0055 

Modal 13 0,085 0,8929 0,9052 0,8816 0,0081 0,0013 0,0233 

Modal 14 0,076 0,893 0,924 0,8847 0,0396 0,0003 0,0031 

Modal 15 0,066 0,908 0,9241 0,8849 0,0001 0,0301 0,0002 

Modal 16 0,059 0,9081 0,9312 0,8989 0,0192 0,0008 0,014 

Modal 17 0,055 0,9099 0,9392 0,9047 0,022 0,005 0,0058 
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             Tab.IV.6.vérification de l’interaction sous charges horizontales et verticales : 

 

 Commentaire : L’interaction voiles- portiques est Selon l'article A.4.2.3 /R.P.A99/03,la force sismique 

totale VS, appliquée à la base de la structure, doit être calculée successivement dans deux directions 

horizontales orthogonales. 

D : facteur d'amplification moyen en fonction de la catégorie de site, du facteur de correction 

d’amortissement (  )  et de la période fondamentale de la structure (T). 

 

   



















sTTT

sTTTT

TT

D

0.30.30.35.2

0.35.2

05.2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







 

 

Sous charge horizontale 

∑Fportiques
∑FPortiques + ∑FVoiles

≥ 25% ; 
∑ FVoiles

∑FPortiques + ∑FVoiles
≤ 75% 

Niveau 
Sens x-x Sens y-y 

Portiques(KN) Voiles(KN) P (%) V (%) Portiques(KN) Voiles(KN) P (%) V (%) 

E11 153.5264 37.7843 80.24 19.75 140.808 52.083 72.99 27.01 

E10 212.2609 83.3029 71.81 28.18 206.341 77.700 72.64 27.36 

E9 412.5851 86.4276 82.68 17.31 396.356 86.227 82.13 17.87 

E8 451.4697 213.144 67.92 32.07 410.525 206.70 66.51 33.49 

E7 653.2848 173.232 79.04 20.95 589.445 171.24 77.49 22.51 

E6 659.7651 303.684 68.47 31.52 589.488 287.30 67.23 32.77 

E5 840.0692 251.684 76.94 23.05 755.816 232.76 76.45 23.55 

E4 842.4805 362.228 69.93 30.06 739.824 344.55 68.22 31.78 

E3 990.0078 320.724 75.53 24.46 871.526 302.01 74.26 25.55 

E2 966.7966 441.344 68.65 31.34 849.833 407.92 67.57 32.43 

E1 1063.624 439.774 70.74 29.25 896.515 508.82 63.79 36.21 

RDC 915.7177 638.221 58.92 41.07 784.476 682.71 53.46 46.54 

Sous charge verticale 

∑Fportiques
∑FPortiques + ∑FVoiles

≥ 80% ; 
∑ FVoiles

∑FPortiques +∑FVoiles
20% 

Niveau 
Charge verticale (KN) %charge verticale (KN) 

Portiques Voiles Portiques Voiles 

RDC 34577,639 6664,882 83,83 16,16 

W
R

QDA
V

..
  
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T : Période fondamentale de la structure(A4.2.4 R.P. A99/2003):

 T empirique =𝐶𝑇 × ℎ𝑁
3/4
{
𝐶𝑇 = 0,05         
𝐻𝑛 = 35.64 𝑚

 Tx = 0,674s ; Ty = 0,729s  

Donc, la période choisie pour le calcul du facteur D ; 

T calculée  >  T2=0,5s   D=2.5𝜼(
𝑻𝟐

𝑻
)𝟐/𝟑{

𝑫𝒙 = 𝟏, 𝟓𝟔
𝑫𝒚 = 𝟏, 𝟒𝟖

 

Commentaire : 

On augmente tous les paramètres de la réponses (forces, déplacements, moments) dont le 

rapport est de 1,12 dans le sens xx et de 1 dans le sens yy . 

IV.3.4.Effets de la torsion accidentelle (A.4.3.7 R.P. A99/2003) 

Dans le cas où il est procédé à une analyse tridimensionnelle, en plus de l'excentricité théorique calculée, 

une excentricité accidentelle additionnelle égale à  0.05 L, (L étant la dimension du plancher 

perpendiculaire à la direction de l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et 

suivant chaque direction. 

 Commentaire : l'excentricité accidentelle additionnelle  0.05 L est introduite dans le programme de 

calcul, lors de la définition des réponses sismiques ex et ey. 

IV.4.Justification de la sécurité de l'ouvrage 

Les objectifs de sécurité de la structure soumise aux effets de l’action sismique sont réputés atteints si les 

critères ci-après sont satisfaits simultanément : 

IV.4.1.Justification vis-à-vis les déformations (A.5.10. R.P. A99/2003) 

   Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, et tels que 

calculés selon le paragraphe 4.2.10, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de l’étage, le tableau ci-

dessous résume les valeurs obtenues : 

                                             Tab.IV.8.Vérification des déplacements selon x-x et y-y : 

Tab.IV.7.vérification de l’effort tranchant à la base :

 

Coefficient de majoration 

 

Selon X Selon Y 

1,12 1,00 

Étage Hm Ux(mm) 
 

δKx 
 

∆Kx 
 

Uy(mm) δKy ∆Ky 1% h k 

Étage 11 2,88 22,087 110,435 5,32 18,167 90,83 4,64 0.0288 

Étage 10 2,88 21,023 105,115 6,745 17,239 86,19 5,34 0.0288 

Étage 9 2,88 19,674 98,37 6,185 16,171 80,85 6,085 0.0288 
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 Commentaire :  

Le déplacement inter-étages est inférieur à 1% de la hauteur d'étage. 

IV.4.2.Justification vis-à-vis l'effet P- (A.5.9. R.P.A99/2003) 

Les effets du 2° ordre (ou effet P-) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition 

suivante est satisfaite à tous les niveaux 

   𝜃 =
𝑃𝐾×Δ𝐾

𝑉𝐾×ℎ𝐾
≤ 0,1 ; 

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".Si 0,10 <k  0,20, les effets P- peuvent être pris en compte de manière 

approximative en amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique 

du 1° ordre par le facteur 1/(1- k). 

 Si  k > 0,20, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

                                        Tab.IV.9.Vérification à l’effet P-D : 

 Selon X Selon Y 

Étage hk(m) Pk(kn) 
∆Kx(m

m) 
Vkx (kn) Θkx (mm) ∆Ky (mm) Vky (kn) Θky (mm) 

Étage 11 2,88 1525,344 5,32 165,3281 0,017042 167,2819 4,64 0,0146907 

Étage 10 2,88 3548,487 6,745 337,2797 0,024640 326,6225 5,34 0,0201440 

Étage 9 2,88 6308,326 6,185 537,0064 0,025227 510,6182 6,085 0,0261027 

Étage 8 2,88 9350,809 7,68 733,5886 0,033991 690,3285 7,18 0,0337695 

Étage 7 2,88 12486,33 8,61 907,9581 0,041113 847,5793 7,465 0,0381849 

Étage 6 2,88 15669,39 9,715 1064,535 0,049652 988,0526 8,075 0,0444653 

Étage 5 2,88 18957,43 10,44 1206,510 0,056958 1115,6038 8,38 0,0494448 

Étage 4 2,88 22245,48 11,17 1334,046 0,064674 1231,5735 8,67 0,0543761 

Étage 3 2,88 25650,40 11,365 1447,858 0,069910 1335,2345 8,585 0,0572643 

Étage 8 2,88 18,437 92,185 7,68 14,954 74,77 7,18 0.0288 

Étage 7 2,88 16,901 84,505 8,61 13,518 67,59 7,465 0.0288 

Étage 6 2,88 15,179 75,895 9,715 12,025 60,12 8,075 0.0288 

Étage 5 2,88 13,236 66,18 10,44 10,41 52,05 8,38 0.0288 

Étage 4 2,88 11,148 55,74 11,17 8,734 43,67 8,67 0.0288 

Étage 3 2,88 8,914 44,57 11,365 7,001 35.01 8,585 0.0288 

Étage 2 2,88 6,641 33,205 11,28 5,283 26,415 8,325 0.0288 

Étage 1 2,88 4,385 21,925 10,2 3,618 18,09 7,305 0.0288 

RDC 3.96 2,345 11,725 11,725 2,157 10,78 10,785 0.0396 
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Étage 2 2,88 29055,32 11,28 1545,602 0,073628 1426,248 8,325 0,0588874 

Étage 1 2,88 32556,88 10,2 1618,328 0,071249 1496,3402 7,305 0,0551874 

RDC 3.96 36543,55 11,725 1677,638 0,064495 1557,7113 10,785 0,0638923 

Commentaire :L'effet P- est négligeable dans les deux directions du bâtiment 

IV.4.3.Justification vis à vis de l’équilibre d’ensemble (A.5.5. R.P. A99/2003) 

Cette condition d’équilibre se réfère à la stabilité d’ensemble du bâtiment ou de l’ouvrage, soumis à des 

effets de renversement et/ou de glissement dus aux sollicitations résultant des combinaisons d’actions de 

calcul. 

Selon l'article (A.4.4.1. R.P. A99/2003), le moment de renversement qui peut être causé par l’action 

sismique doit être calculé par rapport au niveau de contact sol-fondation. 

Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au poids de la 

construction, au poids des fondations et éventuellement au poids du remblai. 

Pour cela, on va vérifier cette vérification dans la partie infrastructure (Fondation). 

. Vérification de l’effort normal réduit : 

     Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues 

au séisme. Le RPA99 (7.4.3.1) exige de vérifier l’effort normal de compression de calcul qui 

est limité par la condition suivante : 

 

 

 

Où  B est l’aire de la section transversale du poteau considéré. 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau IV.5. 

Tableau IV.10.Vérification de l’effort normal réduit :  

Niveau Type de poteau B (cm2) Nd (KN) ν Observation 

   Sous-sol                60*60 3600 -2061,929 0,2291032 vérifiée 

      RDC              60*60 3600 -1847,1401 0,2052378 vérifiée 

  Etage 1 60*60 3600 -1598,5221 0,1776136 vérifiée 

  Etage 2  55*55 3025 -1364,6899 0,1804549 vérifiée 

  Etage 3         55*55 3025 -1159,3315 0,1533 vérifiée 

  Etage 4 50*50 2500 -991,4678 0,1586348 vérifiée 

  Etage 5 50*50 2500 -835,2345 0,1336375 vérifiée 

  Etage 6 45*45 2025 -689,8543 0,1362675 vérifiée 

  Etage 7 45*45 2025 -573,5412 0,1132821 vérifiée 

  Etage 8 40*40 1600 -459,1243 0,1147811 vérifiée 

  Etage 9 40*40 1600 -346,2911 0,0866116 vérifiée 

3.0
28





c

d

fB

N

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  Etage 10 35*35 1225 -246,2911 0,0804216 vérifiée 

  Etage 11              35*35 1225 -135,0221 0,0440888 vérifiée 

 

 

            Tab IV.11. Caractéristiques géométriques et structurelles de la structure étudiée. 

 

 

 

        IV.5.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 

Les éléments linéaires (Frame Sections)   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Modélisation 3Dde la Super- structure 

 

Poutres 

Poutres Principale : (30x40) cm² 

Poutres Secondaire : (30x35) cm² 

  

 

 

 

Poteaux 

Poteaux R.D.C-SS : (60x60) cm² 

Poteaux étages 1: (60x 60) cm² 

Poteaux étages 2-3: (55x 55) cm² 

Poteaux étages 4-5: (50x 50) cm² 

Poteaux étages 6-7: (45x45) cm² 

Poteaux étages 8-9: (40x40) cm² 

Poteaux étages 10-11: (35x35) cm² 

Éléments Surfaciques (Walls /Slab /Deck, Sections)  

Voiles  Épaisseur :   e= 20 cm 

Dalles Pleines   (Slab) DP:G= 6,18KN/m2 

Plancher corps creux (Deck) 

20cm(16 + 4) 

T.I:{
G = 6,25KN/m2

Q = 1KN/m2  

Habitation{
G = 5,28KN/m2

Q = 1,5KN/m2  

Commerce :{
G = 5,28/m2

Q = 5KN/m2 
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Chapitre V : Etude des 

éléments principaux 
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V. Introduction : 

Notre structure st un ensemble tridimensionnel des poteaux, poutre et voile, liés rigidement et capable de 

reprendre la totalité des forces verticale et horizontale. Pour la détermination du ferraillage on considère le 

cas le plus défavorable. On a utilisé le logiciel d’analyse des structures (ETABS2016), pour la détermination 

des efforts interne de chaque section des éléments, pour les différentes combinaisons de calculs. 

V.1.Étude des poutres 

V.1.1.Introduction 

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort tranchant. Le 

moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures longitudinales. L’effort 

tranchant permet de déterminer les armatures transversales. 

On distingue deux types de poutres, les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles, les 

poutres secondaires qui assurent le chaînage. 

Après détermination des sollicitations (M, N, T) on procède au ferraillage en respectant les prescriptions 

données par le RPA99 Version 2003 et celles données par le BAEL91. 

Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel Etabs, combinés par les 

combinaisons les plus défavorables données par le RPA99 Version 2003suivantes : 

1). 1.35G+1.5Q ;   2). G+Q ;   3). G+Q+Ea ; 

4). G+Q−E ;   5). 0.8G+E ;   6). 0.8G−E. 

V.1.2.Recommandations du RPA99v2003  

k.   Armatures longitudinales : RPA 99/2003 (art 7.5.2.1)  

 Le pourcentage total minimal 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 : 

𝐴𝑚𝑎𝑥 = {
4% en zone courante                
6% en zone de recouvrement 

 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40Φen zone IIa. 

 Avec : Φ max : le diamètre maximal d’armature dans la poutre. 

Les poutres supportant de faibles charges verticales (poutre secondaire) sont sollicitées principalement par 

les forces latérales sismiques doivent avoir des armateurs symétriques avec une section en travée au moins 

égale à la moitié de la section sur appuis. 

l.   Armatures transversales : RPA 99/2003 (art 7.5.2.2)  

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : At= 0.003×St ×b 

Avec (St) espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit : 

{
St ≤  min (h/4 ; 12Φl) en zone nodale
St ≤  h/2 en dehors de la zone nodale

 

 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de l’appui ou de 

l’encastrement. 
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V.1.3.Dispositions constructives des portiques : RPA 99 

 

V.1.4.Diagramme des efforts tranchants  

 

Poutre Principale Poutre Secondaire 

  

 

                                     Tab V.1. Sollicitations statique dans les poutres (effort tranchant).                            

 

V.1.5.Diagrammes des moments fléchissant : 

m.   Poutre principale : 
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                            Tab V.2. Sollicitations statique dans les poutres principales. 

 

Travée (ELU) Appui (ELU) 

  

ELS ELS 
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n.   Poutre secondaire et porteuse 

                               Tab V.3. Sollicitations statique dans les poutres secondaires. 

 

Travée (ELU) Appui (ELA) 

  

 

ELS ELS 
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Poutres 

Moment statique (KN.m) 
          Vmax (KN) 

ELU ELS 

Travée Appui Travée Appui / 

Principale 70,43 94,84 49,65 66,91 120,19 

Secondaire 21,19 47,45 15,39 23,41 61,17 

Chainage 19,24 24,17 13,99 22,17 18,94 

                                          Tab V.5. les moments fléchissant sous les différentes combinaisons. 

V.1.6.Calcul du ferraillage : 

o.  Armature longitudinale : 

 Mu(KN.m) Acal(Cm2) 𝐀𝐦𝐢𝐧 𝑩𝑨𝑬𝑳⁄ (𝒄𝒎𝟐) 𝐀𝐦𝐢𝐧 𝑹𝑷𝑨⁄ (𝒄𝒎𝟐
 Aadop(Cm2) 

PP 
 

Travée 70,43 5 ,85 
1.34 6 

3T14+2T12=6,88 

Appui 94,07 6,86 3T14+2T14=6,88 

Secondaire 
Travée 21,19 1,77 

1.15 5,25 
3T12=3,39 

Appui 47,45 3,74 3T12+2T12=5,65 

Chainage 
 

Travée 19,249 1,76 
1.15 5.25 

3T12=3,39 

Appui 24,175 1,93 3T12=3,39 

 

 



 

109 

 

                              Tab V.6. Ferraillage des poutres principales et secondaires et la poutre porteuse. 

p.  Les armatures transversales :  

Calcul de Φt : Le diamètre des armatures transversales pour les poutres principales et secondaires est 

donné par : 









10
;

35
;min

bh
l  

{
𝑃𝑝 = ∅𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (

40

35
;
30

10
; 1.2) ⇨ ∅𝑡 ≤ 1.2𝑐𝑚

𝑃𝑠 = ∅𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
35

35
;
30

10
; 1.2) ⇨ ∅𝑡 ≤ 1𝑐𝑚

 

Soit ∅𝑡 = 8𝑚𝑚⇨ At = 4AH8 = 2.01cm 2  (1 cadre + 1 étrier) de T8 pour toutes les poutres 

 Calcul des espacements des armatures transversales :     St< min (St1, St2, St3)    

{
 

 En zone nodal ∶ 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

4
; 12∅𝑚𝑖𝑛) ⇨ {

𝑃𝑝 ⇔ 𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚

𝑃𝑠 ⇔ 𝑆𝑡 = 10𝑐𝑚

En zone courante ∶     𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ

2
; 12∅𝑚𝑖𝑛) ⇨ {

𝑃𝑝 ⇔ 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚

𝑃𝑠 ⇔ 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚

 

 Vérification des sections d’armatures transversales minimale : 

𝐴𝑡𝑚𝑖𝑛 = 0.003 × 𝑆𝑡 × ℎ = 0.003 × 15 × 30 = 1.35𝑐𝑚
2 < 𝐴𝑡𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é𝑒=2.01𝑐𝑚2⇨vérifiée       

V.1.7.Vérification des armatures selon le RPA 99 :  

Pourcentage maximum des armatures longitudinales : 

{
𝐄𝐧 𝐳𝐨𝐧𝐞 𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭𝐞 :   Amax = 4%b × h = 0.04 × 30 × 40 = 48 cm² > 𝐴adopté

𝐄𝐧 𝐳𝐨𝐧𝐞  𝐝𝐞 𝐫𝐞𝐜𝐨𝐮𝐯𝐫𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭: Amax = 6%b. h = 0.06 × 30 × 40 = 72 cm² > 𝐴adopté
 

Les longueurs de recouvrement : 

 Lr > 40×  en zone II Lr > 40

  = 14mm       Lr > 40×16= 64cm     on adopte Lr = 65cm

 = 14mm       Lr > 40×14= 56cm     on adopte Lr = 50cm

 = 12mm       Lr > 40×12= 48cm     on adopte Lr = 50cm








 

V.1.8.Vérification à l’ELU : 

q.  Condition de non fragilité   

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
≤ 𝐴𝑐𝑎𝑙 ⇨ {

𝑃𝑝: 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.34𝑐𝑚2 ≤ 𝐴𝑐𝑎𝑙

𝑃𝑠: 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.15𝑐𝑚2 ≤ 𝐴𝑐𝑎𝑙
⇨Condition vérifiée 

r.  Contrainte tangentielle maximale : Il faut vérifier que  

FPN⇨ 𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
≤ 𝜏 ͗=min(

0.2

𝑠
𝑓𝑐28; 5𝑀𝑃𝐴)BAEL91 (Art H.III.2) 

{
é𝒕𝒂𝒈𝒆𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕:⇨ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝒎𝒊𝒏(𝟎. 𝟏𝟑𝟑 × 𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝑎) ⇨ 𝜏̅𝑢 = 3.33 𝑀𝑃𝑎

𝑺𝒔𝒐𝒍:⇨ 𝝉𝒖̅̅ ̅ = 𝒎𝒊𝒏(𝟎. 𝟏𝟕𝟑 × 𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝑎) ⇨ 𝜏̅𝑢 = 4.34 𝑀𝑃𝑎
 

 Les résultats sont donnés dans le tableau suivant : 

                    Tab V.7. Vérification des contraintes tangentielles. 

Poutres 𝑽𝒎𝒂𝒙(𝒌𝒏) 𝝉𝒃𝒖(𝑴𝑷𝒂) 𝝉̅(𝑴𝑷𝒂) Observation 

Principale 120,19 1.083 3.33 Vérifié 
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Secondaire 44.198 0,460 4.34 Vérifié 

Chainage 18.949 0,197 4.34 Vérifié 

s.  Vérification des armatures longitudinales au cisaillement : 

{
 
 

 
 𝐀𝐩𝐩𝐮𝐢𝐬𝐝𝐞𝐫𝐢𝐯𝐞𝐬: ............................(1)u s

l

e

V
A

f




𝐀𝐩𝐩𝐮𝐢𝐬𝐢𝐧𝐭𝐞𝐫𝐦é𝐝𝐢𝐚𝐢𝐫𝐞𝐬 ∶ ( )...........(2)
0.9

s a
l u

e

M
A V

f d


  



𝐁𝐀𝐄𝐋𝟗𝟏 (𝐀𝐫𝐭𝐇. 𝐈𝐕. 𝟐) 

                         Tab V.8. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement.                

Poutres 𝑽𝒎𝒂𝒙(𝒌𝒏) 𝑴𝒂(𝒌𝒏.𝒎) 𝑨𝒍(𝒄𝒎
𝟐) 𝑨𝒍

𝒓𝒊𝒗(𝒄𝒎𝟐) 𝑨𝒍
𝒊𝒏𝒕(𝒄𝒎𝟐) Observation 

Principale 120,19 84,07 6,88 3,455 -4,733 Vérifié 

Secondaire 44.198 45,873 5,65 1,270 -3.308 Vérifié 

Chainage 18.949 2,175 3,39 0,545 -1.868 Vérifié 

V.1.9.Vérification à l’ELS :  

t.  État limite de compression du béton : 

MPafy
I

M
dAyAy

b
cbc

ser

bcss 156,0;;01515
2

28

2
 

3
2 ' 2

15 ( ) ( ')
3

s s

b y
I A d y A y d


         

 

                              Tab V.9. Vérification de l’état limite de compression du béton. 

Poutres Localisatio
n 

Ms(KN.m
) 

𝑨𝒔(𝒄𝒎
𝟐) Y(Cm) I(Cm4) 

Contraintes Obs 

 𝝈𝒃𝒄(𝑴𝑷𝒂) 𝝈̅𝒃𝒄(𝑴𝑷𝒂) 

Principale Travée 49,65 6,88 12.88 8140,6 7 ,856  
15 

Vérifié 

 Appui 66,91 6,88 12.88 8140,6 10,591 Vérifié 

Secondair
e 

Travée 15,39 3,39 8,88 3418,3 3,628 15  

 Appui 23,41 5,65 10,91 5068,2 4,736 Vérifié 

Chainage Travée 13,997 3,39 8,85 3418,3 3.626  
15 

Vérifié 

 Appui 22,173 3,39 8,85 3418,3 5,745 Vérifié 

u.  État limite de déformation (évaluation de la flèche)  

D’après le BAEL91 et le CBA93 la vérification à la flèche est inutile si : 

Q=5KN/ml   ; G=5.16KN/ml ;   G0=0.4*0.3*25=3KN/ml   ; 

 G1=(1.125+1.4)*5.28=13.332 KN/ml   ;  Q1=(2.125+1.4)*1,5 =3,787KN/ml  

𝑀0 =
(𝐺0 + 𝐺1 + 𝑄1) × 𝑙

2

8
= 73.34𝐾𝑁.𝑚 

0 0

1 4.2
1. ; 2. ; 3.

16 10

t t t S

e

h h M A

l l M b d f
  

 
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                  Tab V.10. Vérification de l’état limite de déformation.                   

Poutres 
h 

(cm) 
b(cm) L (cm) 

As 
(cm²) 

𝒉𝒕
𝒍
>
𝟏

𝟏𝟔
 

𝒉𝒕
𝒍

>
𝑴𝒕

𝟏𝟎 ×𝑴𝟎
 

𝑨

𝒃 ∗ 𝒅
≤
𝟒. 𝟐

𝒇𝒆
 Obs 

Principale 40 30 5.4 6.88 
0.074>0.06

2 
0.074>0.063 0.006<0.01 Vérifié 

Secondair
e 

35 30 4.7 3.39 
0.074>0.06

2 
0.074>0.021 0.003<0.01 Vérifié 

Chainage 
35 30 3.48 3.39 

0.101>0.06
2 

0.101>0.044 0.003<0.01 Vérifié 

 

   Remarque : Les conditions sont vérifiées donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

 

V.1.9.Schéma de ferraillage 

 

                                          Fig V.2. Schéma de ferraillage des poutres principales 
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Fig V.3. Schéma de ferraillage des poutres secondaires 
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V.2.Étude des poteaux 

V.2.1.Introduction 

   Les poteaux sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les sollicitations, (efforts 

normaux et moments fléchissant) à la base de la structure.  

Le ferraillage se fait à la flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les plus défavorables 

introduites dans le logiciel (ETABS 2016).   

     1). 1.35G+1.5Q ;       2). G+Q ;        3). G+Q+E ; 

     4). G+Q−E ;        5). 0.8G+E ;       6). 0.8G−E. 

  Il s’agit de ferrailler les poteaux là où il y a changement de section, selon les sollicitations suivantes : 

 L’effort normal maximal et le moment correspondant ; 

 L’effort normal minimal et le moment correspondant ; 

 Le moment maximum et l’effort normal correspondant. 

V.2.2.Recommandations du RPA99 (version 2003) 

V.2.2.1.Armatures longitudinales  

  D’après le RPA99/version2003 (Article 7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, 

droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone IIa est limité par :  

 𝐴𝑙𝑚𝑖𝑛= 0.8% de la section de béton (en zone IIa). 

 𝐴𝑙𝑚𝑎𝑥 = {
4% de la section de béton (en zone courante)

6% de la section de béton (en zone de recouvrement)
 

 Φmin = 12mm (diamètre minimal utilisé pour les barres longitudinales). 

 𝑙𝑟:La longueur minimale de recouvrement (Lmin) est de 40Φ en zone IIa. 

 La distance (St) entre les barres verticales dans une face de poteau ne doitpas dépasser 25cm (zone 

IIa). 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, en dehors des zones nodales (zones 

critiques).  

       La zone nodale est définie par l’et h’ :   

{
𝑙′ = 2ℎ                                      

ℎ′ = max (
ℎ𝑒
6
 , 𝑏1 , ℎ1 ,60𝑐𝑚)

 

b1 , h1 ∶ dimensions du poteau . 

he: hauteur d′étage 

 Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives 

aux prescriptions du RPA99 sont illustrées dans le tableau ci-

dessous : 
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                            Tab V.11. Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux  

Niveau Section pot (𝑐𝑚2) 𝐴𝑚𝑖𝑛(𝑐𝑚
2) 

 
𝐴𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟
𝑚𝑎𝑥 (𝑐𝑚2) 𝐴𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑟𝑒𝑐𝑜𝑢𝑣

𝑚𝑎𝑥 (𝑐𝑚2) 

SS, RDC et E1 60×60 28.8 144 216 

2éme  et 3éme étage 55×55 24.2 121 181.5 

4éme  et 5éme étage 50×50 20 100 150 

6éme  et 7éme étage 45×45 16.2 81 121.5 

8éme  et 9éme étage 40×40 12.8 64 96 

10éme  et 11éme 

étage 
35×35 9.8 49 73.5 

V.2.2.2. Armatures transversales  

 Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

1

........................................(I ).t a u

e

A V

t h f

 




{
  
 

  
 
𝑽𝒖 : est l’effort tranchant maximal de calcul                                                                                    

𝒉𝐥 : hauteur totale de la section brute                                                                                                

𝑓𝑒: 𝑐𝑜𝑛𝑡𝑟𝑎𝑖𝑛𝑡𝑒 𝑙𝑖𝑚𝑖𝑡𝑒 é𝑙𝑎𝑠𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑙
′𝑎𝑐𝑖𝑒𝑟𝑑′𝑎𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙𝑒𝑠                              

𝑡: 𝑒𝑠𝑝𝑎𝑐𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑑𝑒𝑠 𝑎𝑟𝑚𝑎𝑡𝑢𝑟𝑒𝑠 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙𝑒𝑠 {

𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑛𝑜𝑑𝑎𝑙𝑒 𝑡 ≤ min (10 ∅𝑙𝑚𝑖𝑛 , 15𝑐𝑚)

𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑡 ≤ 15 ∅𝑙𝑚𝑖𝑛

𝝆𝒂: 

coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant ; il est pris 

égale à :𝜌𝑎 = {
2.50 𝑠𝑖 λ 𝑔 ≥  5

3.75 𝑠𝑖 λ 𝑔 <  5
     𝑎𝑣𝑒𝑐 λ 𝑔 = (

𝑙𝑓

𝑎
 𝑜𝑢 

𝑙𝑓

𝑏
 ) 

 λ 𝑔 : L’élancement géométrique du poteau 

  (a et b) : sont les dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée), 

et  l f  longueur de flambement du poteau. 

 

 Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 1350 ayant une longueur droite de 

10∅𝑡𝑚𝑖𝑛𝑖𝑚𝑢𝑚 . 

 Pour le calcul de At, il suffit de fixer l’espacement (t) tout en respectant les conditions  

Suivantes : 

𝐴𝑡𝑚𝑖𝑛 {
0.3%(𝑏1 × 𝑡)𝑠𝑖λ 𝑔 ≥  5 

0.8%(𝑏1 × 𝑡)𝑠𝑖λ 𝑔 <  5
𝑠𝑖   3 < λ 𝑔5: 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑝𝑜𝑙𝑒𝑟𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒𝑙𝑒𝑠𝑣𝑎𝑙𝑒𝑢𝑟𝑒𝑠𝑝𝑟é𝑐é𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑠 

Diagrammes des moments fléchissant et l’effort normal : 

V.2.2.3.Sous combinaison statique (ELU, ELS)  
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                Tab V.12. sollicitation statique dans les poteaux  

 

Effort normal N(KN) Moment fléchissant M 

Coupe verticale des sollicitations (N,M) d’un portique sous ELU 

  

Effort normal N(KN) Moment fléchissant M 

Coupe verticale des sollicitations (N,M) d’un portique sous ELS 
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v.  Sollicitations de calcul  
Les sollicitations les plus défavorables sont résumées dans le tableau ci-après : 

              Tab V.13. Sollicitations les plus défavorables dans les poteaux. 

Niveau 
Nmax →Mcor Nmin →Mcor Mmax →Ncor  

N(KN) M(KN.m) N(KN.m) M(KN) N(KN) M(KN.m) V(KN) 

SS, RDC et E1 2234.92 38.94 -740.59 74.65 1702.84 123.09 213.96 

2éme  et 3éme étage 1552.16 37.33 25.52 13.44 1058.79 99.52 93.28 

4éme  et 5éme étage 1210.09 34.22 16.75 20.59 304.24 84.15 81.05 

6éme  et 7éme étage 888.76 31.37 -44.45 16.55 220.09 70.23 66.14 

8éme  et 9éme étage 583.01 28.83 -65.29 13.93 113.08 51.57 54.40 

10éme  et 11éme 

étage 
292.38 25.267 -44.53 6.46 38.58 46.04 48.11 

V.2.2.4.Diagrammes des efforts tranchants  

                     Tab V.14. Diagrammes des efforts tranchants et les poteaux les plus sollicités.                  

Coupe verticale de l’effort Vue en plan des poteaux les plus sollicités 
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V.2.2.5.Vérification de l’effort normal réduit  

L’effort normal réduit doit être vérifié, afin d’éviter ou de limiter le risque de rupture fragile sous 

sollicitation d’ensemble dues au séisme. 

La formule utilisée est la suivante :  𝜐 = 𝑁𝑑/𝐵𝑐 × 𝑓𝑐28 ≤ 0,3RPA99 (Article 7.4.3.1) 

                                               Tab V.15. Vérification de l’effort normal réduit.                         

 

Commentaire : La rupture fragile dans les poteaux sous effort sismique est écartée. 

 

V.2.2.6.Calcul du ferraillage 

    Le calcul du ferraillage se fera pour un seul poteau comme exemple de calcul et les autres seront 

résumés dans des tableaux. 

                  Tab V.16. résume le ferraillage des déférentes sections de poteau.  

Niveau Section N(KN) M(KN.m) Type Acal(cm
2

) 
𝑨𝑹𝑷𝒂
𝒎𝒊𝒏

(c

m
2

) 

𝑨𝑹𝑷𝒂
𝒎𝒂𝒙(𝐜𝐦𝟐) Achoisit 

(cm
2) 

Ferraillage 

Z
rec

 Z
cour

 

SS, RDC et 
E1 

60*60 

2234.92 38.94 SEC 0 

28.8 216 144 33.17 
 

4T16+8T20 
-740.59 74.65 SET 14.62 

1702.84 123.09 SEC 0 

1552.16 37.33 SEC 0 24.2 181.5 24.23 4T16+8T16 

Niveau Poteau C b×h (m2) 𝑵𝒅 (KN) 𝝊 Observation 

E11 C14 35*35 135,0221 0,044 Vérifier 

E10 C14 35*35 246,2911 0,080 Vérifier 

E9 C14 40*40 346,4465 0,086 Vérifier 

E8 C14 40*40 459,1243 0,114 Vérifier 

E7 C14 45*45 573,5412 0,113 Vérifier 

E6 C14 45*45 689,8543 0,136 Vérifier 

E5 C14 50*50 835,2345 0,133 Vérifier 

E4 C14 50*50 991,4678 0,158 Vérifier 

E3 C14 55*55 1159,3315 0,153 Vérifier 

E2 C14 55*55 1364,6899 0,180 Vérifier 

E1 C14 60*60 1598,5221 0,177 Vérifier 

RDC C14 60*60 1847,1401 0,205 Vérifier 

SS C14 60*60 2061,929 0,229 Vérifier 
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E2+E3 55*55 
25.52 13.44 SPC 0.36 

121 

1058.79 99.52 SPC 0 

E4+E5 50*50 

1210.09 34.22 SEC 0 

20 150 100 20.36 4T16+8T14 16.75 20.59 SPC 1.02 

304.24 84.15 SPC 1.01 

E6+E7 45*45 

888.76 31.37 SEC 0 

16.2 121.5 81 18.47 4T14+8T14 -44.45 16.55 SPC 1.82 

220.09 70.23 SPC 1.87 

E8+E9 40*40 

583.01 28.83 SEC 0 

12.8 96 64 15.21 4T14+8T12 -65.29 13.93 SPC 2.1 

113.08 51.57 SPC 2.54 

E10+E11 35*35 

292.38 25.27 SEC 0 

9.8 73.5 49 10.68 4T14+4T12 -44.53 6.46 SPC 1.28 

38.58 46.04 SPC 3.8 

 

V.2.2.7.Ferraillage transversale : 

Le tableau ci-après (tab5.10) résume les résultats de calcul des armatures transversales pour les différents 

poteaux des différents niveaux. 

                                                  Tab V.17. Armatures transversales des poteaux   

Section 
(cm2) 

∅𝒎𝒊𝒏 

(𝒄𝒎) 

∅𝒎𝒂𝒙 

(𝒄𝒎) 
𝝀𝒈 𝝆𝒂 Vu 

𝒍𝒓 

(𝒎) 

𝒕𝒛𝒐𝒏𝒆
𝒏𝒐𝒅  

(𝒄𝒎) 

𝒕𝒛𝒐𝒏𝒆
𝒄𝒐𝒖𝒓  

(𝒄𝒎) 

𝑨𝒕
𝒏𝒐𝒅 

(𝒄𝒎𝟐) 

𝑨𝒕
𝒄𝒐𝒖𝒓  

(𝒄𝒎𝟐) 

𝑨𝒕
𝒐𝒑𝒕é𝒆

 

(𝒄𝒎𝟐) 

𝑵𝒅𝒆 𝒃𝒂𝒓𝒓𝒆
𝒃𝒓𝒆  

. 

6060  1.6 2.0 4,62 3,75 213.96 0,8 10 15 1,33 0,89 3.02 4T10 

5555     1.6 1.6 3,66 3,75 93.28 0,64 10 15 0,63 0,42 3.02 4T10 

5050    1.4 1.6 4,03 3,75 81.05 0,64 10 15 0,60 0,40 2.01 4T8 

4545    1.4 1.4 4,48 3,75 66.14 0,56 10 15 0,55 0,36 2.01 4T8 

    4040    1.2 1.4 5,04 2,5 54.40 0,56 10 15 0,51 0,34 2.01 4T8 

35× 𝟑𝟓    1.2 1.4 5,76 2,5 48.11 0,56 10 15 0,51 0,34 2.01 4T8 

V.2.2.8.Vérifications  

w.   Vérification au flambement  

 Selon le CBA93 (artB.8.2.1), les éléments soumis à la flexion composée doivent être justifiés vis à vis de 

l’état limite ultime de stabilité de forme. 

L’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un poteau sans 

subir des instabilités par flambement. 
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On doit vérifier que :  )
9.0

(
28

s

e
s

b

cr
u

f
A

fB
N


 




  

 Tel que :   r : Section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle un centième 

d’épaisseur sur toute sa périphérie. 

b=1.5 ; s=1.15      sont des coefficients de sécurité béton, acier 

Coefficient fonction de l’élancement qui prend les valeurs 




















50................)
35

(6.0

50..............

)
35

(2.01

85.0

2

2









Si

Si

 

Si plus de la moitié des charges est appliquée avant 90 jours, alors on remplace par /1.10. 
L’élancement mécanique est donné par : 

=3.46  lf/b      pour les sections rectangulaires, 
lf= 0.7l0  longueur de flambement. 
La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité pour les poteaux qui ont le même ferraillage. 
Le tableau suivant (Erreur ! Source du renvoi introuvable.) résume les résultats des autres vérifications  

                               Tab V.18. Vérification du flambement des poteaux.   

Niveau 
Section 

(cm2) 
l0(c
m) 

lf(cm)  
As 

(cm2) 
Br 

(m2) 
Nd (MN) 

Nu 
(MN) 

Obs 

SS+RDC+E1 60*60 396 277,2 15,98 0,81 33.17 0,32 2.06 5,85 Vérifiée 

E2+E3 55*55 288 201,6 12,68 0,82 24.23 0,27 1.36 4,84 Vérifiée 

E4+E5 50*50 288 201,6 13,95 0,82 20.36 0,22 0.99 3,95 Vérifiée 

E6+E7 45*45 288 201,6 15,50 0,81 18.47 0,17 0.68 3,19 Vérifiée 

E8+E9 40*40 288 201,6 17,43 0,80 15.21 0,13 0.45 2,48 Vérifiée 

E10+E11   35*35 288 201,6 19,92 0,79 10.66 0,10 0.24 1,80 Vérifiée 

 

b) Vérification des contraintes : 

Comme la fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte de compression dans le 

béton seulement, cette vérification sera faite pour le poteau le plus sollicité à chaque niveau là où il y a 

réduction de section. 

On doit vérifier que : 

bc1,2  ≤  bc                 tel que :      

bc1=  V
I

M

S

N

yy

serGser

'

 béton fibre supérieure.                                                                                                                                     

Fig V.4. Section d’un poteau 
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bc2= '
'

V
I

M

S

N

yy

serGser
 béton fibre inferieure

 

S = b×h+15(A+A’) (section homogeny) 

Mserg = Mser – Nser ( )
2

V
h


              
S = b×h+15(A+A’) (section homogeny) 

Mserg= Mser – Nser ( )
2

V
h
  ; 

S

dAdA
hb

V

)''(15
2

2




      et   V’ = h – V 

2233
)'(15)'('15)'(

3
Iyy' VdAdVAVV

b
  

MPafcbc 156.0 28 
 

Tous les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

                                     Tab V.19. Vérification des contraintes dans le béton des poteaux. 

Niveau 

Sectio
n 

(cm2) 

S 

(m2) 

d 

(m) 

As 

(cm2) 

V 

(cm) 

Iy 

(m4) 

Mser 

(MN.M) 

Nser 

(MN) 

bc1 

(MPA)
 

bc2 

(MPA)
 bc  

(MPA) 

SS+RDC+
E1 

60*60 
0,409 0,57 33,17 17,72 0,0239 0,0280 1,627 2,69 7,011 

15 

2+3éme 55*55 0,338 0,52 24,23 13,89 0,0185 0,0269 1,130 2,38 6,154 15 

4+5éme 50*50 0,280 0,47 20,36 11,36 0,0137 0,0247 0,881 2,35 5,825 15 

6+7éme 45*45 0,230 0,42 18,47 9,610 0,0096 0,0227 0,647 2,20 5,030 15 

8+9éme 40*40 0,182 0,37 15,21 7,817 0,0064 0,0208 0,424 1,94 3,864 15 

10+11éme 35*35 0,138 0,32 10,66 5,838 0,0040 0,0175 0,213 1,43 2,075 15 

x.  Vérification aux sollicitations tangentes  

 D’après le RPA99 version 2003 (art 7.4.3.2), la contrainte de 

cisaillement conventionnelle  

de calcul dans le béton bu sous combinaison sismique doit être 

inférieure ou égale à la valeur limite suivante : 

𝜏𝑏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
            ,𝜏𝑏𝑢̅̅ ̅̅ = 𝜌𝑑 × 𝑓𝑐28 

Avec : {
𝜌𝑑 = 0.075     si   λ𝑔 ≥ 5           

𝜌𝑑 = 0.04        si   λ𝑔 < 5
 

                                                                                                                                                                                   Fig V.5. Zone nodale. 

 

 Les résultats de calcul sont représentés dans le tableau suivant :  
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                                         Tab V.20. Vérification des sollicitations tangentes dans les poteaux. 

Niveau 
Section 
(cm2) 

lf(cm) g d b d(m) Vu(KN) bu(MPa) 𝝉𝒃𝒖̅̅ ̅̅ (MPa) Obs 

SS+RDC+E1 60*60 277,2 4,62 0.04 0.60 0,57 213.96 0,625 1.6 Vérifiée 

2+3éme 55*55 201,6 3,66 0.04 0.55 0,52 93.28 0,326 1.6 Vérifiée 

4+5éme 50*50 201,6 4,03 0.04 0.50 0,47 81.05 0,344 1.6 Vérifiée 

6+7éme 45*45 201,6 4,48 0.04 0.45 0,42 66.14 0,349 1.6 Vérifiée 

8+9éme 40*40 201,6 5,04 0.075 0.40 0,37 54.40 0,367 3.0 Vérifiée 

10+11éme 35*35 201,6 5,76 0.075 0.35 0,32 48.11 0,429 3.0 Vérifiée 

y.  Vérification des zones nodales  

Dans le but de faire en sorte que les rotules plastiques se forment dans les poutres plutôt que dans les 

poteaux, le RPA99 (Art 7.6.2) exige de vérifier :    |Mn|+|Ms| ≥ 1.25  (|Mw| + |Me|)  

Mw : moment résistant a gauche du nœud considéré ; 

Me : moment résistant à droit du nœud considéré ; 

Mn : moment résistant supérieur du nœud considéré ; 

Ms :moment résistant inferieur du nœud considéré ; 

z.   Détermination du moment résistant dans les poteaux : 

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend essentiellement : 

 Des dimensions de la section du béton ; 

 De la quantité d’armatures dans la section ; 

 de la contrainte limite élastique des aciers ; 

MR=  z × As × s   avec : z = 0.9 h     et s = MPa
f

s

e
348

  

Les résultats de calcul des moments résistants dans les poteaux sont donnés dans les tableaux  

                             Tab V.21. Les moments résistants dans les poteaux. 

Niveau Section(cm2) h(cm) Z (cm) As (cm2) 𝛔𝐬𝐭(𝐌𝐩𝐚) MR (KN.m) 

SS+RDC+E1 60*60 60 54 
33,17 

348 
623,01 

2+3éme 55*55 55 49.5 24,23 348 417,17 

4+5éme 50*50 50 45 20,36 348 318,67 

6+7éme 45*45 45 40.5 18,47 348 260,18 

8+9éme 40*40 40 36 
15,21 

348 
190,45 
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10+11éme 35*35 35 31.5 10,66 348 116,79 

 
                                            Tab V.22. Les moments résistants dans les poutres. 

Niveau Poutres h(cm) Z (cm) As (cm2) 𝛔𝐬𝐭(𝐌𝐩𝐚) MR (KN.m) 

Sous-sol 

Au 

11éme étage 

PP 
Travée 

40 36 
6.88 

348 
86.15 

Appui 6.88 86.19 

PS 
Travée 

35 
31.5 

 

3.39 
348 

37.14 

Appui 5.65 61.90 

 

aa.  Détermination des moments résistants dans les poutres  

Les moments résistants dans les poutres sont calculés de la même manière que dans les poteaux ; les 

résultats de calcul sont injectés directement dans le tableau de vérification des zones nodales (Erreur ! 

Source du renvoi introuvable.). 

   On effectue la vérification de la zone nodale pour deux nœuds de chaque niveau  

 Nœud central (N1) 

 Nœud d’angle (N2)    

                             Tab V.23. Vérification de la zone nodale. 

Niveau Plan MS MN Mn+Ms Mw 1.25(Me+Mw) observation 

Sous-Sol 
Pp 

623.01 623.01 1246.02 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

RDC 
Pp 

623.01 623.01 1246.02 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

1er étage 
Pp 

623.01 417.17 1040.18 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

2emeétage 
Pp 

417.17 417.17 834.34 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

3emeétage 
Pp 

417.17 318.67 735.84 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

4emeétage 
Pp 

318.67 318.67 637.34 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

5emeétage 
Pp 

318.67 260.18 578.85 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

6emeétage 
Pp 

260.18 260.18 520.36 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

7emeétage 
Pp 

260.18 190.45 450.63 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

8emeétage Pp 190.45 190.45 380.9 86.15 215.375 Vérifiée 
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Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

9emeétage 
Pp 

190.45 116.79 307.24 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

 
10emeétage 

Pp 
116.79 116.79 233.58 

86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

11emeétage 
Pp 

116.79 116.79 233.58 
86.15 215.375 Vérifiée 

Ps 61.90 154.75 Vérifiée 

 

D’après le RPA99/version2003 la vérification des zones nodales est facultative pour les deux derniers 

niveaux des bâtiments supérieurs à R+2. 

bb.  Conclusion  

La vérification des zones nodales est justifiée ; donc les rotules plastiques se forment dans les poutres 

plutôt que dans les poteaux. 

 

V.3.Ferraillage  

Les schémas de ferraillage sont résumés dans la figure suivante  

                          Tab V.24. Les schémas de ferraillage dans les différents poteaux. 

 
Niveau Ferraillage Schéma de ferraillage des poteaux 

 

 

 

 

 

Sous-Sol+   
RDC+E1 

 

 

 

 

 

 

 

 

4T16+8T20 

 

 

2T16/Face 

2T20/Face 

60 cm 

60 cm 

4 T10   
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2er+3ème Étage 

 

 

 

 

 

 

 

 

4T16+8T16 

 

 

 

 

 

 

4ème +5émeétage 

 

 

 

 

 

 

 

4T16+8T14 
 

 

 

 

 

 

 

 

6ème +7éme étage 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4T14+8T14 

 

 

2T16/Face 

2T14/Face 

50 cm 

50 cm 

4 T8 

 

 

 

2T16/Face 

2T16/Face 

55 cm 

55 cm 

4 T10   

 

 

 

 

 

 

2T14/Face 

2T14/Face 

45 cm 

45 cm 

4 T8 
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8éme+9éme étages 
 

 
 
 
 
 
 
 

4T14+8T12 

 

 

 

 

 

10éme+11éme étages 
 

 

 

 

 

 

4T14+4T12 

 

 

 

4T8   

2T14/Face 

35 cm 

35 cm 

1T12/ Face 

 

 

 

2T14/Face 

2T12/Face 

40 cm 

40 cm 

4 T10   
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                 Tab V.25. Schéma de principe de ferraillage et réduction des sections des poteaux.           

V.4.Étude des voiles 

V.4.1.Introduction 
 Le RPA99 version 2003 (3.4.A.1.a) exige de mettre des voiles de contreventement pour chaque structure 

en béton armé dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone IIa. 

Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées à leur base, leurs modes de rupture sont : 

 Rupture par flexion ; 

 Rupture en flexion par effort tranchant ; 

 Rupture par écrasement ou traction du béton ; 

D’où, les voiles seront calculés en flexion composée avec effort tranchant, avec les sollicitations issues des 

combinaisons suivantes :  

1).1.35G+1.5Q ;  2). G+Q±E ;   3). 0.8G±E. 

V.4.1.2.Recommandations du RPA99 

Les voiles comportent des : 

cc.   a). Aciers verticaux :  

Ils reprennent les efforts de flexion. Ils sont calculés en flexion composée, et disposés en deux nappes 

parallèles aux faces des voiles. 

Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue sous l’action des forces 

verticales et horizontales pour reprendre l’effort de traction en totalité est : 

⇨Amin = 0.2%×lt ×e    Avec :{
𝑙𝑡: longueur de la zone tendue
𝐞 ∶  épaisseur du voile                  

 

 Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturées avec des cadres horizontaux dont 

l’espacement   St <e. 
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A chaque extrémité du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

Longueur du voile. 

Les barres du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie supérieure. Toutes les autres 

barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

dd.  b). Aciers horizontaux : 

Ils sont destinés à reprendre les efforts tranchants, et maintenir les aciers verticaux, et les empêcher de 

flamber, donc ils doivent être disposés en deux nappes vers l’extérieur des armatures verticales. 

 Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 30° ayant une longueur de 10Φ. 

ee.  c). Règles communes (armature verticales et horizontales) 

Le pourcentage d’armatures verticales et horizontales des trumeaux et donné comme suit : 

{
𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.15%× 𝑏 × ℎ𝑑𝑎𝑛𝑠𝑙𝑎𝑠é𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛𝑔𝑙𝑜𝑏𝑎𝑙𝑒𝑑𝑢𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.10%× 𝑏 × ℎ𝑑𝑎𝑛𝑠𝑙𝑎𝑧𝑜𝑛𝑒𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒
 

 L’espacement des barres horizontales et verticales est : S ≤min (1.5*e, 30cm). 

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales (à l’exception des zones d’about) ne devrait pas 

dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile. 

Les longueurs de recouvrements doivent être égales à : 

- 40Φ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est possible. 

-  20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les combinaisons 

possibles de charges. 

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de couture dont la 

section doit être calculée avec la formule : 

1.1 : 1.4vj

e

V
A avec V Vu

f
   

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts de traction 

dus aux moments de renversement. 

V.4.1.3.Diagramme des moments fléchissant et l’effort normal  

Sous combinaison statique et sismique : 

Les voiles les plus sollicités (Vx et Vy) sont résumées dans le tableau Erreur ! Source du renvoi introuvable.. 

 

 

                            Tab V.26. Sollicitation statique dans les voiles. 

VY1 

N(KN) M(KN.m) V(KN) 
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Coupe verticale des sollicitations statique (N,M,et V) 

 

Coupe verticale des sollicitations sismique (N,M,et V) 
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Les sollicitations de calcul sont extraites directement du logiciel ETABS alors les résultats sont résumés dans 

le tableau suivant : 

                       Tab V.27. sollicitation statique dans le voile Vx4.                          

Niveau 
Voile (Vx4) 

Combinaison N(KN) M(kn.m) V(KN) 

S-sol+Rdc+ 1er+2emeetage 0.8G+Ex 1029.16 4955.52 536.0554 

3+4+5+6+7eme étage 0.8G+Ex 583.89 1095.98 248.636 

V.4.1.4.Calcul des voiles par la méthode des contraintes  

C’est une méthode simplifiée, basée sur les contraintes. Elle admet de faire les calculs des contraintes en 

supposant un diagramme linéaire : 

 1. calcul les contraintes 𝝈𝒎𝒂𝒙 et 𝝈𝒎𝒊𝒏 

 2.on découpe le diagramme de contrainte en bande de largeur donnés par : 

3. calcul les longueurs‘Lc’et ‘Lt’ : 

Avec  

{
  
 

  
 
𝑁: 𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙𝑎𝑝𝑝𝑙𝑖𝑞𝑢é.         
𝑀:𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑓𝑙é𝑐ℎ𝑖𝑠𝑠𝑎𝑛𝑡𝑎𝑝𝑝𝑙𝑖𝑞𝑢é
𝐴: 𝑆𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙𝑒𝑑𝑢𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒
𝑉: 𝑏𝑟𝑎𝑠𝑑𝑒𝑙𝑒𝑣𝑖𝑒𝑟.                               
𝐼: 𝐼𝑛𝑒𝑟𝑡𝑖𝑒𝑑𝑢𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒                             
𝐿𝑐: 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑒𝑢𝑟𝑑𝑒𝑙𝑎𝑧𝑜𝑛𝑒𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑖𝑚é𝑒
𝐿𝑡: 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑒𝑢𝑟𝑑𝑒𝑙𝑎𝑧𝑜𝑛𝑒𝑡𝑒𝑛𝑑𝑢𝑒

 

On distingue 3 cas ; le premier est la section partiellement comprimée ; la deuxième section entièrement 

comprimée ; et la dernière section entièrement tendue. 
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V.4.1.5.Les Voiles à étudier 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

 

 

 

 

Les caractéristiques géométriques des voiles Vx4, Vy1 ; Vx1 

Vy4(S-sol ; RDC.......;6ème) Vy4(7ème..........11ème) 

 

Vy1(S-sol ; RDC;..............;6ème) Vy1(7ème;......... ;11ème) 

 

Vx1(S-sol ; RDC;..............;6ème) Vx1(7ème;......... ;11ème) 
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Tab V.28. ferraillage voile Vx4S-sol ; RDC ;1er ;2ème) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tab V.29  ferraillage du voile Vx4 (3 ;4;5 ;6;7eme) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

L  ( m ) = 2,25 B ( m² ) = 0,93  

e  ( m ) = 0,2 I  ( m ᵌ ) = 0,531

V'  ( m ) = 1,125 h ( m  ) = 3,96

V  ( m ) = 1,125

2

N  ( KN ) 1314,15 -2239,881

M ( KN.m ) -1724,19 5066,01

V ( KN ) 127,49 Lc ( m ) 0,689817607

1,560182393

Fc28 (Mpa) 25 Fe (Mpa) 400

Fbu (Mpa) 18,48 fst (Mpa) 400

Ft28 (Mpa) 2,1 τadm (MPA) 5  

d (m)    ≤ 0,46

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3

d1 ( m ) 0,4 d2 ( m ) 0 d3 ( m ) 0

e1 ( m ) 0,2 e2 ( m ) 0 e3 ( m ) 0

σ1 (KN/m²) 1930,4123 σ2 (KN/m²) 965,20615 σ3 (KN/m²) 3767,185

N1 (KN) 279,857 N2 (KN) 0 N3 (KN) 0

Av1 (cm²) 6,9965 Av2 (cm²) 0 Av3 (cm²) 0

Avj (cm²) 3,505975

Amin (cm²) 13,95

Amin (cm²) 1,379635215

Amin (cm²) 6,24072957

St (cm) ≤ 30       On prend   St (cm) = 10, 15, 20

2*(5T16/10 

≡11,31 cm²
/

2 nappes 

T12/15

AH1 (cm²) 1,749125 AH2 (cm²) 0 AH3 (cm²) 0

Cadre 

2*7T8 

e=15cm /ml ≡       

7.04 cm²

2*7T8 e=15cm 

/ml ≡       7.04 

cm²

2*7T8 e=15cm 

/ml ≡       7.04 

cm²

1,4V (KN) 178,486

τ (MPA) 0,396635556 < τadm (MPA) 5

σmax ( KN /m² )

Ferraillage des voiles par la méthode des contraintes (R.P.A99/03)

Voile Vy4/S-S→E6
I.°/ Caracteristiques géométriques

II.°/ CaIcul Des Contraintes

Normale / Accidentelle (1/2) 

5°/ Ferraillage choisie

III.°/ Ferraillage Horizontale

1°/ Section de ferraillage R.P.A

IV.°/ Contraintes de Cisaillement

σmin ( KN /m² )

Lt ( m )

→ Section Partiélement comprimée 

II.°/ Ferraillage Vertical

1°/ Section de ferraillage

Prendre 3 Tronçons  

3°/ Pourcentage min préconisé par le RPA

Dans tous le voile

Dans la zone comprimée

4°/ Espacement des barres

Dans la zone tendue

2°/ Aramature de couture

 

L  ( m ) = 2,1 B ( m² ) = 0,585  

e  ( m ) = 0,15 I  ( m ᵌ ) = 0,304

V'  ( m ) = 1,05 h ( m  ) = 2,88

V  ( m ) = 1,05

2

N  ( KN ) 353,26 -263,423

M ( KN.m ) -251,1 1471,15

V ( KN ) 65,63 Lc ( m ) 0,31891901

1,78108099

Fc28 (Mpa) 25 Fe (Mpa) 400

Fbu (Mpa) 18,48 fst (Mpa) 400

Ft28 (Mpa) 2,1 τadm (MPA) 5  

d (m)    ≤ 0,22

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3

d1 ( m ) 0,4 d2 ( m ) 0 d3 ( m ) 0

e1 ( m ) 0,15 e2 ( m ) 0 e3 ( m ) 0

σ1 (KN/m²) 1282,6066 σ2 (KN/m²) 641,3033 σ3 (KN/m²) 1140,7552

N1 (KN) 82,613 N2 (KN) 0 N3 (KN) 0

Av1 (cm²) 2,0654 Av2 (cm²) 0 Av3 (cm²) 0

Avj (cm²) 1,804825

Amin (cm²) 8,775

Amin (cm²) 0,47837851

Amin (cm²) 5,34324298

St (cm) ≤ 22,5       On prend   St (cm) = 10, 15, 20

2*(5T10/10 

≡7,85 cm²
/

2 nappes 

T10/15

AH1 (cm²) 0,51635 AH2 (cm²) 0 AH3 (cm²) 0

Cadre 

2*7T8 

e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

2*7T8 

e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

2*7T8 

e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

1,4V (KN) 91,882

τ (MPA) 0,29168889 < τadm (MPA) 5

5°/ Ferraillage choisie

III.°/ Ferraillage Horizontale

1°/ Section de ferraillage R.P.A

IV.°/ Contraintes de Cisaillement

2°/ Aramature de couture

3°/ Pourcentage min préconisé par le RPA

Dans tous le voile

Dans la zone comprimée

Dans la zone tendue

4°/ Espacement des barres

Prendre 3 Tronçons  

Ferraillage des voiles par la méthode des contraintes (R.P.A99/03)

Voile Vy4/E7→E11

I.°/ Caracteristiques géométriques

II.°/ CaIcul Des Contraintes

Normale / Accidentelle (1/2) 

σmax ( KN /m² )

σmin ( KN /m² )

Lt ( m )

→ Section Partiélement comprimée 

II.°/ Ferraillage Vertical

1°/ Section de ferraillage
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V.4.1.6.Schémas de ferraillage Vx4 

 

              Tab V.30.  Schéma de ferraillage du Vy4 

Fig  V.2.  schéma de ferraillage du  Vy4 (Ssol ;rdc;...6eme) 

 

Fig V.3.   schéma de ferraillage du  Vy4 (7eme ;.... ;11eme) 
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Tab V.31  ferraillage du voile Vy1 (ssol ;rdc;.......;6eme) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tab.Erreur ! Il n'y a pas de texte répondant à ce style dans ce 

document..1 : ferraillage du voile Vy1 (7éme.........;11eme) 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

L  ( m ) = 2,5 B ( m² ) = 0,645  

e  ( m ) = 0,2 I  ( m ᵌ ) = 0,345

V'  ( m ) = 0,86 h ( m  ) = 3,96

V  ( m ) = 1,64

2

N  ( KN ) 1027 -777,314

M ( KN.m ) -950,58 6110,948

V ( KN ) 144,03 Lc ( m ) 0,282115431

2,217884569

Fc28 (Mpa) 25 Fe (Mpa) 400

Fbu (Mpa) 18,48 fst (Mpa) 400

Ft28 (Mpa) 2,1 τadm (MPA) 5  

d (m)    ≤ 1,48

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3

d1 ( m ) 0,5 d2 ( m ) 0,4 d3 ( m ) 0

e1 ( m ) 0,2 e2 ( m ) 0,2 e3 ( m ) 0

σ1 (KN/m²) 8852,5902 σ2 (KN/m²) 4426,2951 σ3 (KN/m²) 3631,1737

N1 (KN) 748,177 N2 (KN) 354,103608 N3 (KN) 0

Av1 (cm²) 18,7045 Av2 (cm²) 8,8526 Av3 (cm²) 0

Avj (cm²) 3,960825

Amin (cm²) 9,675

Amin (cm²) 0,564230861

Amin (cm²) 8,871538278

St (cm) ≤ 30       On prend   St (cm) = 10, 15, 20

2*(6T16/10 

≡24,13 cm²

2*(5T14)/15cm  

=15,39 cm²
2 nappes 

T12/15

AH1 (cm²) 4,676125 AH2 (cm²) 2,21315 AH3 (cm²) 0

Cadre 

2*7T8 

e=15cm /ml ≡       

7.04 cm²

2*7T8 e=15cm 

/ml ≡       7.04 cm²

2*7T8 e=15cm 

/ml ≡       7.04 

cm²

1,4V (KN) 201,642

τ (MPA) 0,403284 < τadm (MPA) 5

σmax ( KN /m² )

Ferraillage des voiles par la méthode des contraintes (R.P.A99/03)

Voile Vy1,Vy2,Vy3 et Vy2/S-S→E6
I.°/ Caracteristiques géométriques

II.°/ CaIcul Des Contraintes

Normale / Accidentelle (1/2) 

5°/ Ferraillage choisie

III.°/ Ferraillage Horizontale

1°/ Section de ferraillage R.P.A

IV.°/ Contraintes de Cisaillement

σmin ( KN /m² )

Lt ( m )

→ Section Partiélement comprimée 

II.°/ Ferraillage Vertical

1°/ Section de ferraillage

Prendre 3 Tronçons  

3°/ Pourcentage min préconisé par le RPA

Dans tous le voile

Dans la zone comprimée

4°/ Espacement des barres

Dans la zone tendue

2°/ Aramature de couture

 

L  ( m ) = 2,425 B ( m² ) = 0,498  

e  ( m ) = 0,15 I  ( m ᵌ ) = 0,276

V'  ( m ) = 0,945 h ( m  ) = 2,88

V  ( m ) = 1,48

2

N  ( KN ) 440,76 291,902

M ( KN.m ) -173,24 1814,029

V ( KN ) 94,98 Lc ( m ) 0,33612799

2,08887201

Fc28 (Mpa) 25 Fe (Mpa) 400

Fbu (Mpa) 18,48 fst (Mpa) 400

Ft28 (Mpa) 2,1 τadm (MPA) 5  

d (m)    ≤ 0,23

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3

d1 ( m ) 0,5 d2 ( m ) 0,4 d3 ( m ) 0

e1 ( m ) 0,15 e2 ( m ) 0,15 e3 ( m ) 0

σ1 (KN/m²) 2121,8969 σ2 (KN/m²) 1060,94845 σ3 (KN/m²) 1032,4464

N1 (KN) 147,598 N2 (KN) 63,656907 N3 (KN) 0

Av1 (cm²) 3,69 Av2 (cm²) 1,5915 Av3 (cm²) 0

Avj (cm²) 2,61195

Amin (cm²) 7,47

Amin (cm²) 0,504191982

Amin (cm²) 6,266616036

St (cm) ≤ 22,5       On prend   St (cm) = 10, 15, 20

2*(3T12/20 

≡6,79 cm²

2*(2T10)/20cm  =3,14 

cm²

2 nappes 

T10/25

AH1 (cm²) 0,9225 AH2 (cm²) 0,397875 AH3 (cm²) 0

Cadre 

2*7T8 

e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

2*7T8 e=15cm /ml ≡       

7.04 cm²

2*7T8 

e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

1,4V (KN) 132,972

τ (MPA) 0,36555876 < τadm (MPA) 5

5°/ Ferraillage choisie

III.°/ Ferraillage Horizontale

1°/ Section de ferraillage R.P.A

IV.°/ Contraintes de Cisaillement

2°/ Aramature de couture

3°/ Pourcentage min préconisé par le RPA

Dans tous le voile

Dans la zone comprimée

Dans la zone tendue

4°/ Espacement des barres

Prendre 3 Tronçons  

Ferraillage des voiles par la méthode des contraintes (R.P.A99/03)

Voile Vy1,Vy2,Vy3 et Vx2/E7→E11

I.°/ Caracteristiques géométriques

II.°/ CaIcul Des Contraintes

Normale / Accidentelle (1/2) 

σmax ( KN /m² )

σmin ( KN /m² )

Lt ( m )

→ Section Partiélement comprimée 

II.°/ Ferraillage Vertical

1°/ Section de ferraillage
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V.4.1.7.Schémas de ferraillage Vy1 

Tab V.33.  Schéma de ferraillage du  Vy1 

Fig  V.4.  schéma de ferraillage du  Vy1 (Ssol ; rdc;1;2eme) 

 

Fig  V.5.  Schéma de ferraillage du  Vy1 (3;4;5 ;6;7eme) 
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Tab  V.34.  ferraillage du voile Vx1 + Ex (ssol ;rdc ;1er ;2eme) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tab  V.35.  ferraillage du voile Vx1 + Ex (3 ;4;5 ;6;7eme) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

L  ( m ) = 1,85 B ( m² ) = 0,6  

e  ( m ) = 0,2 I  ( m ᵌ ) = 0,156

V'  ( m ) = 0,71 h ( m  ) = 3,96

V  ( m ) = 1,14

2

N  ( KN ) 1823,27 -1348,016

M ( KN.m ) -963,86 10082,376

V ( KN ) 153,28 Lc ( m ) 0,218175335

1,631824665

Fc28 (Mpa) 25 Fe (Mpa) 400

Fbu (Mpa) 18,48 fst (Mpa) 400

Ft28 (Mpa) 2,1 τadm (MPA) 5  

d (m)    ≤ 1,09

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3

d1 ( m ) 0,3 d2 ( m ) 0,3 d3 ( m ) 0

e1 ( m ) 0,2 e2 ( m ) 0,2 e3 ( m ) 0

σ1 (KN/m²) 9033,1048 σ2 (KN/m²) 4516,5524 σ3 (KN/m²) 6375,2219

N1 (KN) 573,465 N2 (KN) 270,993144 N3 (KN) 0

Av1 (cm²) 14,3367 Av2 (cm²) 6,7749 Av3 (cm²) 0

Avj (cm²) 4,2152

Amin (cm²) 9

Amin (cm²) 0,436350669

Amin (cm²) 6,527298661

St (cm) ≤ 30       On prend   St (cm) = 10, 15, 20

2*(4T16/10 

≡16,08 cm²

2*(3T12)/10cm  

=6,79 cm²
2 nappes 

T12/15

AH1 (cm²) 3,584175 AH2 (cm²) 1,693725 AH3 (cm²) 0

Cadre 

2*7T8 

e=15cm /ml ≡       

7.04 cm²

2*7T8 e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

2*7T8 e=15cm 

/ml ≡       7.04 

cm²

1,4V (KN) 214,592

τ (MPA) 0,579978378 < τadm (MPA) 5

σmax ( KN /m² )

Ferraillage des voiles par la méthode des contraintes (R.P.A99/03)

Voile Vx1,Vx3,Vx4 et Vy5/S-S→E6
I.°/ Caracteristiques géométriques

II.°/ CaIcul Des Contraintes

Normale / Accidentelle (1/2) 

5°/ Ferraillage choisie

III.°/ Ferraillage Horizontale

1°/ Section de ferraillage R.P.A

IV.°/ Contraintes de Cisaillement

σmin ( KN /m² )

Lt ( m )

→ Section Partiélement comprimée 

II.°/ Ferraillage Vertical

1°/ Section de ferraillage

Prendre 3 Tronçons  

3°/ Pourcentage min préconisé par le RPA

Dans tous le voile

Dans la zone comprimée

4°/ Espacement des barres

Dans la zone tendue

2°/ Aramature de couture

 

L  ( m ) = 1,76 B ( m² ) = 0,39  

e  ( m ) = 0,15 I  ( m ᵌ ) = 0,103

V'  ( m ) = 0,68 h ( m  ) = 2,88

V  ( m ) = 1,08

2

N  ( KN ) 352,01 1563,247

M ( KN.m ) 100,07 -146,688

V ( KN ) 82,69 Lc ( m ) 1,60901714

0,15098286

Fc28 (Mpa) 25 Fe (Mpa) 400

Fbu (Mpa) 18,48 fst (Mpa) 400

Ft28 (Mpa) 2,1 τadm (MPA) 5  

d (m)    ≤ 1,08

Tronçon 1 Tronçon 2 Tronçon 3

d1 ( m ) 0,3 d2 ( m ) 0,3 d3 ( m ) 0

e1 ( m ) 0,15 e2 ( m ) 0,15 e3 ( m ) 0

σ1 (KN/m²) 619,0429 σ2 (KN/m²) 309,52145 σ3 (KN/m²) 436,2444

N1 (KN) 10,628 N2 (KN) 13,92846525 N3 (KN) 0

Av1 (cm²) 0,2657 Av2 (cm²) 0,3483 Av3 (cm²) 0

Avj (cm²) 2,273975

Amin (cm²) 5,85

Amin (cm²) 2,413525707

Amin (cm²) 0,452948586

St (cm) ≤ 22,5       On prend   St (cm) = 10, 15, 20

2*(4T10/10 

≡6,26 cm²

2*(3T10)/10cm  =4,71 

cm²

2 nappes 

T10/15

AH1 (cm²) 0,066425 AH2 (cm²) 0,087075 AH3 (cm²) 0

Cadre 
2*7T8 e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

2*7T8 e=15cm /ml ≡       

7.04 cm²

2*7T8 

e=15cm /ml 

≡       7.04 cm²

1,4V (KN) 115,766

τ (MPA) 0,438507576 < τadm (MPA) 5

5°/ Ferraillage choisie

III.°/ Ferraillage Horizontale

1°/ Section de ferraillage R.P.A

IV.°/ Contraintes de Cisaillement

2°/ Aramature de couture

3°/ Pourcentage min préconisé par le RPA

Dans tous le voile

Dans la zone comprimée

Dans la zone tendue

4°/ Espacement des barres

Prendre 3 Tronçons  

Ferraillage des voiles par la méthode des contraintes (R.P.A99/03)

Voile Vx1,Vx3,Vx4 et Vy5/E7→E11

I.°/ Caracteristiques géométriques

II.°/ CaIcul Des Contraintes

Normale / Accidentelle (1/2) 

σmax ( KN /m² )

σmin ( KN /m² )

Lt ( m )

→ Section Partiélement comprimée 

II.°/ Ferraillage Vertical

1°/ Section de ferraillage
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V.4.1.8.Schémas de ferraillage voile Vx1  

Tab  V.36. schéma de ferraillage du  Vy1 

Fig  V.6.  Schéma de ferraillage du  Vy1 (S-sol ;rdc;1;2eme) 

 

Fig  V.7.  Schéma de ferraillage du Vy1 (3;4;5 ;6;7eme) 
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Chapitre VI : ETUDE DE 

L’INFRASTRUCTURE 
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VI.1.Introduction : 

L’infrastructure est l’ensemble des éléments, qui ont pour objectif le support des charges de la 

superstructure et les transmettre au sol. Cette transmission peut être directe (semelles posées directement 

sur le sol : fondations superficielles) ou indirecte (semelles sur pieux : fondations profondes) et cela de 

façon à limiter les tassements différentiels et les déplacements sous l’action des forces horizontales. 

Elle constitue donc la partie essentielle de l’ouvrage, puisque de sa bonne conception et réalisation, 

découle la bonne tenue de l’ensemble. 

VI.2.Choix du type des fondations : 

      Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants : 

-La capacité portante du sol. 

-Les Charges transmises au sol. 

-La distance entre axes des poteaux. 

-La profondeur du bon sol. 

Pour le choix du type de fondation, on vérifie dans l’ordre suivant : les semelles isolées, les semelles 

filantes et le radier général et enfin on opte pour le choix qui convient.  

-Selon le rapport du sol, la contrainte admissible est 1.75 bar à une profondeur de 4 m. 

VI.3.Combinaisons d’actions à considérer :  

     D’après le RPA99 (Article 10.1.4.1) les fondations superficielles sont dimensionnées selon les 

combinaisons d’actions suivantes : 

1). EQG   

2). EG8.0   

VI .4.Etude des fondations  

Vérification des semelles isolées  

 La vérification à faire est : 
sol

S

N
 → S=A× 𝐵 ≥

𝑁

sol
 

Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée : 

N : l’effort normal agissant sur la semelle obtenue par la surface d’appui de la semelle. 

sol  : Contrainte admissible du sol 
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                              Fig  VI.8. Schéma de la Semelle isolée de fondation. 
 

sol

N
BA


         ;                N = 1568,36 KN ;     sol =0.175MPa 

 On a une semelle et un poteau homothétique : B
b

a
A

b

B

a

A
  on remplace la valeur de 

Adans (*) et on trouve la valeur de B : m
N

a

b
B

sol

3
175

36,1568

6.0

6.0



  . 

On remarque qu’il y aun chevauchement entre les semelles, en tenant compte des entres axes des 

poteaux dans les deux sens, donc le choix des semelles isolées dans notre cas ne convient pas. 

Vérification des semelles filantes  

Pour cette vérification, on doit déterminer la semelle filante la plus sollicitée en utilisant le logiciel ETABS 

V16, pour tirer les efforts normaux situé sous les fils des portiques. 

 

Fig.VI.2.Les différentes files de semelles filantes. 

Tab.VI.1.L’effort revenant dans chaque file de portique : 

Les files Fille«1» Fille «2» Fille «3» Fille «4» Fille «5 » Fille «6» 

La somme(KN) 6145,031 8685,098 9460,815 12523,825 7046,271 9887,414 
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  D’après les résultats de tableau précédant on constate que la file 4 est la plus sollicitée. De longueur L et 

largeur B, située sous un portique formé de 7 poteaux N1, N2, N3, N4, N5 N6, N7 avec un débord de 0.5m de 

chaque cotée. 

La surface totale des semelles se calcul par la formule suivante  

N

B×L
≤ σsol ⇒ B ≥

Ns

σsol×L
→ B ≥

12523,825

175×22.65
= 𝟑. 𝟏𝟔𝐦. 

 

Fig.VI.3.L’effort normal dans chaque poteau da la file la plus sollicitée. 

Vu que l’entraxe minimal de deux portiques parallèles est de 2.2m, on remarque qu’il y a  un 

chevauchement entre deux semelles, ce qui revient à dire que ce type de fondation n’est pas  adéquat pour 

notre cas. 

 

Radier général : 

Le radier travaille comme un plancher renversé. 

A - Dimensionnement : 

Le radier est considéré comme infiniment rigide, donc on doit satisfaire les conditions suivantes : 

    – Condition de coffrage : [1] 

ht: hauteur des nervures. 

hr: hauteur de la dalle. 

Lmax: la plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs. (Lmax=4,70m) 

hr≥
𝐿𝑚𝑎𝑥

20
=

470

20
=23,5cm 

ht≥
𝐿𝑚𝑎𝑥

10
=

470

10
=47,0cm 

 

– Condition de rigidité : [2] 

max
2

eL L


  

Le : est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou flexible). 

I : Moment d′inertie de l′élément considéré sur 1ml. 

E : module d’élasticité du béton, E = 3.1×107KN/m2 
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I : inertie de la section du radier. 

K : coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K = 4×104KN/m3. 

b: la largeur de la semelle. 

4

max3
4

48
:

12

t
t

b h L K
On a I h

E

  
  


=67,7cm. 

Donc : h ≥67.7cm. 

On prend ht=75cm 

Le  ≥√
4.𝐸.𝐼

𝐾𝑏
 

4
≥ 3,23m 

Lmax =4,7m ≤ 
π

2
Le = 5,07m .....................................Vérifiée 

La largeur de la nervure 

0,3ht < b < 0,7ht 

Soit       b = 50 cm 

 Calcul de la surface du radier 

Prad = ρ*hr*Sbat 

Prad = 25*0,45*337,81 = 3800,36 KN 

N’ = N + Prad  

N’ = 46892,8987+3800,36 =50693,26 KN 

Srad ≥ 
𝑁′

σ ̅Sol 
 → Srad = 

50693,26

175
 = 289,67 m2 

On pends : Srad = Sbatiment = 337,81 m2 

{
 
 

 
 

hauteur de la nervure  ht = 75cm
la largeur de la nervure b = 50cm

hauteur de la table du radier  hr = 30cm
enrobage d′ = 5cm

La surface du radier  Srad = 337,81m2

 

– Condition de cisaillement : 

τu =
Vd

b.d
 ≤ 
fc28

γb
 0.07   ...............(1) 

Vd = 
𝑁𝑑∗𝐿𝑚𝑎𝑥

2∗𝑆𝑟𝑎𝑑
*b 

Nd : effort normal de calcul issu de la combinaison la plus de favorable. 

Vd = 
46892.89∗4.7∗1

2∗337.81
 = 326.21 KN 

De (1)  → d > 
𝑉𝑑∗γb

0.07∗𝑏∗fc28
 = 0,28m 

  

A partir de ces trois conditions on opte pour : 
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    – ht = 75cm pour les nervures du radier. 

    – hr = 30cm pour la dalle du radier. 

La surface du radier Srad = Sbat = 280.13m2. 

B - Les vérifications : 

Vérification au poinçonnement : 

Selon le BAEL99 (article A.5.2, 41), il faut vérifier la résistance de la dalle au poinçonnement par effort 

tranchant, cette vérification s’effectue comme suit : 

0.045 (A.5.2,42).
cj

d c

b

f
N U h


     

Nd: effort normal de calcul. 

ht: hauteur de la nervure. 

Uc: périmètre du contour au niveau du feuillet moyen. 

 Sous poteaux le plus sollicité : 

Le poteau le plus sollicité est le poteau carré (60×60) cm×cm, le périmètre d’impact est donné par la 

formule suivante :Uc= 2×(A+B)  

{
A = a + ht = 0.60 + 0.75 = 1.35
B = b + ht = 0.60 + 0.75 = 1.35

 → Uc = 5.4m 

→  Nd = 2.23492 MN ≤ 0.045*5.4*0.75*
25

1.5
 = 3.037 MN …………….. Vérifiée  

Pas de risque de poinçonnement 

Vérification de la contrainte dans le sol : 

Calcul des contraintes sous le radier : 

 Sens xx : 

1,2
X G

rad X

M YN

S I
    

N: L’effort normal du aux charges verticales. 

Mx, My : Moments sismique à la base. 

D’après le programme AUTOCADE on a les caractéristiques suivantes : 

IX =5871.52m4et XG =11.14 m. 

IY=15645.51m4 et YG =7.24m. 

MX=4662.37KN.m, MY= 4064.68KN.m. 

N=46892,89KN. 

 

𝜎1 =
46.89237

337.81
 + 
4.66237

5871.52
11,14 = 0.14766MPA 
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𝜎1 =
46.89237

337.81
 - 
4.66237

5871.52
11,14 = 0.12996MPA 

 

𝜎1 et 𝜎2 sont supérieur de zéro donc répartition trapézoïdale des contraintes, il faut 
vérifier que :  

1 23

4
moy sol

 
 


 

 

𝜎m =
3∗0.14766+0.12996

4
  = 0.1432MPA < σsol=0.175MPA 

Donc : La contrainte est  vérifiée dans le sens xx. 

 

 

Sens yy: 

1,2

.Y G

rad y

M XN

S I
  

 

 

𝜎1 =
46.89237

337.81
 + 

4.06468

15645.51
7,24 = 0.14069 MPA 

𝜎1 =
46.89237

337.81
 - 
4.06468

15645.51
7,24 = 0.13693 MPA 

𝜎1 et 𝜎2 sont supérieur de zéro donc répartition trapézoïdale des contraintes, il faut vérifier que :  

1 23

4
moy sol

 
 


   

𝜎m =
3∗0.14069+0.13693

4
  = 0.1397MPA < σsol=0.175MPA 

Donc : La contrainte est vérifiée dans le sens yy. 

 

Sens X-X : moy
 =0.1432 MPa< 0.175MPa. 

Sens Y-Y : moy
 =0.1397 MPa< 0.175 MPa. 

Vérification de la poussée hydrostatique : 

On doit vérifier que : 

                              N ≥ fs× H × Srad×αw 

Avec :  

fs= 1.15 (coefficient de sécurité). 

αw= 10KN/m3 (poids volumique de l’eau). 

Srad= 337.81m (surface du radier). 

                  H = 3.96m (hauteur de la partie enterrée du bâtiment). 
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N=46892.37KN >1.15×10×3.96×337.81=15383.87KN………………Condition Vérifiée. 

 

Vérification à la stabilité au renversement : 

Selon le RPA (ART 10.1.5)    on doit vérifier que ; e = 
𝑀

𝑁
≤ 

𝐵

4
 

- Sens  X-X : e = 
4.66237

46.892
 = 0.0994 ≤  

23.5

4
 = 5.857m ...........................Vérifiée. 

 

- Sens  Y-Y : e = 
4.06468

46.892
 = 0.0867 ≤  

16.6

4
 = 4.150m ..........................Vérifiée 

C - Ferraillage du radier : 

Le radier se calcule comme un plancher renversé, sollicité à la flexion simple causée par la réaction du sol. 
On calculera le panneau le plus défavorable soit le panneau A (figure VI.1) et on optera le même ferraillage 
pour tous le radier. On fait le calcul pour une bande de 1 m. 

a - Calcul des sollicitations : 

u
u

totale

N
Q

S
  

Avec : Nu est l’effort normal ramené par la superstructure, et Pu le poids propre du radier. 

Nu = Nusup+Nurad     → Nurad = 1.35(0.3*25*337.81) = 3420.326 KN 

Nu = 64417.496+3420.326 = 67837.822 KN 

Qu = 
67837.822

337.81
 = 200.816 KN/m2 

Lx =3.15m, Ly =4.70m. 

 
0.0723

0.67 : ............................................ II
0.3895

x

y

Lx
ELU Annexe

Ly







   

  

Mx = ux*Qu*lx2 → Mx = 0.0723*200.816*3.152 = 144.065 KN.m 

My = uy* Mx → My = 0.3895*144.065 = 56.113 KN.m 

 

b - Calcul du ferraillage : 

En tenant compte de la continuité des panneaux, les moments seront réduits ainsi : 

 En travée : 

Mtx= 0.85Mx,       Mty= 0.85My 
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Fig.VI.4.Transfert des charges sur le radier selon les lignes de rupture. 

 En appui : 

 

Max = May = 0.5Mx 

La section à ferrailler est 1×0.3m2. Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

Tab.VI.2.Section des armatures du radier. 

 M (KN.m) Acal(cm2/m) Amin (cm2) Aopt(cm2/m) Choix par (m) St(cm) 

Sens 

X-X 

travée 122.48 15.22 3.061 16.08 8HA16 12.5 

appui 72.032 8.65 3.061        9.24 6HA14 15 

Sens 

Y-Y 

travée 47.696 5.64 2.4 6.79      6HA12 15 

appui 72.032 8.65 3.061  9.24 6HA14 15 

 

Pour une dalle d’épaisseur e>12 cm ; et ρ0> 0.4, la section minimale d’armatures est : 

Ax= ρ 0 × (3− ρ) ×b× h/2. 

 Ay = ρ0×b×h. 

Pour des HAFeE400 ρ0 = 0.0008. 

Ax= 3.061cm2. 

Ay = 2.4cm2. 
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 Espacement des armatures : 

Armatures // Lx:   St = 12.5cm  min (2h, 25cm) = 25cm.

Armatures // Ly:  St = 15cm  min (2h, 25cm) =25cm.





 

A l’ELU : 

 Vérification au cisaillement : 

Vux = 
𝑃𝑢∗𝐿𝑥

2
∗

𝐿𝑦
4

𝐿𝑦
4+𝐿𝑥

4  = 263.183 KN 

Vux = 
𝑃𝑢∗𝐿𝑦

2
∗

𝐿𝑥
4

𝐿𝑦
4+𝐿𝑥

4  = 79.231 KN 

τu = 
Vu

𝑏∗𝑑
 = 
263.183∗10−3

1∗0.25
 = 1.053 MPa < 

0.07

γb
* fc28 = 

0.07

1.5
*25 = 1.16MPa 

La condition est vérifiée, on n’a pas besoin d’armatures transversales. 

A l ’ELS : 

             µx=0.0780 

             µy=0.5469 

N=49426.474KN 

 

Qs = 
49426.474

337.81
 = 146.314 KN/m2 

Mx= µx× Qs× (Lx)2=0.0780×146.314×(3.15)2= 113.241KN.m 

My= µy ×Mx= 61.931KN.m                                                 

 Moment en travée : 

Mtx=0.85Mx=96.255 KN.m. 

Mty=0.85My=52.642 KN.m. 

 Moment en appui : 

 Max=May=0.5Mx=56.621KN.m 

 
Etat limite de compression du béton :

 

En travée : 

156.0 28 


 cb

ser

bc f
I

yM
 MPa. 

2

2

3
2 4

15 -15 0
2

50 15 16.08 -15 16.08 25 0

8.83

15 ( - ) 86015.14 .
3

9.88 15 ................................................... .bc bc

b y
A y A d

y y

y cm

y
I b A d y I cm

MPa MPa Condition vérifiée 


     

     

 

   

  
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 Les contraintes dans l’acier :  

La fissuration est  préjudiciable donc la contrainte de traction des armatures est limitée, c’est le  cas des 

éléments exposés aux intempéries. 

Fissuration nuisible 28

2
min ; 110 201.63 .

3
s t

fe f MPa 
 

    
 

 

 yd
I

M ser

s 



15


 

Les résultats de calcul  des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous : 

Tab.VI.3.Résulte calcule des contraintes : 

Localisation Mser(KN.m) Y (cm) I (cm4) bc (MPa) s (MPa) 

Travée 
xx 96.322 8.83 86015.14 9.88 271.61 

yy 52.67 5.99 38964.57 8.09 358.27 

Appui 56.66 7.05 56337.35 7.09 270.79 

On remarque que la contrainte dans les aciers n’est pas vérifiée donc on augmente la section de ferraillage. 

Tab.VI.4.Vérification des contraintes : 

Localisation Choix par (m) As(cm2) Y (cm) I (cm4) bc (MPa) s (MPa) St(cm) 

Travée 
xx 8HA20     25.13 10.46 117839.78 8.27 178.27 12.5 

yy 6HA14      9.24 7.05 66098.30 5.61 190.64 16 

        Appui 7HA16 14.07 8.37 77913.20 6.08 181.40 14 

 Schéma de ferraillage 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

8HA20 

 

Sens y-y 

                             Fig.VI.5.Schéma de ferraillage de radier. 
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D- 

 

- 

 

 

 

 

 

 

 

 

Ferraillage du débord : 

Il est assimilé à une console de 1 m de largeur. 

Mu = Qu*l2/2 = 64.261 KN.m
  

 

Tab.VI.5.Sections d’armatures du débord. 

M (KN.m)
 

Acal(cm2/m)
 

Amin
 

Aadoptée choix par 
(m)

 

St (cm)
 

Ar 
(cm2/m)

 

Ar
adoptée 

64.261 7.80 3.02 9.24 6HA14 16.5 1.88 3HA10=2.36 

 

Vérification de la contrainte de cisaillement : 

b= 1m, d = 0.25m 

τu = 
Vu

𝑏∗𝑑
 = 
160.653∗10−3

1∗0.25
 = 0.642 MPa < 

0.07

γb
* fc28 = 

0.07

1.5
*25 = 1.16MPa 

 

 

   

 

 

 

 

 

80cm 

Qu=200.816KN/ml 

                                   Fig.VI.6.Schéma statique du débord. 

 

 

                                   Fig.VI.7.Schéma de ferraillage  du débord. 

 

80cm 

             3HA10 

6HA14 
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E-Ferraillage des nervures : 

    Les nervures sont des poutres servant d’appuis pour la dalle du radier. La répartition des charges 

Sur chaque travée est triangulaire ou trapézoïdale selon les lignes de ruptures (voir Fig. VI.1), mais 

Pour simplifier les calculs, on les remplace par des charges équivalentes uniformément reparties. 

   – Pm charge uniforme qui produise le même moment maximum que la charge réelle ; 

   – PV charge uniforme qui produise le même l’effort tranchant maximal que la charge réelle. 

Charge trapézoïdale  Charge triangulaire 

2 2

1 1
2 3 3

gu d
m xg xd

Q
P L L

    
         

    

1 1
2 2 2

gu d
v xg xd

Q
P L L

    
         

  

 

2
' '

2

u xi
v m

xi

Q l
P p

l


  


 

Avec : 

;xd
d

y

L

L
 

y

xg

g
L

L


 

Qu=200.816KN/m², 

Qs=146.314KN/m 

Sens X-X 

 

 

 

Fig.VI.8.Transfert des charges sur le radier selon les lignes de rupture. 

Figure.VI.9.Schéma statique équivalent de la nervure. 
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Sens Y-Y : 

 

 

 

Figure.VI.11.Schéma statique équivalent de la nervure 

 

 Calcul des sollicitations : 

Pour le calcul des sollicitations on utilise la méthode de Caquot : 

Moments aux appuis :    

)(5.8
''

3'3'

dg

ddgg

a
ll

lPlP
M






 

Avec : Les longueurs fictives : 







l

l
l

8.0
'  

Moment en travée : 

)()1()()( 0
l

x
M

l

x
MxMxM dgt   

0 ( ) ( )
2

2

g d

q x
M x l x

M Ml
x

q l


 


 



 

Mg et Md : moments sur appuis de gauche et droite respectivement. 

 

 

Sens longitudinal (Y-Y) : 

Les résultats des calculs sont récapitulés dans le tableau ci-dessous : 

 

Si c’est une travée de rive 

Si c’est une travée intermédiaire 

 

Fig.VI.10.Transfert des charges sur le radier selon les lignes de rupture. 

 

 

 

1.80m 
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Tab.VI.6.Sollicitations sur la nervure dans le sens longitudinal a l’ELU : 

 

Sens 

 

Travée 

L  

(m) 

pm 

(KN) 

Mg 

(KN.m) 

Md 

(KN.m) 

X0 

(m) 

Mt 

(KN.m) 

Vg 

(KN) 

Vd 

(KN) 

 

 

 

X-X 

AB 3.05 384.74 0 -604.25 1.01 -196.27 388.62 784.86 

BC 4.70 452.64 -604.25 -585.78 2.36 -654.87 1067.6 1059.7 

CD 3.40 407.65 -585.78 -382.04 1.85 -109.56 752.94 633.09 

DE 3.60 417.85 -382.04 -359.36 1.72 -233.15 717.02 703.68 

EF 3.20 395.48 -359.36 -571.42 1.43 -46.39 566.51 699.05 

FG 4.70 452.64 -571.42 0 2.66 -825.02 1050.9 807.82 

 

 

 

Y-Y 

AB 1.65 165.67 0 -367.41 0 -22.32 0 273.36 

BC 3.80 494.84 -367.41 -380.18 1.89 -519.42 936.85 943.57 

CD 2.80 281.14 -380.18 -128.36 1.72 -35.64 483.54 303.66 

DE 2.20 220.89 -128.36 -172.23 1.01 15.75 232.05 262.93 

EF 3.15 316.28 -172.23 -188.31 1.56 -212.07 493.05 503.25 

FG 2.25 225.91 -188.31 0 1.37 -123.29 432.37 279.29 
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Tab.VI.7.Sollicitations sur la nervure dans le sens longitudinal a l’ELS : 

 

Sens 

 

Travée 

L 

(m) 

Pm 

(KN) 

Mg 

(KN.m) 

Md 

(KN.m) 

X0 

(m) 

Mt 

(KN.m) 

 

 

 

X-X 

AB 3.05 280.327 0 -440.27 1.01 -143.01 

BC 4.70 329.797 -440.27 -426.80 2.36 -477.13 

CD 3.40 297.016 -426.27 -278.35 1.85 -80.06 

DE 3.60 304.444 -278.35 -261.83 1.72 -223.15 

EF 3.20 288.151 -261.83 -633.20 1.43 55.31 

FG 4.70 329.797 -633.20 0 2.66 -510.55 

 

 

 

Y-Y 

AB 1.65 120.709 0 -267.69 0 -16.26 

BC 3.80 360.545 -267.69 -276.95 1.89 -378.47 

CD 2.80 204.639 -276.95 -93.46 1.72 -25.84 

DE 2.20 160.945 -93.49 -125.49 1.01 11.46 

EF 3.15 230.444 -125.49 -137.19 1.56 -154.51 

FG 2.25 164.603 -137.19 0 1.37 -85.29 

 

 Ferraillage des nervures ; 

Le ferraillage se fera pour une section en T en flexion simple. 

h=0.75 m 

h0=0.30m 

b0=0.50m 

d=0.70m 

b−b0

2
 ≤ min(

𝐿𝑥

2
 ; 
𝐿𝑦

10
)  ........(CBA.ART 4.1.3) 

 

Sens Y-Y : 

b−0.50

2
 ≤ min(2.35 ; 0.165) = 0.165m 

Donc b = 83cm → b1 = 16.5 cm 

 

 

b1 

h 

b 

h0 

b0 

Fig.VI.12.Section à ferrailler. 
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Sens X-X : 

b−0.50

2
 ≤ min(2.35 ; 0.305) = 0.305m 

Donc b = 1.11cm → b1 = 30.5 cm 

 

Les résultats du ferraillage sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous : 

 

 

 

 

Tab.VI.8.Résumé des résultats (ferraillage des nervures dans le sens Y-Y) : 

 Sens Localisation Mu(KNm) Acal (cm2) Amin (cm2) Aadopté (cm2) Choix 

Y-Y 
Travée -519.42 22.39        10.06 25.13 8HA20 

Appui -380.18 16.58 10.06 18.85 6HA20 

 

Tab.VI.9.Résumé des résultats (ferraillage des nervures dans le sens X-X). 

 Sens Localisation Mu(KNm) Acal (cm2) Amin (cm2) Aadopté (cm2) Choix 

X-X 
Travée -825.02 35.92 10.06 40.25 5HA20+5HA25 

Appui -624.25 28.48 10.06 31.42 10HA20 

 

 

 

 

 Vérifications : 

A l’ELU : 

 Vérification de l’effort tranchant : 

280.15
min( ;4MPa) 2.5MPau c

u

b

V f

b d
 


   


 

Les résultats sont présentés dans le tableau ci-dessous : 

Tab.VI.10.Vérification de l’effort tranchant : 

 

 

Sens Vu (KN) bu (MPa) bu (MPa) Observation 

Sens Y-Y 943.57 1.62 2.5 Vérifiée 

Sens X-X 1067.65 1.37 2.5 Vérifiée 
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A l’ELS : 

 État limite de compression du béton : 

156.0 28 


 cb

ser

bc f
I

yM
 MPa 

 Les contraintes dans l’acier : 

La fissuration est  préjudiciable donc  La contrainte  de traction des armatures est limitée, c’est le  cas des 

éléments exposés aux intempéries. 

2
min( ,110 ) 201,63MPa

3
s e tjf f      

( )
15 201.63MPaser

s s

M d y

I
 

 
     

Calcul de y  :  

2
' '

15( ) 15 ( ' ) 0
2

s s s s

b y
A A y d A d A


          

Calcul de I :  

3
2 ' 20 15 ( ) ( ')

3
s s

b y
I A d y A y d


          . 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :  

 

Tab.VI.11.Résumé des résultats (vérification des contraintes) : 

Sens M(KN.m) 
Y 

(cm) 
I (cm4) 

bc

(MPa) 

bc

(MPa) 
s (MPa) s (MPa) 

 

OBS 

Y-Y 
travée 378.47 21.08 1161264 6.87 15 239.15 201.63 N.V 

appui 276.95 18.69 925028 5.59 15 230.4 201.63 N.V 

X-X 
travée 510.57 22.68 1783555 6.49 15 203.16 201.63 N.V 

Appui 633.20 20.50 1473562 8.81 15 319.04 201.63 N.V 

On remarque que la contrainte dans les aciers n’est pas vérifiée donc on augmente la section de ferraillage. 

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous : 

Tab.VI.12.Résumé des résultats (Ré-vérification des contraintes) : 

  Localisation Choix par (m) As (cm2) Y (cm) I (cm4) bc (MPa) s (MPa) 

Y-Y 
Travée 10HA20 31.42 23.08 1377705 6.34 193.32 

Appui 5HA16+5HA20 25.76 21.29 1183780 4.98 170.92 

X-X 
Travée 7HA20+5HA25 46.53 24.04 1988344 6.17 177.02 

Appui 10HA25+2HA20 55.37 25.73 2258000 7.22 186.18 
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 Armatures transversales :  

ϕt ≤ 𝑚𝑖𝑛 [
ht

35
;
b0

10
; ϕlmax] = 𝑚𝑖𝑛[21,43; 50; 25]mm = 21.43mm 

ϕt ≤ 21.43mm 

                          Soit .10mmt 
 

 Espacement des aciers transversaux : 

  Soit 5HA10=3.93 cm² (cadre entourant les barre des angles plus un petit cadre pour ceux des milieux + 

épingle) 

1) St ≤ min (0.9d ; 40cm) → St ≤ min (67.5; 40cm)cm → St ≤ 40cm 

2) St ≤ 
𝐴∗fe

0.4∗𝑏0
 = 
3.93∗400∗10^−4

0.4∗0.5
 = 78.6cm 

3) St ≤ 
𝐴∗fe

𝑏0(𝜏𝑢−0.3∗fe)
 = 
0.8∗3.93∗400∗10^−4

0.5∗(2.34−0.3∗2.1)
  = 12.26cm 

Soit St=10cm. 

Les armatures de peau : 

Vu la hauteur importante des nervures, il est indispensable de mettre des armatures de peau, afin 

d’éliminer tous risques de fissuration du béton. 

Ce qui donne : Ap = 0.2%(b0*h) = 0.002*(50*75) = 7,5cm2 

 On opte pour    4HA16 = 8.04 cm2   → 2HA16 / face 

Fig.VI.13.Schémas de ferraillage des nervures 

  

 

Appui Travée 

 

   
 

  

 

 

 

5HA20  

 

 

 

    5HA16  

    5HA20      5HA20  
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VI.5.Voile périphérique : 

VI.5.1.Introduction : 

 Selon le RPA99, les ossatures au-dessus du niveau de base du bâtiment, doivent comporter un voile 

périphérique contenu entre le niveau des fondations et le niveau de base, il doit satisfaire les  exigences 

minimales suivantes : 

- L’épaisseur minimale est de 15 cm. 

- Il doit contenir deux nappes d’armatures. 

- Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans les deux sens. 

- Les ouvertures dans le voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière importante. 

VI.5.2. Dimensionnement des voiles : 

- La hauteur   h=3.60 m 

- La longueur L=4.80m 

- L’épaisseur  e=15cm 

 VI.5.3.Caractéristiques du sol  

- Le poids spécifique     γh = 18 KN/m  

-   L’ongle de frottement φ = 30°  

- La cohésion                  c=0 KN/ 2
m  

Sens Y-Y 

  

Appui Travée 

Sens X-X 
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+ = 

)(G  )(Q  

 

 

 VI.5.4. Evaluation des charges et surcharges  

Le voile périphérique et soumis à : 

 La poussée des terres : 

))
24

(2)
24

((
2 

  tgctghG
 

G = 3.60*(18*tg
2(
𝜋

4
 - 
30

2
)  

G = 16.82KN/m 

 Surcharge accidentelle : 

q= 10 KN/ 2
m  

2
( )

4 2
Q q tg

 
    

Q= 2,60 KN/ml 

VI.5.5. Ferraillage du voile :    

Le voile périphérique sera calculé comme une dalle pleine sur quatre appuis  uniformément chargée, 

l’encastrement est assuré par le plancher, les poteaux  et les fondations. 

 

A L’ELU : 
 
σmin = 1.5*Q = 3.9 KN/m 

 
 
 
 
 
 
 
 

                   Fig.VI.14.Répartition des contraintes sur le voile. 

 
σman = 1.35*G + 1.5*Q = 26.61KN/m 
 

σmoy= 
3∗σman+σmin 

4
 = 20.93 KN/m2 

 
qu = σmoy *1 ml = 20.93 KN/ml 
 
Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dont les caractéristiques sont : 

LX = 3.6m    b =100 cm  

LY = 4.8m    e =15cm   

ρ =  
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 = 0.75 > 0.4 → La dalle porte dans les deux sens. 



 

159 

 

yxy

uxxx

MM

qLM









00

2

0

 

ρ = 0.75 → ELU : {
𝑼𝒙 = 0.0621
𝑼𝒚 = 0.5105

 ..................................................................(ANNEXEI) 

 
M0X= 16.85KN.m 
 
M0Y= 8.59KN.m 
 
MTX=0.85* M0X = 14.32KN.m 
 
MTY=0.85* M0Y = 7.31KN.m 
 
MAX=0.5*M0X = 8.42KN.m 
 
MAY=0.5*M0X = 4.29KN.m 
 
 

 

Les sections d’armatures sont récapitulées dans le tableau ci-dessous : 

 Avec : 

min 0.1%A b h  …………………………………………condition exigée par le RPA. 

Les résultats de calcul sont représentés dans le tableau suivant : 

 

Tab.VI.13.Section des armatures du voile périphérique : 

 Sens M (KN.m) 
bu    Z (m) A (cm²) 

minA  (cm²) 
adoptéA  (cm²) 

Travée x-x 14.32 0.059 0.077 0.126 3.26 1.5 4HA12= 4.52 

y-y 7.31 0.031 0.039 0.128 1.64 1.5 4HA8= 2.01 

Appui 8.42 0.035 0.045 0.128 1.89 1.5 4HA10= 3.14 

 

 Espacements :  

 

 

: min 2 ;25 25 25

: min 2 ;25 25 25

t t

t t

sensxx S e cm cm S cm

sensyy S e cm cm S cm

    


    

 

VI.5.6.Vérifications : 

 Vérification de l’effort tranchant : 

On doit vérifier que : 

28
0.15

min( ;4 )c
u

b

fV
MPa

b d
 




  


 =2.5 MPa, (fissuration nuisible). 
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Tab.VI.14.Vérification de l’effort tranchant : 

 

A L'ELS 

σmin = 1*Q = 2.6 KN/m 
 
σman = 1*G + 1*Q = 15.215KN/m 
 

 ρ = 0.75 → ELU : {
𝑼𝒙 = 0.0684
𝑼𝒚 = 0.6447

 ................................................................(ANNEXEII) 

 
 
 
 
M0X= 13.49KN.m 
 
M0Y= 8.69KN.m 
 
MTX=0.85* M0X = 11.46KN.m 
 
MTY=0.85* M0Y = 7.39KN.m 
 
MAX=0.5*M0X = 6.74KN.m 
 
MAY=0.5*M0X = 4.35KN.m 

 

 Vérification des contraintes : 

Contraintes du bêton et l’acier ; 

On doit vérifier : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Sens Vu (KN) bu (MPa) bu (MPa) Observation 

Sens X-X 25.12 0.27 2.5 Vérifiée 

Sens Y-Y 36.53 1.25 2.5 Vérifiée 

 .
15

.63.201110,
3

2min

.6.0

..

28

28

yd
I

M

MPaf
f

f

Y
I

M

ser

S

t

e

S

cbc

bc

ser

bc
























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Tab.VI.15.Résumé des résultats (vérification des contraintes) : 

Sens M(KN.m) Y (cm) I (cm4) 
bc

(MPa) 

bc

(MPa) 

s

(MPa) 

s

(MPa) 

 

OBS 

X-X Travée 11.46 3.57 7545.74 3.43 15 214.80 201.63 N.V 

Y-Y Travée 7.39 2.515 3844.81 4.83 15 302.35 201.63 N.V 

appui 6.74 3.060 5608.74 3.68 15 179.7 201.63 V 

On remarque que la contrainte dans les aciers n’est pas vérifiée donc on augmente la section de ferraillage. 

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-dessous : 

 

 

 

Tab.VI.16.Résumé des résultats (Ré-vérification des contraintes) : 

  Localisation Choix par (m) As (cm2) Y (cm) I (cm4) bc (MPa) s (MPa) 

X-X travée 5HA12/20 5.65 3.92 8995.21 4.99 173.54 

Y-Y travée 5HA10/20 3.93 3.37 6742.57 3.69 158.37 

appui 5HA10/20 3.93 3.37 6742.59 3.37 144.48 

 

 Schéma de ferraillage du voile périphérique : 
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Fig.VI.15.Schéma de ferraillage du voile périphérique. 
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                                                                        Conclusion 

 

       L’étude d’une structure en génie civil nécessite des connaissances dans les différents domaines des 

génies de la construction, elle commence par l’exploitation des données géométriques (plan 

d’architecture), et des données géotechniques du site l’implantation de l’ouvrage et des détails concernant 

la géologie et la sismicité de la région, à cela s’ajoute la connaissance détaillée des matériaux utilisé dans la 

région et évidement leur qualité. 

Le dimensionnement d’une structure commence par la définition des objectifs de comportement qui sont 

concrétisé par les différentes hypothèses de calculs et application des règlements en vigueurs. 

   Le pré dimensionnement des éléments de la structure en utilisant les données disponibles nous permet 

de donner une idée générale sur les dimensions des éléments et l’évaluation des charges en appliquant les 

prescriptions des documents technique réglementaire et des différents règlements qui régissent le 

bâtiment.  L’étude préalable d’un bâtiment ne peut s’effectuer d’une manière complète sans passer par 

une étude détaillée des déférents éléments, dans le chapitre trois le calcul des éléments du bâtiment nous 

a donné les dimensions et les sections d’armature correspondante à chaque élément. 

   L’étude dynamique de la structure nous a conduit à opter pour un contreventement mixte voiles-

portiques avec justification d’interaction, la disposition adéquate a donné une disposition des voiles dans 

les deux sens (XX) et (YY), les vérifications de l’interaction verticale nous a donné que les voiles reprenne 

moins de 20% et les portique reprennent plus de 80% de la charge verticale à chaque niveau et pour 

l’interaction horizontal les voiles et les portique travail conjointement les voiles reprenne moins de 75% et 

les portique plus de 25%  de la charge horizontale dans les deux directions orthogonales. 

Dans l’étude des éléments porteurs, on a constaté que les poteaux sont ferraillés avec le minimum du 

RPA99, cela est dû au surdimensionnement, et que le RPA99 valorise la sécurité avant l’économie. 

Le choix du type de fondation s’est avéré important tout en respectant les mesures de prévention imposées 

pour la stabilité de la structure. Quoi que nous avons un sol qui a un taux de travaille de 2.4 bars à une 

profondeur de 3 m. Le type de fondation opté est semelles filantes, qui vont assurer la stabilité de notre 

structure. 

Nous espérons que ce travail sera un point de départ pour d’autres projets dans notre vie professionnelle 

et qu’il sera un guide pour les futures promotions. 
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Symboles Et Notations 

A : Aire d'une section d'acier. 

 

A' :Section d'aciers comprimées. 

 

Aser :Section d'aciers pour l'ELS. 

 

Au :Section d'aciers pour l'ELU. 

 

Ar : Section d'un cours d'armature transversal ou 

d'âme. 

 

ELS : Etat limite de service. 

 

ELU :Etat limite ultime. 

 

B : Aire d'une section de béton. 

 

D : Diamètre. 

 

E :Module d'élasticité longitudinale, séisme. 

 

Eh :Module de déformation longitudinal du béton. 

 

Ej :Module d'élasticité instantanée. 

 

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

 

F : Force ou action générale. 

 

G : Action permanente. 

 

 

 

I : Moment d'inertie. 

 

L : Longueur ou portée. 

 

M : Moment en général. 

 

Mu :Moment de calcul ultime. 

 

Mser : Moment de calcul de service. 

 

N :Effort normal. 

 

Nser : Effort normal en service. 

 

Nu : Effort normal de service. 

 

V :Effort tranchant. 

 

P : Charge concentrée appliquée (ELS ou ELU). 

 

Q : Action ou charge variable. 

 

S : Section. 

 

Br : Section réduite. 

 

Ma :Moment sur appui. 

 

Mt :Moment en travée. 

a: Une dimension transversale. 



   

 

 

b: Une dimension longitudinale. 

 

b0 :Épaisseur brute de l'arme d'une section. 

 

d: Hauteur utile. 

 

e: Excentricité, épaisseur. 

 

f :Flèche. 

 

fe : Limite d'élasticité de l'acier. 

 

Fcj : Résistance caractéristique à la compression 

dubéton âgé de j jours. 

 

Ftj : Résistance caractéristique de la traction du 

béton âgé de j jour. 

 

fc28 et ft28 Resistance calculé à 28 jours. 

 

h0 : Epaisseur d'une membrure de béton. 

 

h: Hauteur totale d'une section de béton armé. 

 

i: Rayon de giration d'une section. 

 

j : Nombre de jours. 

 

k :Coefficient en général 

 

l :Longueur ou porté 

 

If :Longueur de flambement. 

 

Is : Longueur de scellement. 

 

St : Espacement des armatures. 

 

x: Coordonnée en général. 

 

y:Coordonnée. 

 

z :Coordonnée d'altitude, bras de levier. 

 

α :Angle en général, coefficient. 

 

γ :Coefficient 

 

ε :Déformation relative. 

 

θ : Coefficient. 

 

λ:Élancement. 

 

μ:Coefficient. 

 

υ : Coefficient de poison. 

 

ρ: Rapport de deux dimensions. 

σ: Contrainte normale. 

σb : Contrainte de compression du béton. 

σs :Contrainte de compression dans l'acier. 

σi :Contrainte de traction. 

 

τ: Contrainte tangente



   

 

                                                                              ANEXE 1 

DALLES RECTANGULAIRES UNIFORMÉMENT CHARGÉES 

ARTICULÉE SUR LEUR CONTOUR 



   

 

 

 

ANNEX 2 

 

 

NOTA : Pour avoir les valeurs de M2 ; il suffit de permuter U et V 

 

 

 

 

 

 

 

 



   

 

 

 

                                                             ANNEXE 3 

SECTION RÉELLES D’ARMATURES 

Section en cm2 de N armature ф en mm 

 

 

 



   

 

 

 

                                                                 ANNEXE 4 

Flexion simple : Section rectangulaireCalcul à ‘ELU 

 



   

 

                                                                  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

    

                                                                                              

 

                             Les Plans  



   

 

 

 

 

 

 



   

 

 

 

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  


