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 ملخص :

 ةخراساني, هذا البناء مدعم بجدران  ينأرضي( طوابق بالإضافة إلى طابقين 08لبناء مؤلف من ) أبعاد العناصر المقاومة إلى قياسيهدف  هذا المشروع أساسا 

 . xyو شكله غير منتظم في المستوي   مسلحة و إطارات مشكلة من أعمدة و جوائز

 . )  RPA99 ver2003( و )BAEL91 Modifié 99كان وفقا لقوانين  )  الأساسية  العناصرقاطع حساب الأبعاد الأولية لم

 ما يعني صلابة البلاطة في هذا المستوي. تم تمثيل البلاطات xyنفترض في هذا المشروع أن عقد البلاطات لا تتحرك على حساب بعضها البعض في المستوي  

 عقد أو أكثر, كما تم توزيع الحمولة عليها مساحيا. 04بواسطة عناصر مساحية تتكون من  المنشأفي 

 .الذي تم بواسطته تمثيل المنشأ ETABS V9.02امج الحساب بواسطة برنالإضافي بعين الاعتبار أوتوماتيكيا  اء( )الالتو التعقفيتم أخذ تأثير 

على البناية. كما تم أيضا تبرير سبب اختيار   (P-Δ)ضعف التأثيرتم في هذا المنشأ تمثيل بعض العناصر الغير مقاومة مثل السلالم و البلكونات. و تم التحقق من 

 . (R=5)معامل التحرك الإجمالي للبناية 

 تم يدويا. مدة و الجوائز .أما عن التي في مقاطع العناصر الغير مقاومة فقدفي تحديد كمية الفولاذ اللازمة في مقاطع الأع  SOCOTECاستعملنا البرنامج 

 بواسطة طريقة   ةالخراساني تم دراسة الجدران 

 نظام البنية التحتية لهذا المبنى هو عبارة عن لبشة )أرضية أساس(. 

Résumé : 

Le présent mémoire consiste en l’étude d’un un bâtiment en R+8+2ssol de forme irrégulière en plan, son système 

de contreventement est composé de voiles et de portiques. 

Le pré dimensionnement des éléments porteurs à été fait conformément au BAEL91 Modifié 99 et à l’RPA99 

ver2003. 

Les planchers  ont été modélisés par des éléments de surface et chargés surfaciquement, et pour faciliter les calculs, 

ils ont été supposés indéformables dans leur plan, et représentés par des diaphragmes rigides,  

L’effet de torsion accidentelle  est  pris en compte automatiquement par le logiciel de calcul ETABS V9.02 lors de 

l’analyse tridimensionnel de la structure. 

Les éléments non structuraux tels que les balcons et les  escaliers ont été modélisés. 

La justification de l’effet  (P-Δ) ainsi que celle du choix du coefficient de comportement (R=5) ont été faites dans 

le présent mémoire. 

Le ferraillage des éléments de l’ossature à savoir les poteaux et les poutres a été mené par le logiciel de ferraillage 

SOCOTEC. Alors que celui des éléments secondaires a été fait manuelle- ment.    

Les voiles ont été étudiés par la méthode des contraintes.  

Le système de fondation du bâtiment est un radier. 

 

 

 

Abstract : 

this project consists in studying  a building including 8 levels + 2 ground story, with irregular floors form, and 

composed of frames braced by shear walls in the two directions. 

The bloc is to be built at Algiers town which is considered as a zone of  high  sismicity. 

the model has been designed using a computer program called ETABS ver 9.02,  

this program takes automaticly in consideration  the accidental torsion effect. 

Floors have been designed using membrane elements and loaded by distributed loads. 

A diaphragm constraint was assigned to each floor. 

Non resistant elements like stairs and balconies  was also designed.  

Justification of (P-Δ) effect was considered in this project. 

we have also justified our choice of using the global behavior coefficient of the structure (R=5). 

Reinforcement of frame elements sections has been conducted  by SOCOTEC. 

Reinforcement of non resistant elements sections has been done manually. 

Shear walls have been studying using the american method called « method of the contrainte ». 

The foundation system is consisted by a flat slab. 
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Liste des Symboles 

▪ A : Coefficient d’accélération de zone, Coefficient numérique en fonction de l’angle de 

frottement. 

▪ As : Aire d’une section d’acier. 

▪ At : Section d’armatures transversales. 

▪ B : Aire d’une section de béton. 

▪ ø : Diamètre des armatures, mode propre. 

▪   : Angle de frottement. 

▪ q  : Capacité portante admissible. 

▪ Q : Charge d’exploitation. 

▪ Cd : Coefficient dynamique. 

▪ s  : Coefficient de sécurité dans l’acier. 

▪ b  : Coefficient de sécurité dans le béton. 

▪ s  : Contrainte de traction de l’acier. 

▪ bc  : Contrainte de compression du béton. 

▪ s  : Contrainte de traction admissible de l’acier. 

▪ bc  : Contrainte de compression admissible du béton. 

▪ u  : Contrainte ultime de cisaillement. 

▪   : Contrainte tangentielle. 

▪   : Coefficient de pondération. 

▪ sol  : Contrainte du sol. 

▪ m  : Contrainte moyenne. 

▪ G : Charge permanente. 

▪   : Déformation relative. 

▪ V0 : Effort tranchant a la base. 

▪ E.L.U : Etat limite ultime. 

▪ E.L.S : Etat limite service. 

▪ Nser : Effort normal pondéré aux états limites de service. 

▪ Nu : Effort normal pondéré aux états limites ultime. 

▪ Tu : Effort tranchant ultime. 
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▪ T : Effort tranchant 

▪ St : Espacement. 

▪   : Elancement. 

▪ e : Epaisseur 

▪ F : Force concentrée. 

▪ f : Flèche. 

▪ f  : Flèche admissible. 

▪ D : Fiche d’ancrage. 

▪ L : Longueur ou portée. 

▪ Lf : Longueur de flambement. 

▪ d : Hauteur utile. 

▪ Fe : Limite d’élasticité de l’acier. 

▪ Mu : Moment à l’état limite ultime. 

▪ Mser : Moment à l’état limite de service. 

▪ Mt : Moment en travée. 

▪ Ma : Moment sur appuis. 

▪ M0 : Moment en travée d’une poutre reposant sur deux appuis libres, Moment a la base. 

▪ I : Moment d’inertie. 

▪ fi : Flèche due aux charges instantanées. 

▪ fv : Flèche due aux charges de longue durée. 

▪ Ifi : Moment d’inertie fictif pour les déformations instantanées. 

▪ Ifv : Moment d’inertie fictif pour les déformations différées. 

▪ M : Moment, Masse. 

▪ Eij : Module d’élasticité instantané. 

▪ Evj : Module d’élasticité différé. 

▪ Es : Module d’élasticité de l’acier. 

▪ fc28 : Résistance caractéristique à la compression du béton à 28 jours d’Age. 

▪ ft28 : Résistance caractéristique à la traction du béton à 28 jours d’Age. 

▪ Fcj : Résistance caractéristique à la compression du béton à j jours d’Age. 

▪   : Rapport de l’aire d’acier à l’aire de béton. 

▪ Y : Position de l’axe neutre. 

▪ I0 : Moment d’inertie de la section totale homogène 
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                 Introduction Générale 

 

 

Construire a toujours été l’un des premiers soucis de l'homme et l'une de ses 

occupations privilégiées. A ce jour, la construction connait un grand essor dans 

la plus part des pays et très nombreux sont les professionnels qui se livrent à 

l'activité de bâtir dans le domaine du bâtiment ou des travaux publics. 

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la 

construction verticale dans un souci d’économie de l’espace. Cependant, il 

existe un danger représenté par ce choix à cause des dégâts qui peuvent lui 

occasionner par le séisme. 

Puisque l’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques 

tectoniques, elle est une région à forte activité sismique. L’expérience a montré 

que la plupart des bâtiments endommagés au tremblement de terre de 

BOUMERDES du 21 mai 2003 n’étaient pas de conception parasismique. Pour 

cela, il y a lieu de respecter les normes et les recommandations parasismiques 

qui rigidifient convenablement la structure. 

Chaque étude de projet du bâtiment a des buts : 

• La sécurité : assure la stabilité de l’ouvrage. 

• Economie : sert à diminuer les couts du projet (les dépenses). 

• Confort. 

• Esthétique. 

L’utilisation du béton armé (B.A) dans la réalisation est déjà un avantage 

d’économie, car il est moins chère par rapport aux autres matériaux (charpente 
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métallique) avec beaucoup d’autres avantages comme par exemple : 

• Souplesse d’utilisation. 

• Durabilité (durée de vie). 

• Résistance au feu. 

Dans le cadre de ce projet, nous avons procédés au calcul d’un bâtiment en béton armé 

comportant deux sous-sols, un RDC et 08 étages à usage multiple, implantée à Ain Defla.  

Ce mémoire est constitué de six chapitres  

 • Le Premier chapitre consiste à la présentation complète de bâtiment, la définition  des  

différents  éléments et le choix des matériaux à utiliser.  

 • Le deuxième chapitre présente le pré-dimensionnement des éléments structuraux  (tel que 

les poteaux, les poutres et les voiles). 

•  Le troisième chapitre présente le calcul des éléments non  structuraux  (l'acrotère,  les 

escaliers  et les  planchers).  

• Le quatrième chapitre portera sur l'étude dynamique du bâtiment, la détermination de  

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

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

l'aide du logiciel de calcul ETABS.   

• Le calcul des ferraillages des éléments structuraux, fondé sur les résultats du  logiciel 

ETABS est présenté dans le cinquième chapitre.  

 • Pour le dernier chapitre on présente l'étude des fondations  suivie par une  conclusion 

générale.    
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CHAPITRE I : PRESENTATION DU PROJET 

  

 

I.1 Introduction  

Nous présentons dans ce présente chapitre une description générales de notre projet, telles que les 

dimensions géométriques et la classification de l’ouvrage, les différents éléments composants la 

structure, les propriétés physico-mécaniques des matériaux utilisés et les hypothèses de calcule en 

béton armé. 

Ce projet consiste à l’étude d’un bâtiment a usage commercial en béton armé composé d’un rez-

de-chaussée plus huit (08) étages plus deux (02) sous sol (R+8+2sous sol). L’ouvrage est 

implanté dans la wilaya d’Ain defla, commune d’Ain defla. 

 

I.2. Présentation de l’ouvrage  

I.2.1 Caractéristiques géométriques de l’ouvrage 

Notre bâtiment est de forme irrégulière en plan et en élévation. Il est constitué de : 

• Deux sous-sols à usage de parking, 

• Un rez-de-chaussée, le premier, les deuxièmes étagesà usage de commerce et bureaux, 

• Les autres étages du 3éme au 8émeà usage d’habitation. 

I.2.2.1 Dimension en plan  

La structure présente une forme en plan (forme L), dont les dimensions en projections sont :     

-   Longueur totale suivant le sens longitudinal Y-Y : 33,83 m 

-   Largueur totale suivant le sens transversal X-X :   29,80 m. 

I.2.1.2 Dimension en élévation  

- Hauteur totale du bâtiment : ………………………………35,48 m  

- Hauteur de sous sol 2………………………………………4,08 m 

- Hauteur de sous sol 1 et RDC……………. ……………….3,40 m  
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- Hauteur de 1er , 2ème l'étage  ................... ………………… ..3,40 m  

- Hauteur de 3èmjusqu’à  8èml'étage courant………….……..3,23m 

I.2.2 Classification de l’ouvrage  

I.2.2.1 Classification selon leur importance  

Le niveau minimal de protection sismique accordé à un ouvrage dépend de sa destination et de 

son importance vis-à-vis des objectifs de protection fixés par la collectivité. Cette classification 

préconise des seuils minima de protection qu’un maitre d’ouvrage peut modifier uniquement en 

surclassant l’ouvrage vis-à-vis des objectifs visés. Tout ouvrage qui relève du domaine 

d’application doit être classé dans l’un des quatre groupes ci-après [1] : 

- Groupe 1A : ouvrages d’importance vitale (bâtiments des établissements publics 

de santé, bâtiments abritant le personnel et le matériel de secours...) ; 

- Groupe 1B : ouvrages de grande importance (bâtiments à usage de bureaux, 

bâtiments industriels et commerciaux...) ; 

- Groupe 2 : ouvrages courants ou d’importance moyenne (autres bâtiments pouvant 

accueillir au plus de 300 personnes simultanément, parking de stationnement public....) ; 

- Groupe 3 : ouvrage de faible importance (constructions provisoires, bâtiments à 

risque limité pour les personnes...) ; 

Leprojet étudié à usage multiple dont la hauteur ne dépasse pas 48 m, donc il est classé selon 

RPA 99/2003 [1] dans le « groupe 2 ». 

I.2.2.2 Classification selon la zone sismique  

Le territoire national est divisé en quatre (04) zones de séismicité croissante. Cette répartition est 

précisée par wilaya et par commune dans [1], soit : Zone 0 : sismicité négligeable, Zone I : 

sismicité faible, Zone II a et IIb : sismicité moyenne et Zone III : sismicité élevée. 

Puisque notre ouvrage est situé à  Ain Defla, donc  est classée comme zone IIb. 

I.2.2.3 Classification selon le site  

Les caractéristiques du site sont données comme suit : 
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• Le site est considéré comme meuble (S3).  

• La Contrainte admissible du sol d’après le rapport géotechnique du sol est sol =2 bars. 

 

I.2.2.4 Classification selon le système de contreventement 

Notre structure est à ossature mixte, elle est composée : 

➢  De portiques transversaux et longitudinaux afin de reprendre les charges et surcharges 

verticales .Ces derniers sont composés de poutres et poteaux ; 

➢ D’un ensemble de voiles disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal) servant de 

contreventement assurant la stabilité global de l’ouvrage grâce à leur bonne rigidité.   

I.2.3 Les éléments de la structure   

I.2.3.1 Plancher   

Les planchers sont considérés comme des diaphragmes rigides d'épaisseur relativement faible par 

rapport aux autres dimensions de la structure. 

La structure comporte deux types de planchers : 

• Planchers à corps creux  

-   Plancher à corps creux pour les panneaux réguliers, 

- Plancher à dalle pleine pour les panneaux irréguliers. 

Les planchers en corps creux sont constitués de poutrelles préfabriquées en béton armé espacées 

de 65 cm, de corps creux en béton expansé et d'une table de compression de faible épaisseur en 

béton armé par un treillis soudé. 

On utilise ce type de plancher pour les raisons suivantes : 

- La facilité de réalisation, 

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

- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique. 
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Figure I.1 : Plancher à corps creux. 

• Planchers dalle pleine  

Certaines parties des planchers ne peuvent pas être en corps creux, donc ils sont prévus en dalle 

pleine. 

A. Plancher terrasse  

La terrasse de notre structure est une terrasse inaccessible. 

I.2.3.2 Maçonnerie  

La maçonnerie utilisée est en brique creuses. Dans notre ouvrage, les murs sont réalisés en trois 

types : 

• Murs extérieurs  

Le remplissage des façades est en maçonnerie, elles sont constituées de : 

- Brique creuse de 15 cm d’épaisseur pour la paroi externe du mur, 

- L’âme d’air de 5 cm d’épaisseur, 

- Brique creuse de 10 cm d’épaisseur pour la paroi interne du mur. 

• Murs intérieurs  

Ils sont constitués par des cloisons de 10 cm d’épaisseur qui sert à séparer deux services et une 

double cloison de 30 cm d’épaisseur qui sert à séparer deux logements voisins (une cloison de 

10cm d’épaisseur pour la face externe et interne). 
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• Murs extérieurs constitué de murs rideaux. 

 

I.2.3.3 Revêtement  

Le revêtement de notre structure est composé de plusieurs matériaux : 

- Céramiques recouvrant les murs dans les salles d’eau, 

- Carrelage de 2cm pour les différents planchers et escaliers, 

- Enduit de plâtre de 2cm pour les cloisons et plafonds, 

- Mortier de ciment pour le crépissage des façades extérieures. 

I.2.3.4 Escalier  

Notre structure comporte un seul type d’escalier droite qui composé par deux volée et un palier 

de repos.  

I1.2.3.5 Les balcons    

Le bâtiment comporte des balcons en plancher à corps creux. 

I.2.3.6 L’ascenseur 

L’ascenseur est un dispositif mobile qui assure le déplacement des personnes et des objets sur les 

différents niveaux d’un bâtiment. 

I.3 Caractéristiques mécaniques des matériaux  

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction doivent être conformes aux règles 

techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé (CBA93) [2]. 

I.3.1Béton : 

Le béton est un matériau complexe obtenu en mélangeant : un liant qui est généralement du 

ciment, du sable et des matériaux pierreux, de l’eau et éventuellement des adjuvants. Ce mélange 

"fait prise" (il se solidifie), puis durcit (il devient résistant). Ce matériau ainsi obtenu résiste très 

bien à la compression mais sa résistance à la traction est considérablement faible. Sa résistance à 

la compression est de l’ordre de 20 MPa à 40 MPa, alors que sa résistance à la traction n’est que 
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de l’ordre de 2 à 4 MPa. Pour pallier à cette insuffisance, on est conduit à associer au béton un 

matériau possédant une meilleure résistance à la traction : l’acier qui résiste très bien aux deux 

sollicitations. 

Le béton employé dans les constructions en béton armé doit posséder des propriétés 

physicomécaniques bien déterminées ; il doit être résistant, présenter une bonne adhérence aux 

armatures et très convenables compact et étanche pour protéger les aciers contre la corrosion. 

I.3.1.1 Résistance à la compression  

D’une manière générale, la résistance du béton dépend d’un grand nombre de facteurs et peut 

varier dans de larges limites pour des bétons de même composition confectionnés dans des 

conditions similaires. Cette résistance dépend de l’âge du béton, des conditions de son 

durcissement, de la forme et des dimensions des éprouvettes, et du type de sollicitations. 

Dans les cas courants, le béton est défini du point de vue mécanique, par sa résistance à la 

compression à 28 jours d’âge. Cette résistance est mesurée sur des éprouvettes cylindriques de 16 

cm de diamètre et 32 cm de hauteur, donnant une section de 200 cm2, écrasées en compression. 

La nature et les dimensions des éprouvettes sont celles préconisées pour les normes AFNOR 

(Association Française de Normalisation 

Tableau I.1. Résistances caractéristiques du béton selon BAEL 99 

Qualité du béton 

Dosage en 

ciment 

(Kg /m3) 

Résistance 

moyenne 
(MPa) 

Résistance caractéristique 

à 28 j (MPa) 

  Compression Traction 

Béton de faible 

Résistance 
300 20 à 25 16 1.6 

Béton courant 350 25 à 30 20 1.8 

Béton de résistance 

Modérée 
375 30 à 35 25 2.1 

Résistance élevée 400 + Adjuvant 40 à 50 30 2.4 
 

 



CHAPITRE 01                                                         PRESENTATION DU PROJET 

 

Page 9 
 

j ≤ 28 jour ⟶ 𝑓
𝑐28

=
𝑗

(4,76 + 0,83 j) × fc28
         𝑝𝑜𝑢𝑟𝑓𝑐28 ≤ 40𝑀𝑃𝑎 

 

j ≤ 28 jour                 ⟶ 𝑓
𝑐28

=
𝑗

(4,76 + 0,95 j) × fc28
                      𝑝𝑜𝑢𝑟𝑓𝑐28 ≥ 40𝑀𝑃𝑎 

28 ≤ j ≤ 60jour      ⟶     fcj = 1,1 × fc28                               𝑝𝑜𝑢𝑟𝑓𝑐28 ≥ 40𝑀𝑃𝑎 

 

Ce projet sera réalisé avec un béton ordinaire de résistance égale à 25 MPa. 

 

I.3.1.2Résistance à la traction  

La résistance à la traction du béton est gouvernée par les trois paramètres suivants : 

- La résistance des gros granulats, c’est-à-dire la capacité des granulats à résister aux Contraintes 

de traction qui lui sont appliquées ; 

- L’adhérence entre le granulat et la pâte de ciment durcie ; 

- La forme des granulats ; les formes allongées et plate, ne résistent pas à la fissuration. 

La résistance à la traction est en générale 10 à 12 fois plus faible que celle à la compression du 

béton. La mesure directe de la résistance du béton à la traction est difficile à réaliser. On peut 

citer trois méthodes permettant de déterminer la résistance du béton à la traction. 

a- Essai de traction directe  

L’essai de traction directe est l’essai le plus représentatif du phénomène de la traction mais, il est 

entre autre, très délicat à réaliser. L’application directe d’un effort de traction pure, en dehors de 

toute excentricité, est très difficile car il nécessite, après sciage des extrémités, le collage de têtes 

de traction parfaitement centrées, l’opération devant avoir lieu sans aucun effort de flexion 

parasite. 

b- Essai de traction par flexion  

Dans cet essai, un prisme de béton non armé, d’un élancement 4 (7x7x28 cm) reposant sur deux 

appuis, est soumis à un effort de flexion soit par application : 
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- D’une charge concentrée unique appliquée au milieu de l’éprouvette (moment maximal au 

centre). La charge étant placée au centre du prisme, l’essai est dit « flexion à trois points » ; 

- De deux charges concentrées, symétriques, égales, appliquées au tiers de la portée (moment 

maximal constant entre les deux charges). Les points d’applications de la charge étant placés aux 

tiers de la portée, l’essai est dit « flexion quatre points ». 

c-Essai de traction par fendage (essais Brésilien)  

Lors de l’essai de fendage, le cylindre du béton est placé à l’horizontale entre les plateaux de la 

presse et la charge est augmentée jusqu’à la rupture par traction indirecte, qui apparaît sous forme 

de fendage le long du diamètre vertical du cylindre. La résistance caractéristique à la traction du 

béton à j jours est déduite de celle à la compression par la relation :     

                                                             f = 0.6+ 0.06 𝑓𝑐𝑗 Pour𝑓𝑐𝑗< 60 MPa 

Pour notre cas ftj = 2.1 MPa. 

I.3.1.3Diagramme contrainte-déformation de calcul  

a- Etat Limite Ultime (E.L.U)  

L'E.L.U correspond à l'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées par les coefficients de 

pondération et les sollicitations résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignent les 

limites des ruptures minorées. 

Au diagramme réel, on substitue un diagramme non linéaire dit "parabole-rectangle" pour le 

calcul. Ce diagramme, qui représente la contrainte du béton en fonction de son raccourcissement 

est constitué de : 



CHAPITRE 01                                                         PRESENTATION DU PROJET 

 

Page 11 
 

 

Figure I.2 : Diagramme de calcul "parabole-rectangle". 

 

- Entre les abscisses 0 et 2 %°, par un arc de parabole du second degré passant par l'origine et de 

sommet A, ce sommet ayant pour coordonnées 𝜀𝑏𝑐bc= 2 %° et 𝜎𝑏𝑐= 𝑓𝑏𝑐= (0.85 fc28) / (𝛾𝑏𝜃) 

- Entre les abscisses 2 %° et 3.5 %° par une horizontale d’ordonnée : 

 

𝜎𝑏𝑐= 𝑓𝑏𝑐= (0.85 fc28) / (𝛾𝑏𝜃) 

𝜃 = coefficient qui tient compte de la durée du chargement. 

𝜃 = 1 quand la durée probable du chargement est > 24h. 

𝜃 = 0.9 quand cette durée est comprise entre 1h et 24h. 

𝛾𝑏= coefficient de sécurité du matériau béton ; il tient compte d'éventuels défauts ainsi que de la 

réduction possible de la résistance du matériau mis en œuvre par rapport à sa résistance 

caractéristiquedéfinie préalablement au laboratoire. 

𝛾𝑏= 1.5 pour les situations durables (presque dans tous les cas) ;  

Yb= 1.15 pour les situations accidentelles. 

Pour une section rectangulaire ou en T, la contrainte ultime du béton en compression est : 

Parabole Rectangle 

2%° 3.5%° 
l

l
bc


=

 

bc
 

 .

.85.0 28

b

c
bu

f
f =  
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Pour une section circulaire ou triangulaire : fbu= (0.80 fc28) / (γ
b
θ) 

Le coefficient de minoration 0.85 (ou 0.80) tient compte du risque d'altération du béton sur les 

parement comprimé et du fait que la résistance caractéristique est déterminée à partir de 

l'application de charges instantanées aux éprouvettes alors qu'en réalité les charges sont delongue 

durées et donc ceci entraîne une diminution de la résistance réelle. 

I.3.1.4 Module de déformation longitudinale (module d’élasticitéEb) 

- Sous charges instantanées (durée d'application inférieure à 24heures). 

Eij = 11000∛fcj=32164.19 MPa. 

Avec 𝐸𝑖𝑗 et 𝑓𝑐𝑗(résistance caractéristiques à j jours) en MPa. 

- Sous charges de longue durée d’application : le module de déformation du béton à J jours est 

 

Pris égal  : Evj =
Eij

3
= 3700√fcj3

 =10818.86 MPa. 

 

I.3.1.5 Coefficient de Poisson  

Lorsqu'on soumet une éprouvette de béton, de longueur L à des efforts de compression, il se 

produit non seulement un raccourcissement longitudinal ∆L, mais également un gonflement 

transversal. 

Si "a" est la dimension initiale du côté de l'éprouvette, cette dimension devient ∆a + a. 

Variation du cote de la section / raccourcissement unitaire 𝑣 =
∆𝑙

𝑙⁄

∆𝑎
𝑎⁄
 

On admet que pour (E.L.U) : 𝑣 = 0, et pour (E.L.S) : 𝑣 =  0.2. 

I.3.2Acier  

Pour combler le manque de résistance à la traction du béton, on lui associe l'acier pour reprendre 

les efforts de traction 
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Les aciers utilisés pour constituer les éléments en béton armé sont donnés dans le Tableau 1.2. 

Tableau I.2. Propriétés mécaniques de l’acier 

Aciers Désignations Limites Diamètre Utilisation 

  d’élasticité nominaux  

Rond lisses (RL) FeE22 215  

6-8 

Armatures 

 FeE24 235  transversales 

Haute adhérence FeE40 400 10-12-14- Armateurs 

(HA)   16-20-25-32-40 longitudinales 

Treillis soudés TLE520 520 

 

 

< 6 

Emplois courants 

pour : radiers, et 

dallage. 

I.3.2.1. Contraintes limite de calcul  

a -Contrainte limite à l’E.L.U : 

 

 

 

 

 

La figure 1.3 présente la variation des contraintes de calcul GS en fonction dedéformations Des 

armatures longitudinales𝜀𝑠 . 
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Avec : 

fe : limite d’élasticité de l’acier 

𝜎𝑠: Contrainte de l’acier 

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

{
1.15 Cas d’actions courantes

     1.00 Cas d’actions accidentelles
 

𝜀𝑠 : Allongement relatif de l’acier :𝜀𝑠=
∆𝐿

𝐿
 

 

b- Contraintes limite à E.L.S : 

1- Cas où la fissuration est considérée peu préjudiciable ; ce cas s'appliques pour les éléments 

de structures situés dans les locaux couverts et clos, non soumis aux condensations répétées, ou 

quand les éléments susceptibles d'être fissurés ne sont pas visibles ou ne font pas l'objet de 

conditions spécifiques concernant l’ouverture des fissures. Pour ce cas, aucune vérification 

particulière n'est demandée. 

2- Cas où la fissuration est considérée comme préjudiciable. La fissuration est considérée 

comme préjudiciable pour les éléments exposés aux intempéries ou à des condensations ou 

peuvent être alternativement émergés ou noyés dans une eau douce. 

Pour ce cas, la contrainte de traction des aciers est limitées à : 

𝜎𝑠̅= Min {2
3⁄ fe ; max (0.5fe ; 110√ftj)}=ζ 

η = coefficient de fissuration qui dépend de la qualité de l'adhérence acier-béton ; 

η = 1 pour les ronds lisses ; 

η = 1.6 pour les barres à hautes adhérences. 
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3- Cas où la fissuration est considérée comme très préjudiciable. La fissuration est considérée 

comme très préjudiciable quand les éléments en cause sont exposés à un milieu agressif ou 

doivent assurer une étanchéité ; comme milieux agressifs on range l'eau de mer, l'atmosphère 

marine et les gaz ou sols particulièrement corrosifs. 

Pour ces cas, la contrainte de traction des aciers est limitée à : 

 

𝜎𝑠̅ = 0.8 ζ 

I.3.2.1Module d’Elasticité  

Le module d’élasticité de l’acier est pris égal à 200000 MPa. 

I.3.2.2 Coefficient d’équivalence  

Le coefficient d’équivalence noté γ est le rapport suivant :  

Avec : 

Es : module de déformation de l’acier ; 

Eb : module de déformation du béton. 

I.4 Hypothèses de calcul   

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothèses suivantes : 

• Conservation des sections : Les sections droites, planes avant déformation, restent planes 

après déformation. C'est l'hypothèse classique de Navier Bernoulli, qu'est à la base de tous 

les calculs de flexion. Il en résulte que le diagramme des déformations est représenté par 

une droite et que la déformation d'une fibre est proportionnelle à sa distance à l'axe neutre. 

• Adhérence acier-béton: on suppose qu'il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures 

et le béton. Il en résulte que chaque barre d'acier subit la même déformation que la gaine 
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de béton qui l'entoure ; cette gaine de béton étant supposée non fissurée pour les 

armatures tendues. 

• Le béton tendu est négligé dans les calculs: étant donné que la résistance à la traction du 

béton est faible, on néglige par mesure de sécurité, le béton tendu en considérant que sa 

résistance à la traction est nulle. Il en résulte que les contraintes de traction doivent être 

équilibrées par les efforts existant dans les armatures uniquement. 

 

• Le raccourcissement unitaire du béton est limité à 3,5 ‰ en flexion simple ou 

composée  et à 2‰ dans la compression simple 

• L'allongement unitaire dans les aciers est limité à 10‰. 

• La contrainte de calcul, notée « σs
 » et qui est définie par la relation :

s

e
s

f


 = est égale à 

• haute adhérence 




=

=

leaccidentelSituationMPa

durableSituationMPa

s

s

400

348




 

• Allongement de rupture : %10=s . 
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CHAPITRE 02  :  PRE DIMENSIONNEMENT 

   

II.1 Introduction 

Le pré dimensionnement des éléments résistant d’une structure est une étape très importante 

dans un projet de génie civil. En se basant sur le principe de la descente des charges et 

surcharges verticales qui agissent directement sur la stabilité et la résistance de l’ouvrage, et 

des formules empiriques utilisées par les règlements en vigueur, notamment le RPA99 

/Version 2003 [1], BAEL 99 [2] et CBA 93[3]. 

Cette étape représente le point de départ et la base de la justification à la résistance, la stabilité 

et la durabilité de l’ouvrage. Pour ce faire, nous commençons le pré dimensionnement du 

sommet de la structure vers la base (planchers, poutres, poteaux et voiles). 

II.2 Pré dimensionnement des planchers  

Le plancher est une séparation entre deux niveaux qui transmet les charges qui lui sont 

directement appliquées aux éléments porteurs tout en assurant des fonctions de confort 

comme l’isolation phonique, thermique et l’étanchéité des niveaux extrêmes. 

Pour le bâtiment étudié, deux types de planchers sont utilisés : 

- Plancher à corps creux en partie courante, 

- Dalle pleine pour les planches de sous sol. 

 
II .2.1 Plancher en corps creux  

 

C'est une dalle horizontale associée à un système de poutres (principales, secondaires   

poutrelles, ..). 

L'épaisseur de la dalle est déterminée par la condition de flèche  suivante : 

 
𝟏

𝟐𝟓
 ≤  

𝒉𝒕

𝒍
 ≤  

𝟏

𝟐𝟎
 =>

𝒍

𝟐𝟓
 ≤ 𝒉𝒕 ≤  

𝒍

𝟐𝟎
 ...................[4] 

Avec: 

L : la portée maximale entre nus d'appuis. 

ht: hauteur totale du plancher. 

 

 L = 5,80 - 0,60 = 5,20 m 

  (520 / 25) ≤ ht ≤ (520 / 20)  

 20,8 ≤ ht ≤  26 cm. 
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II .2.2Plancher en dalle pleine   

Ce plancher est constitué par une dalle d’épaisseur constante reposant sur un système de 

poutre secondaire et principale; les panneaux de la dalle reçoivent les charges statiques et 

dynamiques et les transmettent aux poutres ; L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent 

beaucoup plus des conditions d’utilisation que des vérifications de résistance, on déduira donc 

l’épaisseur des dalles à partir des conditions suivantes :  

II.2.2.1  Isolation phonique   

 Selon les règles BAEL91 [2], l’épaisseur du plancher doit être supérieure ou égale à 15 cm, 

pour obtenir une bonne isolation acoustique.  

Soit : e =15 cm.  

II .2.2.2  Résistance à la flexion 

=== 4,090,0
40,6

80,5


y

x

L

L
 La dalle travaille dans les deux sens. 

 

 On adopte un plancher d'une épaisseur de :   e = 24 cm 

                  20  cm  (hauteur du corps creux) 

                   04 cm   (épaisseur de la dalle de compression). 
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35

580

45

580
 e cmecm 57,1688,12   

On prend : e = 15 cm. 

 

II .2.2.3  Condition  de flèche   

L’épaisseur « e » est conditionnée par :  

𝒍𝒙

𝟐𝟓
 ≤ 𝒆 ≤  

𝒍𝒙

𝟐𝟎
 

𝟓𝟖𝟎

𝟐𝟓
 ≤ 𝒆 ≤  

𝟓𝟖𝟎

𝟐𝟎
 

23,2  ≤ e ≤  26 cm. 

 

On prend : e = 25 cm 

II.3. Evaluation des charges et surcharges   

Cette étape consiste  à déterminer les charges et les surcharges  qui influent sur la résistance et 

la  stabilité  de notre ouvrage, ce dernier contient les types de planchers suivants :  

❖ Plancher terrasse inaccessible en corps creux (20+4).  

❖ plancher étage en corps creux (20+4) 
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II.3.1 Plancher terrasse  

 

 

 

Figure II.2 : Coupe du plancher terrasse. 

 

II.3.2 Charge permanente (plancher en corps creux) 

Charges permanentes et charges d’exploitation DTR B.C.2.2 [4] 

 

Tableau II.1 : Charge permanente du plancher terrasse inaccessible [4] 

 

N composants 
Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(kN/m3) 

Poids surfacique 

(kN/m2) 

1 Gravillon de 

protection 

0.05 17 0,85 

2 Etanchéité 

multicouche 

0.02 6 0.12 

3 Forme de pente 0.1 22 2.2 

4 Liège (isolant) 0,04 4 0,16 

5 Plancher (20+4) 0.20+0,4 - 3,30 

6 Enduit en plâtre 0.02 10 0.20 

Charge permanente G 6 ,83 
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II.3. 3 Plancher étage courant  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

a-Charge permanente (plancher en corps creux) [4] 

Tableau II.2 : Charges permanentes du plancher courant (corps creux) 

N Composante Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(kN/m3) 

Poids surfacique 

(kN/m2) 

1 Carrelage 0,02 20 0,40 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,40 

3 Lit de sable 0,03 18 0,54 

4 Plancher (20+4) 0,20+0,4 - 3,30 

5 Enduit en plâtre 0,02 10 0,20 

7 Cloison de distribution 0,10 / 1 

Charge permanente G 5,84 

 

 

 

 

Figure II.3: Coupe du Plancher étage courant. 
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II.3.4 Plancher Sous sol (parking) : 

Tableau II.3 : Charges permanentes de sous sol 

 

 

 

 

 

 

 

II.3.5 Maçonnerie : 

Murs extérieurs (doubles cloisons) [4] 

Tableau II.4 : Charges permanentes du mur double cloison 

N Composant Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(kN/m3) 

Poids surfacique 

(kN/m2) 

1 Enduit en plâtre 0,02 10 0,20 

2 Brique creuse 0,10 - 0,9 

3 L’âme d'aire 0,05 - - 

4 Brique creuse 0,15 - 1.3 

5 Enduit en ciment 0,02 18 0,36 

Charge permanente G 2,76 

 

La maçonnerie utilisée est en brique (en double cloison) avec 30% d'ouverture  

 

 

 

 

 

N Elément 
Epaisseur 

(cm) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

1 
Couche appelée 

chape bouchardée 
2 / 1,50 

2 Mortier de pose 2 20 0,40 

3 Lit de sable 3 18 0,54 

4 Dalle pleine 25 25 6,25 

5 Enduit en plâtre 2 10 0,20 

Charge permanente 8,89 

   15       5   10  

 

 

 

 

Figure II.4 : Cloisons extérieurs  

coupe..vertical. 
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II.3.6 Mur extérieur : Murs rideaux   

N Eléments 
Poids surfacique 

(KN/m2) 

1 Profil en aluminium 0,13 

2 Vitrage isolant 0,18 

3 Vitrage panneau 0,10 

4 Tôle d’acier 0,12 

5 Isolation 0,02 

6 Divers attaches 0,05 

 

Charge permanant 

 

 

0.6 

 

 

ΙΙ.3.7  Charge exploitation 

Eléments surcharge (KN/m2) 

Plancher terrasse (inaccessible) 1,00 

Plancher courant 1,50 

Parking 2,50 

 

 

II.4. Pré dimensionnement  des portiques  

 II.4..1. Pré dimensionnement des poutres  

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé, leurs rôles est de 

transmettre aux poteaux les efforts dus aux charges transmises par les planchers.  

Leurs prés dimensionnement  s’effectue par des formules données par le CBA93 [3], les 

sections trouvées doivent vérifier les conditions imposées par le règlement parasismique 

Algérien  (RPA99/V 2003) [1]. 
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II.4.1.1Poutres principales (porteuses) 

𝒍𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟓
≤ 𝒉 ≤

𝒍𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟎
 

0,3 h ≤ b ≤ 0,7 h 

Avec : 

L max : la portée la plus grande des poutres 

h : la hauteur de la section 

b : la largeur de la section. 

• La hauteur (h) : 

L max = 6,40-0,6=5,80 m  → (580/15) ≤ h ≤ (580/10) 

38,66 ≤ h ≤ 58 cm 

Soit : h= 45cm. 

• La largeur (b) :   

h= 45 cm   → (0,3×45) ≤ b ≤ (0,7×45) 

13,5≤ b ≤ 31,5 cm 

Soit : b= 30 cm.  

• Vérification selon les exigences des RPA99 v2003 : 

Les poutres doivent respecter les exigences ci-après : 

b ≥ 20 cm ................................................ [1] 

h ≥ 30 cm 

h/b < 4 

0r: 

b= 30 cm>20 cm  → Condition vérifiée 

h= 45 cm >30 cm  → Condition vérifiée 

h/b = 1,5< 4         → Condition vérifiée 

Les trois conditions dictées par le RPA99/V2003  sont vérifiées. 

 

II.4.1.2 Poutres secondaires  (non porteuses) : 

 

𝒍𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟓
≤ 𝒉 ≤

𝒍𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟎
 

0,3 h ≤ b ≤ 0,7 h 

Avec : 

L max : la portée la plus grande des poutres 
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h : la hauteur de la section 

b : la largeur de la section. 

• La hauteur (h) : 

L max = 5,80-0,60=5,20 m  → (520/15) ≤ h ≤ (520/10) 

34,66≤ h ≤ 52 cm 

Soit : h= 40cm. 

• La largeur (b) :   

h= 40 cm   → (0,3×40) ≤ b ≤ (0,6×40) 

                             12≤ b ≤ 24  cm 

Soit :b= 30 cm. 

 

• Vérification selon les exigences des RPA99 v2003 : 

Les poutres doivent respecter les exigences ci-après : 

b ≥ 20 cm 

h ≥ 30 cm 

h/b < 4 

0r: 

b= 30 cm>20 cm  → Condition vérifiée 

h= 40cm >30 cm  → Condition vérifiée 

h/b = 1,33< 4         → Condition vérifiée. 

Les trois conditions dictées par le RPA99/V2003  sont vérifiées. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Conclusion : 

 

Toutes les conditions des RPA99 v 2003 sur les dimensions des poutres  

sont satisfaites, Donc on adopte : 

 

- Des poutres  principales : (b × h) = (30 × 45) cm² 

- Des poutres secondaires : (b × h) = (30 × 40) cm². 
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II.4.2 Pré-dimensionnement des poteaux  

a-Principe : 

Les poteaux sont considérés soumis à une compression simple car les moments qui leurs sont 

appliqués ne conduisent qu'à de petites excentricités de la force extérieure, donc leur existence 

n'est pas prise en compte.   

 Le pré-dimensionnement des poteaux est basé sur la descente de charge ; après calcul de 

l'effort normal à la base du poteau le plus sollicité , on peut avoir une idée sur les dimensions 

de la section plane de celui-ci , un résultat qui peut être généralisé pour tous les poteaux du 

même niveau , et qui supportent des surfaces des planchers  similaires ; pour des raisons 

économiques, et étant donné que l'effort normal est plus petit dans les poteaux des étages 

supérieurs, une réduction de section sera faite avec la hauteur. 

La comparaison des dimensions trouvées avec les dimensions minimales imposées par les 

RPA99 v 2003 est exigée.  

 

Les étapes de pré-dimensionnement des poteaux sont : 

➢ Calcul de la surface reprise par chaque poteau, 

➢ Evaluation de l’effort normal ultime de compression à chaque niveau, 

➢ La section du poteau est calculée aux états limite ultime (ELU) vis-à-vis de la 

Compression  simple, 

➢ La section du poteau obtenue doit être vérifiée les conditions minimales imposées 

par le  RPA99 version 2003[1]. 

 

 

b- Calcul des sections  des poteaux : 

 

Justification du poteau : 

.αA
0.9 γγ

B
N

sb

c28r
u














+

ff
e [3] 

Avec : 

fc28 : limite élastique de l’acier, fe = 400MPa ; sγ =1.15 ;  bγ = 1.5 

A : section d’acier comprimé prise en compte dans le calcul 
1000

B
A =  
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Br : section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle un centimètre 

d’épaisseur sur toute sa périphérie.  

 : Coefficient fonction de l’élancement mécanique  qui prend les valeurs :  























=











+

=

70λ50pour           
λ

50
0.6.α

50λpour      

35

λ
0.21

0.85
α

2

2

 

Pour limiter l'élancement des poteaux, on prend   = 35 → α = 0,708 

D'après la formule (1) on trouve que Br  ≥ 0,066 Nu 

 

c- Dimensions minimales exigées par les RPA99 v2003 zone sismique ΙΙb : 

min ( a , b ) ≥ 30 cm 

min ( a , b ) ≥ he/20 

1/4 < a/b < 4 

   Avec :        a , b : dimension de la section du poteau 

                     He : hauteur  de l'étage 

On opte pour des poteaux de section carrée  a=b . 

et pour la même zone sismique, on doit avoir au minimum : 

 

d- Vérification de l’effort normal réduit : 

La condition suivante imposée par les RPA99 v2003 doit être vérifiée : 

𝜈 =
𝑁𝑑

𝐵𝑐. 𝑓𝑐28
≤ 0.30 

Nd : l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton 

Bc : l’aire (section brute) de cette dernière  

fc28 : la résistance caractéristique du béton à 28 jours. 

e - Descente de charge : 

On appelle descente de charges, le principe de distribuer les charges verticales sur les 

différents éléments que compose la structure d'un bâtiment. On commence par le niveau le 

plus haut (charpente ou toiture terrasse) et on descend au niveau inférieur et cela jusqu'au 

niveau le plus bas (les fondations). 
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II.5.1 Calcul des poteaux 

D’après la vue en plan de notre structure , le poteau le plus sollicité c’est le poteau central . 

 

Figure II.5 : Le Poteau le plus sollicité. 

Le  poteau central supportant la plus grande surface est : 

S1= ((2,15+2,9)-0,6) ((3,2+2,55)-0,6)=22,92m2  

Calcul des charges : 

a-  charges permanente : 

• Niveau1  

      Poids plancher terrasse              GPT=6,83×22,92=156,543KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3×5,20×25=15,6KN 

Poids du poteauPP= 0,6×0,6 ×25×(3,23-0,45) =25,02 KN 

    G1=216,738KN 

• Niveau 2  

Poids revenant 1ereNiveau G1=216,738KN 

Poids plancher courant              GPT=5,84×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80×25=19,575KN 

Poids des poutresnon porteuse  GPNP=0,40×0,3× 5,20 ×25=15,6KN 

Poids du poteauPP= 0,6×0,6 ×25× (2,5-0,45) =18,45 KN 

                G2=404,2KN 

4,30/2m 5,80/2 m 

5,10/2 m 

6,40/2 m 
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• Niveau 3 

Poids revenant 2ereNiveau G2=404,2KN 

Poids plancher courant              GPT=5,84×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80×25=19,575KN 

Poids des poutresnon porteuse  GPNP=0,40×0,3× 5,20 ×25=15,6KN 

Poids du poteauPP= 0,6×0,6 ×25× (3,23-0,45) =25,02KN 

                G3=598,24KN 

• Niveau 4 

Poids revenant 3eme Niveau      G3=598,24KN 

Poids plancher courant              GPT=5,84×22,92=133,852 KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,20 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,6×0,6×25× (3,23-0,45)=25,02KN 

G4=792,28KN 

• Niveau 5 

Poids revenant 4eme Niveau      G4=792,28KN 

Poids plancher courant              GPT=5,84×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,20 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,6×0,6×25× (3,23-0,45)=25,02KN 

G5=986,32KN 

• Niveau 6 

Poids revenant 5eme Niveau      G5=986,32KN 

Poids plancher courant              GPT=5,80×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,10 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25×( 3.23-0,45) =25,02KN 

G6=1180,36KN 

Niveau 7 

Poids revenant 6eme Niveau      G6=1180,36KN  

Poids plancher courant              GPT=5,85×22,92=133,852KN 
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Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,10 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25×( 3.23-0,45)=25,02 KN 

G7=1374,4KN 

• Niveau 8 

Poids revenant 7eme Niveau      G7=1374,4KN 

Poids plancher courant              GPT=5,85×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,10 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25× (3.23-0,45)=25,02KN 

G8=1568,44KN 

 

• Niveau 9 

Poids revenant 8eme Niveau      G8=1568,44KN 

Poids plancher courant              GPT=5,85×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,20×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25× (3,40-0,45)=26,55KN 

G9=1764,01KN 

• Niveau 10 

Poids revenant 9eme Niveau      G9=1764,01KN 

Poids plancher courant              GPT=5,85×22,92=133,852KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,20 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25× (3,40-0,45)=26 ,55KN 

G10=1959,58KN 
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• Niveau 11 

Poids revenant 10eme Niveau      G10=1959,58KN 

Poids plancher s soul            GPT=6,39×22,92=146,458KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,10 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25× (3,40-,0,45)=26,55KN 

G11=2155,15KN 

 

• Niveau 12 

Poids revenant 11eme Niveau      G11=1980,357KN 

Poids plancher courant              GPT=6,39×22,92=146,458KN 

Poids des poutres porteuse         GPP=0,45×0,3×5,80 ×25=19,575KN 

Poids des poutres non porteuse  GPNP=0,4×0,3× 5,10 ×25=15,6KN 

Poids du poteau                          PP= 0,60×0,60×25× (4,08-0,45)=32,67KN 

G12= 2350,72KN 

2) Charges d’exploitations  

• Loi de dégression  

 Comme il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, nous 

appliquonspour leur détermination la loi de dégression qui consiste à réduire les charges 

identiques à chaqueétage de 10% jusqu’à 0,5Q. 

Q : la Charge d’exploitation. 

( )nQQQ
n

n
Q +++

+
+ ............

2

3
210 Donnée par« DTR BC.2.2 charges permanentes et charges 

d’exploitation article 6.3» [4]. 

Avec : 

n : nombre d’étage, 

Q0 :les surcharges d’exploitation sur la terrasse avec Q0 =1KN/m2, 

Q1 ,Q2 ,.., Qn :les surcharges d’exploitation des planchers respectifs est égales à1,5KN/m2. 
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Tableau II.15 : Dégression des surcharges 

Niveau 

des 

planchers 

 

Q 

 

∑ surcharge 

∑ Q 

(kN/m2) 

Buanderie Q0 ∑0=Q0 1 

ET08 Q1 ∑1=Q0+Q1 2,5 

ET07 Q2 ∑2=Q0+0,95(Q1+Q2) 3,85 

ET06 Q3 ∑3=Q0+0,9(Q1+Q2+Q3) 5,05 

ET05 Q4 ∑4=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) 6,10 

ET04 Q5 ∑5=Q0+0,8(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) 7 

ET03 Q6 ∑6=Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) 7,75 

ET02 Q7 ∑7=Q0+0,71(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) 9,16 

ET01 Q8 ∑8=Q0+0 ,68(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8) 10,52 

RDC Q9 ∑9=Q0+0,66(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9) 10,89 

SS1 Q10 ∑10=Q0+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10) 13,35 

SS2 Q11 ∑10=Q0+0,63(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+ 

Q11) 

14,54 

 

- Surcharge d’exploitation 

-Buanderie………..………..........1 S=22,92KN; 

- Étage 8    ……………………….2,5 S=57,3 KN; 

- Étage7      ………………………3,85 S=88,242 KN; 

- Étage 6    ………………………5,05 S=115,746KN; 

- Étage5   ………………………6,10S=139,812 KN; 

- Étage 4 ……………………...7,00S=160,44KN; 

- Étage 3…………………………7,75 S=177,63KN ; 

- Etage 2……………………… 9,16 S=209,94KN; 

- Etage 1………………………10,52 S=241,11KN; 

- RDC……………………… 10,89 S=249,59KN; 

- S soul2………………………13,35 S=305,98KN; 

- S soul1………………………14,54S=333,25KN 



CHAPITRE 02                                                           PRE DIMENSIONNEMENT 

 

          Page33 
 

c)Détermination de la section du poteau  

Pour limiter l'élancement des poteaux, on prend   = 35 → α = 0,708 

On cherche à dimensionner le poteau de telle sorte que : As/B= 1% 

On tire de l’équation (1) la valeur de Br: 













+



s

es

b

c

u
r

f

B

Af

N
B




9,0

28  

Alors : 

Br =0,066Nu                   avec :Nu=1,35G+1,5Q
 

Br= (a-0, 02)(b-0, 02);     On a:  a=b    ⇒    Br= (a-0, 02)2 

 

 

Tableau II.16: Choix des sections des poteaux centraux 

 

 

 

 

NIV 

 

G(kN) 

 

Q(kN) 

 

NU(kN) 

 

Br(cm2) 

 

a=(cm) 

 

RPA 

(cm2) 

 

Le 

Choix 

(cm2) 

Buanderie 216,738 22,92 326,976 215,8 14,71 30*30 30*30 

ET08 404,2 57,3 631,62 416,87 20,44 30*30 30*30 

ET07 598,24 88,242 939,987 620,39 24,93 30*30 30*30 

ET06 792,28 115,746 1243,2 820,51 28,66 30*30 35*35 

ET05 986,28 139,812 1541,2 1017,19 31,91 30*30 35*35 

ET04 1180,36 160,44 1834,15 1210,54 34,81 30*30 40*40 

ET03 1374,4 177,63 2121,89 1400,44 37,44 30*30 40*40 

ET02 1568,44 209,94 2432,3 1605,32 40,09 30*30 45*45 

ET01 1764,01 241,11 2743,08 1810,43 42,57 30*30 45*45 

RDC 1959,58 249,59 3019,82 1993,08 44,66 30*30 50*50 

S SOUL2 2155,15 305,98 3368,42 2223,16 47,17 30*30 50*50 

S SOUL1 2350,72 333,25 3673,35 2424,41 49,26 30*30 50*50 
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II.5 Pré dimensionnement des voiles    

On appelle voiles, les murs réalisés en béton armé, ils sont conçus de façon à reprendre les 

charges et surcharges verticales, et assure la stabilité de l’ouvrage vis-à-vis  des  charges 

horizontales (séisme). Pour leur pré dimensionnement, nous sommes basés sur les 

recommandations du RPA99/V2003 [52].  

          L'épaisseur minimale est de 15 cm de plus, l'épaisseur doit être déterminée en fonction 

de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités. 

 

Figure II.6 : Coupe de voile en élévation et en plan. 

Dans notre cas :  

a ≥  max    {15 cm ; he / 20} (ART:7-7-1) [52] 

L : La longueur du voile 

a : L’épaisseur du voile 

he : hauteur libre d’étage 

➢ Pour S-SOUL01:     he = (4,08-0,45) =3,63m.  

a ≥max  {15 cm ; 18,15cm}=>  a =20  cm 

 

➢ Pour le RDC S-SOUL 1 , 1er , 2ème étage : he = (3,40-0,45) =2,95m.  

a ≥max  {15 cm ;  14,75cm}=> a =20  cm.  

Conclusion : 

 

On  opte l’épaisseur de voile :   a = 20 cm 
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Chapitre III : Calcul des éléments non structuraux 

 

III.1 Introduction 

Les éléments non structuraux sont des éléments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de 

contreventement, alors que leur destruction présente parfois un grand danger pour la sécurité des 

personnes (escaliers, balcons, L’acrotère…). 

III.2 L’acrotère 

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

est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre elle-même et la forme de pente contre 

l’infiltration des eaux pluviales. Il sert à l’accrochage du matériel des travaux des bâtiments. 

L’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le plancher soumise à une flexion 

composée due aux charges suivantes : 

• Son poids propres sous forme d’un effort normal vertical 

• Une force horizontale due à une main courante, ou bien due à l'effet du séisme. 

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur dont les dimensions sont les suivantes : 

• Largeur b=100cm 

• Hauteur H=60cm 

• Epaisseur e=10cm 

III.2.1Calcul des efforts  

On a :




=

=

mlKNQ

mlKNG

/00,1

/31,2
 

Force horizontale d’origine sismique agissant sur l’acrotère : 

L’acrotère est un élément non structural ancré à la structure sur lequel agit une force horizontale 

de calcul Fp= 4.A.Cp.Wp ………… Selon l’article 6.2.3 RPA 

Avec : 

A : coefficient d’accélération de zone (RPA .Tableau 4.1)………..[1] 

Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 (RPA. /Tableau 6.1)………[1] 
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Wp : Poids de l’acrotère. 

→Fp = 4×0,20×0,8×2,31    Fp = 1,48 kN/ml = 1,5Q= 1,5 kN/ml. 

 

Pour une bande de 1m de largeur : 

E.L.U 

Nu = 1,35×G = 1,35×2.31=3,12 KN 

Mu=1,5×Fp×h =1,5×1,5×0.6=1,35 KN.ml 

Tu =1,5× Fp =1,5×1,5= 2,25KN 

E.L.S 

Nser= G = 2,31 KN 

Mser= Fp×h =1,5×0,6=0,90 KN.ml 

Tser= Fp=1,5KN 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.2.1 : Sollicitations de l’acrotère à ELU. 

III.2.2 Ferraillage de Acrotère : 

h=10 cm ; b =100 cm   ; fc28 = 25 MPa   ; σbc=14,17 MPa ; c = c’=3  cm ; fe = 400MPa ; 

d=0.9h=9cm. 

 

F                                    3,12                                                2,25 

G 

 1,35 

Nu Tu Mu 
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III.2.2.1 Calcul de l’excentricité [3] : 

e = e1 + e2 

Avec : 

• e1:Excentricité de 1er ordre ;e1=
Mu

Nu
+ea 

ea : Excentricité accidentelle. 

• e2:Excentricité de 2eme ordre due  au flambement ; ).2(
10

3
2 +


=

h

Lf
e  

   : Rapport de moment de 1erordre du aux charges permanentes {α=0} ; 

  : Rapport de la déformation finale due au fluage { =2}. 

a) Excentricité de 1er ordre 

 

𝑶𝒏 𝒂: {

𝑀𝑢 = 1,35 𝐾𝑁.𝑚                                                                          
𝑁𝑢 = 3,12 KN                                                                              

ea = max [2cm;
l

250
cm] = [2cm;

60

250
cm = 0.24cm] = 2cm

 

Donc : 

 

 

b) Excentricité de 2eme ordre due au flambement 

).2(
10

23
2 4

+


=
h

Lf
e  

On a: {

Lf = 2 ×  L = 2 × 60 = 120cm                                                                                    
h = 10cm                                                                                                                               
α =  0                                        = 2                                                                                  

 

Donc: 

cmme 5.0005.0)202(
12.010

213
2 4

==+



=  

Alor : 

e=45,3+0,5=45,8          ⇒e=45,8cm. 

e>
ℎ

2
− 𝑐 =

10

2
−2=3cm⇒ Section partiellement comprimée 

cmme 3,45453,002,0
12,3

35,1
1

==+=

ae
Nu

Mu
e +=

1
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Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section. 

Les armatures seront calculées à la flexion simple en équilibrant le moment fictif Mf. 

III.2.2.2 Calcul d’armature 

Le moment fictif 

mkNc
h

NMM uuf .41,1'
2

=







−+=

 
Tableau III.2.1 : Ferraillage de l’acrotère 

 Acrotère 

Mf(KN.m) 1,41 

 0.012 

 <lu Oui 

As
’(cm²) 0 

 0.015 

Z(cm) 8.95 

As(cm²) 





=

=

2

2

2

1

433,0

0

cmA

cmA

s

s
 

Choix 4T8 

As(cm²) 2.01 

St(cm) 30 

Ar(cm²) 0.5 

Choix 4T8 

Ar(cm²) 2.01 

St 15 

III.2.2.3Vérification de la section d’acier selon [2] :

 

Il faut Vérifiée As avec la section minimale imposée par la règle du millième et par la règle de 

non fragilité : 









=
fe

f
bd

bh
MaxAA t

s

28

min 23,0;
1000
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CVcmAcmAs ......................087,101,2 2

min

2 ==  

III.2.3Vérification à l’E.L.S 

La fissuration est considérée comme préjudiciable. 

cm
N

M
e

ser

ser 96,38
31,2

9,0
0 ===  

On a : − '
2

0 c
h

e La section est partiellement comprimée (SPC). 

a)Calcul la distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée « C » 

On a :            C= d-eA 

Avec : 









−+=

2

h
d

N

M
e

ser

ser

A  

Donc : 

cm
h

d
N

M
e

ser

ser

A 96,42
2

=







−+=  

Alors : 

C= d-eA= 9 – 42,96= -33,96cm     (C<0) 

b)Calculdistance entre le centre de pression et l’axe neutre « yc» 

D’après le BAEL 91 modifie 99on doit donc résoudre l’équation suivant : 

03 =++ qpyy cc  

Avec : ( ) ( )

( ) ( )













=−−−−−=

−=−+−+−=

=

3223

22

5.2473786'62

35.76626'63

armée.béton du  eéquivalencd't Coefficien15

cm
b

A
cdn

b

A
ccncq

cm
b

A
cdn

b

A
ccncp

n

ss

ss  

La solution de l’équation du troisième degré est obtenue par : 
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04,42240
3

cos

57,58
3

cos

62,100120
3

cos

07,101
3

2

74,16396,0
3

2

3
cos

1045,5
27

4

3

2

1

9
3

2

=







+=

=







=

−=







+=

=
−

=

=−=
−

=

−=







+=









ay

ay

ay

p
a

pp

q

p
q

 

La solution qui convient est : yc=58.57cm 

D’où :         0<yser=yc+c< d 

0<yser=58,57-50,58=7,99cm 

Donc :




=

=

cmy

cmy

c

ser

57,58

99,7
 

Le moment d’inertie :       n=15 

( ) ( ) 223 '
3

cyAydAny
b

I serssersser −+−+=
 

Contrainte de béton 

286,0 cbcserc
ser

bc fyy
I

N
=








= 

 

Contraintes de l’acier 

 

( )

( )












=







=−








=

=







=−








=

compriméAcierMPaffeMaxfeMincyy
I

N
n

tenduAcierMPaffeMaxfeMinydy
I

N
n

tjsserc

ser

s

tjsserc

ser

s

..............63.201)110;5,0(;
3

2
'

..............63.201)110;5,0(;
3

2




 

 

)6,1( HAacierslespour=
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Tableau III.2.2 : Vérification à l’ELS 

 Nser 

(KN.m) 

As 

(cm²) 

Y 

(cm) 

I 

(cm4) s

bc




(MPa) 

bcbc 

ss    

Béton 

2,31 2,01 




=

=

cmy

cmy

c

ser

57,58

99,7
 17033,5 

0,469 CV 

Acier 
Tendu 0,99 

CV 

Comprimé 5,89 

 

III.2.4Vérification de l’effort tranchant 

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivant 

 









==

==

CVMPaMPa

MPafMin
bd

T

uu

cu

u

u

.....................5.2035.0

4;1,0 28





 

 

Figure III.2.2: Schéma de ferraillage de l’acrotère. 
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ӀӀӀ.3 Planchers 

 

ӀӀӀ.3.1  Planchers en corps creux 

 

Par  définition  et  par  opposition  aux  planchers  à  dalle  pleine,  ces planchers  sont  dits  

nervurés lorsqu'en  coupe  transversale  (perpendiculaire  au  sens  de  la  portée),  la  section  

résistante  prise  en compte dans  les calculs  se présente  comme une  succession de  sections en 

« T »  dont  l’ hourdis constitue la partie supérieure. 

Ces planchers sont constitués de trois éléments : 

- Poutrelles préfabriquées 

- Corps creux 

- Hourdis ou table de compression. 

 

 

ӀӀӀ.3.2 Pré dimensionnement 

Les poutrelles sont des poutres de section en T associées à des planchers, ils seront calculés en 

deux phases : 

1ere phase : avant le coulage du béton, la poutrelle est supposée simplement appuyées, elle est 

soumise a son poids propre et elle travaille iso statiquement, le moment fléchissant maximal en 

travée est M0 = ql²/8. 

Dans cet phase la poutrelle se trouve incapable de prendre cette sollicitation d’ou la nécessité 

d’un étaiement a mi travée pour diminuer la flèche. 

2ème  phase : Dans cette phase la poutrelle prend corps avec la dalle de compression elle travaille 

hyper statiquement sur des appuis continus et par conséquent création des moments au niveau des 

appuis continus d’ou un soulagement pour la poutrelle, ce soulagement est traduit par diminution 

du moment en mi-travée. 
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Figure ӀӀӀ.3.1 : Coupe verticale sur plancher en corps creux. 

Notre plancher en corps creux : ht = 24 cm 

20 cm : corps creux 

04 cm : dalle de compression. 

 

Donc on à des poutrelles de : 

ht = 24 cm 

b0 = 12 cm 

h0 = 04 cm 

 

Détermination de la largeur "b" : 

b≤ ℓx(ou ℓ1)                 [4] 

soit : b= ℓx=65 cm 

 

• En 1ère phase : 

Evaluation des charges : 

Charge permanente 

Poids propre de la poutrelle : 0,12×0,04×25=0,12kN/ml 

Poids propre du corps creux : 0,60×3,3=1,98 kN/ml 

→G = 0,12+1,98=2,1  kN/ml 

Surcharge d’exploitation : 

- surcharge due aux ouvriers: Q= 0,65 x 1 = 0,65 KN/ml 

a.1) les combinaisons : 
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E.L.U : qu = 1,35 G +1,5 Q 

E.L.S : qs= Q+G 

On prend: max L = 5,80 m 

G= 2,1 KN/ml 

Q= 0,65 KN/ml 

qu = 1,35 (2,1) +1,5 (0,65) = 3,81 KN/ml 

qs = 2,1 +0.65 = 2,75 KN/ml 

Pour une poutrelle isostatique, le moment en travée est donné par : 

Mu =
3,81x5,2²

8
= 12,87 KN/ml 

 

Mu =
2,75x5,2²

8
= 9,29 KN/ml 

a.2) le ferraillage : 

La poutrelle travaille en flexion simple 

b= 12 cm; d= 4.5cm; h=5cm; fbc= 14,20MPa 

μ= 3,72 >μR=0.392➔𝐀𝐬
′  ≠ 0 

Puisque la section du béton est trop faible, il est pratiquement impossible d’y placer des 

armatures supérieures ; alors on prévoit des étaiements verticaux aux mi-travées des portées afin 

que les poutrelles résistent aux charges d’avant coulage. 

 

 

• En 2ème phase : (Après le coulage) 

Méthodes De Calcul : 

Il existe trois méthodes de calcul des moments et les efforts tranchants : 

• La méthode Forfaitaire. 

• La méthode de Caquot. 

Puisque les poutrelles étudiées sont considérées comme des poutres continues sur plusieurs 

appuis, alors il faut vérifie les conditions suivantes pour choisir la méthode de calcul : 
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1) Méthode forfaitaire : 

 

❖ Domaine d’application : 

- H1 : Q ≤ Max {2G ; 5kN/m2} 

- H2 : Les moments d’inertie des sections transversales sont les même dans les différentes travées 

en continuité. 

- H3 : Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1,25. 

- H4 : Fissuration non préjudiciable. 

 

❖ Exposé de la méthode : 

𝛂 =
𝐐

𝐆 + 𝐐
 

𝐌𝐭 ≥ 𝐦𝐚𝐱{𝟏. 𝟎𝟓𝐌𝟎 ; (𝟏 + 𝟎. 𝟑𝛂)𝐌𝟎} −
𝐌𝐰 −𝐌𝐞

𝟐
 

𝐌𝐭 ≥ {
(𝟏 + 𝟎. 𝟑𝛂)

𝐌𝟎

𝟐
………………… . . . 𝐭𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐢𝐧𝐭𝐫𝐦é𝐝𝐢𝐚𝐢𝐫𝐞

(𝟏. 𝟎𝟐 + 𝟎. 𝟑𝛂)
𝐌𝟎

𝟐
……………………… . 𝐭𝐫𝐚𝐯é𝐞 𝐝𝐞 𝐫𝐢𝐯𝐞 

 

• 𝐌𝟎 : La valeur minimale du moment fléchissant dans chaque travée (moment isostatique). 

• (𝐌𝐰;𝐌𝐞) : Les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite respectivement 

dans la travée considérée 

• 𝐌𝐭 : Le moment maximal en travée dans la travée considérée. 

❖ Moment sur appuis : 

• M=0.2M0………………appuis de rive. 

• M=0.6M0………………pour une poutre à deux travées. 

• M=0.5M0………………pour les appuis voisins des appuis de rives d’une poutre                    à 

plus de deux travées. 

• M=0.4M0………………pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de deux 

travées. 

2) Méthode de CAQUOT : 
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Cette méthode est appliquée lorsque l’une des conditions de la méthode forfaitaire n’est pas 

vérifiée. 

Cette méthode est basée sur la méthode des poutres continues. 

❖ Exposé de la méthode : 

➢ Moments sur appuis : 

𝐌𝐚 = 
𝐪𝐰.𝐥𝐰

′𝟑 + 𝐪𝐞.𝐥𝐞
′𝟑

𝟖. 𝟓(𝐥′𝐰 + 𝐥′𝐞)
 

Avec : 

l’ = L pour une travée de rive. 

l’ = 0,8L pour une travée intermédiaire. 

𝐪𝐰: Charge permanente à gauche de l’appui. 

𝐪𝐞: Charge permanente à droite de l’appui. 

➢ Moment en travée : 

𝐌𝐭𝐦  =
𝐐𝐮 . Xtm

2

𝟐
+𝐌𝐰 

𝐗𝐭𝐦  =
L

2
−
(𝐌𝐰 −Me)

𝐪. 𝐋
 

➢ Effort tranchant : 

𝐕𝐰  =
(𝑴𝒘 −𝑴𝒆)

𝑳
+
𝒒. 𝑳

𝟐
 

𝑽𝒆 = 𝑽𝒘 − 𝑞. 𝐿 

 

➢ Evaluation des charges : 

Plancher terrasse : 

G=6,83 kN/m² 

Q=1,0 kN/m² 

Qu
t=1,35 (6,83)+1,50(1,0)=10,72 kN/ml 
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Plancher courant : 

G=5,84 kN/m² 

Q=1,5 kN/m² 

Qu
c =1,35(5,84)+1,50(1,5)=10,13 kN/ml 

 

Tableau ӀӀӀ.3.1: Combinaison des charges sollicitant les planchers 

 G  (kN/ml) Q (kN/ml) qu  kN/m qser   kN/m  

Plancher terrasse 6,83×0,65=4,43 1×0,65 = 0,65 6,96 5,089 

Plancher courant 5,84×0,65 =3,79 1,5×0,65=0,975 6.57 4,76 

 

Conclusion 

Poutrelles  du plancher terrasse sont sensiblement les plus sollicitées. 

Nous avons (03) type de poutrelles : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Type 01 : Plancher a six travée. 

                           

 

Type 02 : plancher a trois travée. 

 

 

Type 03 : plancher a deux travée. 
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Après les calculs on  trouvées que le 1eme type est plus défavorable (Tmax , Mmax). Donc on choisit 

le pour tous les calculs. 

-Vérification des conditions de la méthode de forfaitaire : 

1) Qt=1KN/m²                             ≤max{
𝟐. 𝐆 = 𝟐𝐗𝟔, 𝟖𝟑 = 𝟏𝟑, 𝟔𝟔𝐊𝐍/𝐦²

𝟓𝐊𝐍/𝐦𝟐 }…………………(C.V) 

2) Inertie constante dans les différentes travées en continuité…………….. (C.V) 

3) La fissuration est non préjudiciable…………………………………….. (C.V) 

4) Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 

𝐀𝐁

𝐁𝐂
=

𝟓,𝟏𝟎

𝟑,𝟒𝟎
= 1,5 ∈  [0.8 ; 1.25]……………………………(C.N.V) 

𝐁𝐂

𝐂𝐃
=

3,40

3,70
= 0.9     ∉  [0.8 ; 1.25] ………………………(C.V) 

𝐂𝐃

𝐃𝐄
=

𝟑.𝟕

𝟓,𝟐𝟎
= 0,7 ∉  [0.8 ; 1.25]………………………….. (C.N.V) 

𝐃𝐄

𝐄𝐅
=

𝟓,𝟐𝟎

𝟑,𝟑𝟎
= 1.57    ∉  [0.8 ; 1.25]…………………… .. (C.N.V) 

𝐄𝐅

𝐅𝐆
=

𝟑,𝟑𝟎

𝟓,𝟐𝟎
= 0.63 ∈   [0.8 ; 1.25]………………………….(C.V) 

La condition est non vérifiée donc la méthode « forfaitaire »n’est pas applicable, on doit alors 

appliquer la méthode de « Caquot ». 

a) Calcul des efforts internes : 

Type : Poutrelle à six travées : 

Méthode : Caquot 

Justification : la 1éme hypothèse n’est pas vérifiée. 

a)ELu: 

Tableau ӀӀӀ.3.2 :Tableau récapitulatif des efforts à six travées 

Portée (m) 5,20 3,40 3,70 5,20 3,30 5,20 

Charges permanente     

(KN/ml) 
4,43 4,43 

4,43 

 
4,43 4,43 4,43 

Charges 

d’exploitations 

(KN/ml) 

0,65 0,65 0,65 0,65 0,65 0,65 

Chargée :      

1,35G+1,5Q 
6,95 6,95 6,95 6,95 6,95 6,95 

Déchargée :       

1,35G 
5,98 5,98 5,98 5,98 5,98 5,98 

Ma ccc(KN.m) 0 -18,35 -3,41 -16,25 -11,29 - 0 
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17,38 

Macdc(KN.m) 
0 -17,02 -3,03 -12,10 -8,28 

-

12,93 
0 

Madcd(KN.m) 
0 -13,76 -2,68 -14,85 -10,65 

-

16,22 
0 

Mt ccc(KN.m) 16,62 3,40 5,57 6,99 6,05 11,31 

Mt cdc(KN.m) 16,06 1,23 3,89 11,78 3,40 17,42 

Mt  dcd(KN.m) 10,39 3 ,26 0,96 12,76 2,4 17,95 

Vw (KN) 22,86 8,44 17,44 18,69 14,31 16,30 

Ve (KN) -

15,66 
-17,24 -10,64 -20,59 -10,62 -22,98 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b)ELS: 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.3.2 : Diagramme de moment max en appui et en travée a ELU. 

 

 

                                    Figure III.3.3 : Diagramme de l’effort tranchant. 
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Tableau ӀӀӀ.3.3: Tableau récapitulatif des efforts à six travées 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Portée (m) 5,20 3,40 3,70 5,20 3,30 5,20 

Charges permanente     

(KN/ml) 
4,43 4,43 

4,43 

 
4,43 4,43 4,43 

Charges 

d’exploitations 

(KN/ml) 

0,65 0,65 0,65 0,65 0,65 0,65 

Chargée :      G+Q 5,08 5,08 5,08 5,08 5,08 5,08 

Déchargée :       G 4,43 4,43 4,43 4,43 4,43 4,43 

Ma ccc(KN.m) 0 -12,27 -2,19 -9,08 -6,09 -9,49 0 

Macdc(KN.m) 0 -13,16 -2,44 -11,65 -8 ,09 
-

12,45 
0 

Madcd(KN.m) 0 -10,09 -1,96 -10,72 -7,66 
-

11,68 
0 

Mt ccc(KN.m) 11,88 1,20 3,91 5,25 -2,20 8,41 

Mt cdc(KN.m) 11,51 0,88 2,79 8,44 3,23 12,49 

Mt  dcd(KN.m) 7,74 2,22 0,83 9,10 -2,79 12,84 

Vw (KN) 16,39 6,05 12,50 13,40 10,26 11,68 

Ve (KN) -11,23 -12,36 -7,63 -14,76 -7,61 -16,47 

 

 
Figure III.3.4:Diagramme de moment max en appui et en travée a ELS. 

 

Figure III.3.5 : Diagramme de l’effort tranchant . 
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III.3.4:Valeurs maximales des sollicitations 

Sollicitation maximale ELU ELS 

Mt (KN.m) 17,95 12,84 

Ma (KN.m) 18,35 13,16 

T (KN) 22,98 16,39 

 

III.3.2.1 Ferraillage des poutrelles 

a) En travée : 

Mu= Mt= 17,95 KN.m ;Mser = 12,84 KN.m; y = h0   ;   b0=12cm  ;   b=65cm ; h=20cm                  

h0=4cm. 

Moment support par la table 

Mtu = b. h0. fbu. (d −
h0
2
) 

fbu =
0,85 × fc28

1,5
= 14,17 MPa 

Mtu = 0,65 × 0,04 × 14,17 × (0,18 −
0,04

2
) 

Mtu = 58,95KN.m 

Mtu=58,95KN.m>Mu =17,95 KN. 

L’axe neutre est dans la table de compression, le calcul se fait comme une section rectangulaire 

(b×h) (65×20) 

b)Sur appuis 

M u = 18,35 KN.m  ; Mser = 12,84KN.m 

Moment support par la table 

Mtu = b. h0. fbu. (d −
h0
2
) 

Mtu = 0,65 × 0,04 × 14,17 × (0,18 −
0,04

2
) = 58,95 KN.m 
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Mtu= 58,95 KN.m>Mu =18,35  KN.m 

L’axe neutre est dans la table de compression, le calcul se fait comme une section rectangulaire 

(b0×h) (12×20) 

 

Tableau III.3.5: Ferraillage de poutrelles 

 Travée Appui 

Mu(KN.m) 17,95 18,35 

 0,060 0,061 

 lu Oui Oui 

As
’(cm²) 0 0 

 0,077 0,078 

Z(cm) 17,44 17,43 

As(cm²) 2,95 3,02 

Choix 3T12 2T14 

As(cm²) 3,39 3,08 

 

III.3.2.2 Vérification les armatures longitudinales selon [2] 

a) Travée 









=
fe

f
bd

bh
MaxAA t

s

28

min 23,0;
1000

 

CVcmAcmAs ......................41,195,2 2

min

2 ==  

b) Appuis 









=
fe

f
bd

bh
MaxAA t

s

28

min 23,0;
1000

 

CVcmAcmAs ......................41,102,3 2

min

2 ==  
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III.3.2.4 Vérification les armatures transversales selon [2] :

 








=


= MPa
fSb

A u

e

t

t

t

t 4,0;
2

max
1

min

0




 

CVtt .........................1002,21074,2 3

min

3 −− ==   

III.3.2.5Effort tranchant 

On doit vérifier que : uu    

MPaMPa
f

Min
b

c 33,35;2,0 28 =









=


 ………………(Fissuration non préjudiciable ) 

CVMPaMPa
db

T
u

u ....................33,306,1
180120

1098,22 3

0

max

==



==  

 

III.3.2.6 Vérification des appuis 

a)Appuis de rive 

▪ Vérification de la compression du béton : 

b

cu
b

f

db

T


 28

0

4,0
9,0

=  

Avec : Tu=15,66  KN (appuis de rive) 

𝝈𝒃 =
15,66𝑥103

0.9𝑥120𝑥180
= 𝟎, 𝟖𝟎𝟓𝑴𝑷𝒂 < 0.4

fc28 

γb
= 𝟔. 𝟔𝟕 𝑴𝑷𝒂 …………… (C.V) 

▪ Vérification des armatures longitudinales : 

As = 3,14 cm² ≥ 
𝑻𝒖
𝒇𝒆
𝜸𝒃

= 𝟎, 𝟒𝟓𝒄𝒎²………………………… (C.V) 

a. Appuis intermédiaires : 

❖ Vérification de la contrainte de compression 

𝝈𝒃 =
𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙

𝟎.𝟗𝒃𝟎.𝒅
=

22,98𝑥103

0.9𝑥120𝑥180
= 𝟏, 𝟏𝟖𝑴𝑷𝒂 < 0,4

fc28 

γb
= 𝟔, 𝟔𝟕 𝑴𝑷𝒂 …………… (C.V) 
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▪ Vérification des armatures longitudinales : 

As = 3,14 cm² ≥ 
𝑻𝒖
𝒎𝒂𝒙−

𝑴𝒖𝒂
𝟎.𝟗𝒅

𝝈𝒔
= −𝟎,𝟗𝟖𝒄𝒎²………………………… (C.V) 

III.3.2.7 Vérification à l’ELS 

b. Vérification à l’E.L.S : 

La fissuration étant peu nuisible, donc pas de vérification à faire à l’état de l’ouverture des 

fissures, et elle se limite à celle concernant l’état de compression du béton. 

❖ Vérification des contraintes du béton : 

Soit « y » la distance du centre de gravité de la section homogène (par lequel passe, l’axe neutre) à 

la fibre la plus comprimé. 

La section étant soumise à un moment Mser, la contrainte à une distance « y » de l’axe neutre : 

y
I

M ser
bc =  

D’après l’organigramme de la vérification d’une section rectangulaire à l’ELS, on doit vérifier 

que : MPafcbcbc 156,0 28 == 
 

❖ Détermination de l’axe neutre : 

On suppose que l’axe neutre se trouve dans la table de compression : 

( ) ( ) 0
2

2 =−−−+ ydnAcyAny
b

ss  

Avec : 15==
b

s

E

E
n  ;b=65cm(travée) ;   b0=12 cm (appuis) ;    c=c’=2cm 

y : Est solution de l’équation du deuxième degré suivante, puis on calcule le moment d’inertie : 

( ) ( )

( ) ( )







−+−+=

=+−++

223

2

1515
3

03030

cyAydAy
b

I

AcdAyAAby

ss

ssss

 

▪ Si 0hy  l’hypothèse est vérifiée 



Chapitre III                                                     Calcul des éléments non structuraux 

 

Page55 
 

▪ Si 0hy  la distance « y » et le moment d’inertie « I » se Calculent par les formules qui 

suivent : 

( ) ( )  ( ) ( ) 
( )

( ) ( ) ( ) 







−+−+







−−+

−
+=

=++−−−+−+

22

2

0

00

3

0030

2

0000

2

0

15
2123

030302

dyAydA
h

yhbb
hbb

y
b

I

AcdAhbbyAAhbbyb

ss

ssss

 

 

Tableau ӀӀӀ.3.6: Tableau récapitulatif pour la vérification à l’ELS 

 Mser(KN.m) As(cm²) Y(cm) I(cm4) bc

MPa 
s MPa 

bcbc 

ss    

Travée 12,84 3,39 3,71 7508,20 6,34 15 CV 

Appui 13,16 3,08 3,75 7660,88 6,44 15 CV 

 

c. Vérification de la flèche : 

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées : 

0

0

10

2,4

16

1

M

M

L

h

fedb

A

L

h

t

s

•

•

•

 

Avec: 

h=20cm    ;     b0=12cm     ;      d=18 cm     ;       L= 5,20  m ; 

Mtser=12,84 KNm ;  Tu
max=22,98 kNm ; As= 2,09 cm2; fe=400MPa. 

Alors: 
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III.3.1.8 Déformation de poutres 























]2[..........

15

2,4

16

1

0M

M

L

h

fe

bd
A

L

h

t

s




















CV

CVA

CNV

s

..........073,0034,0

...........26,2

063,0034,0

 

 

Puisque les trois conditions ne sont pas vérifiées, il est nécessaire de calculer la flèche. 

Flèche totale : ffff ivT −=  

Tel que : 

)5(02,15,0
1000

mLcm
L

f =+=  

fi: La flèche due aux charges instantanées. 

 

𝒇𝒊 = La flèche due aux charges instantanées. 

𝒇𝒗 = La flèche due aux charges de longue durée. 

 

❖ Position de l’axe neutre « y1
 » : 

( )

( ) s

s

Abhhbh

dAh
hh

bhh
h

bh

y
15

15
22

000

0

0

00

0

0

1
+−+

+







+

−
−+

=  

❖ Moment d’inertie de la section totale homogène « I0
 » : 

( )
( )

( ) ( )2

1

3

01
03

1
03

10 15
333

ydAhy
bb

yh
b

y
b

I s −+−
−

−−+=  

❖ Calcul des moments d’inerties fictifs : 

𝐼𝑓𝑖 =
1.1𝐼0

1+𝜆𝑖𝜇
       ;   𝐼𝑓𝑣 =

1.1𝐼0

1+0.4𝜆𝑣𝜇
 

Avec : 









+

=

b

b

f t
i

0

28

32

05,0



                  Pour la déformation instantanée. 
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







+

=

b

b

f t
v

0

28

32

02,0



                  Pour la déformation différée. 

db

As

0

=  : Pourcentage des armatures. 

28

28

4

75,1
1

ts

t

f

f

+
−=


  

σs : Contrainte de traction dans l’armature correspondant au cas de charge étudiée. 

dA

M

s

ser

s =  

 

 

 

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau : 

Tableau ӀӀӀ.3.6 : tableau Récapitulatif du calcul de la flèche 

Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

Y1 

(cm) 
Δ σs(MPa) λi λv µ 

I0 

(cm4) 

Ifi 

(cm4) 

Ifv 

(cm4) 

12.84 3,39 7 
0,0

119 
198.21 4,25 1,70 0,763 

7898

9,35 

2047

9,23 
57207 

 

▪ Calcul des modules de déformation : 

( )

MPa
E

E

MPafE

i

v

ci

40,10721
3

20,3216411000 3

1

28

==

==
 

▪ Calcul de la flèche due aux déformations instantanées 

𝑓𝑖 =
𝑀𝑠𝑒𝑟.𝑙²

10𝐸𝑖𝐼𝑓𝑖
 = 0,52cm ……………….. (L= 5,20m) 

 

▪ Calcul de la flèche due aux déformations différées 

𝑓𝑣 =
𝑀𝑠𝑒𝑟.𝑙²

10𝐸𝑣𝐼𝑓𝑣
 =  0,56cm ……………….. (L= 5,20m) 

𝚫𝒇𝑻 = 𝒇𝒗 − 𝒇𝒊 = 0,046𝑐𝑚 < 𝒇 = 1,08 𝑐𝑚 …………………………… (C.V) 

 

c. Calcul des armatures transversales et l’espacement 
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L’acier choisi pour les armatures transversales est de type rond lisse de nuance FeE24 

(fe=235MPa) 

« BAEL 91 modifié 99 » : 

( )























•

•

=
−

•

MPaMax
Sb

feA

cmdMinS

bétonnagedereprisedepasK
fe

Kf

Sb

A

u

t

t

t

tju

t

t

4,0;
2

40;9,0

)1(
8,0

3,0

0

0





 

 

« RPA 99 version 2003 » 















•









•

•

couranteZone
h

S

nodaleZone
h

MinS

b
S

A

t

lt

t

t

2

12;
4

003,0 0

  

Avec : 









10
;;

35

bh
Min lt   

Øl : Diamètre minimum des armatures longitudinales. 

Øt ≤ Min(0,6cm ; 1cm ; 1,2cm)=0,6cm 

On adopte :Øt=6mm 

- Selon le « BAEL 91 modifié 99 » : 

{
 
 

 
 
𝑨𝒕
𝑺𝒕
≥ 𝟗𝟏. 𝟏𝒙𝟏𝟎−𝟑𝒄𝒎

𝑺𝒕 ≤ 𝟏𝟔, 𝟐 𝒄𝒎          
𝑨𝒕
𝑺𝒕
≥ 𝟏. 𝟒𝒙𝟏𝟎−𝟐𝒄𝒎

 

Selon le « RPA 99 version 2003 » : 

{
 

 

  

𝑨𝒕
𝑺𝒕
≥ 𝟎. 𝟎𝟑𝟔                                                         

𝑺𝒕 ≤ 𝟓 𝒄𝒎                         𝒆𝒏 𝒁𝒐𝒏𝒆 𝒏𝒐𝒅𝒂𝒍𝒆 

   𝑺𝒕 𝟏𝟎 𝒄𝒎                          𝒆𝒏 𝒁𝒐𝒏𝒆 𝒏𝒐𝒅𝒂𝒍𝒆
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Choix des armatures : 

On adopte : At=2Ø6=0,57cm2 

 

Choix des espacements 

𝑨𝒕

𝑺𝒕
≥ 𝟎. 𝟎𝟑𝟔 ➔𝑺𝒕  ≤ 𝟏𝟓, 𝟖𝟑 𝒄𝒎 

Donc :{
𝑺𝒕 = 𝟓𝒄𝒎                              𝒁𝒐𝒏𝒆 𝒏𝒐𝒅𝒂𝒍 
𝑺𝒕 = 𝟏𝟎𝒄𝒎                      𝒁𝒐𝒏𝒆 𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕𝒆

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.3.6 : Ferraillage des poutrelles en travées et sur appuis. 

d. Ferraillage de la dalle de compression : 

Le ferraillage de la dalle de compression doit se faire par un quadrillage dont les dimensions des 

mailles ne doivent pas dépasser : 

• 20cm : Dans le sens parallèle aux poutrelles. 

• 30cm : Dans le sens perpendiculaire aux poutrelles. 

Si :













=

=

fe
AcmL

cmenL
fe

L
AcmL

200
50

)(
4

8050

21

1
1

11

 

Avec : 
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L1 : Distance entre axes des poutrelles (L1=65cm) 

A1 : Armatures perpendiculaires aux poutrelles (AP) 

A2 : Armatures parallèles aux poutrelles (AR) 

2

1
2

A
A =  

Fe=520MPa(quadrillage de TS.TIE520v→Ø≤6mm) 

On a : L=65cm 

Donc on obtient : A1=0,5cm2/ml 

On prend : 6 Ø 5=1,18cm2 

cmSt 20
5

100
==  

Armatures de répartitions : 

21
2 25,0

2
cm

A
A ==  

Soit : 6Ø5=1,18cm2    →   St=20cm 

 

Conclusion : 

Pour le ferraillage de la dalle de compression, on adopte un treillis soudés dont la dimension des 

mailles est égale à 20cm suivant les deux sens. 

Figure III.3.7 : Ferraillage de la dalle de compression. 
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III.4. Dalle pleine 

Les dalles pleines sont des éléments d’épaisseur faible par rapport aux autres dimensions, 

chargées perpendiculairement à leur plan moyen reposant sur deux, trois ou quatre appuis. Des 

dalles pleines en porte à faux (console) existent aussi. 

Dans notre structure, on a des dalles pleines sous forme rectangulaire qui reposent sur quatre 

appuis, Pour le calcul, On choisit la dalle la plus sollicitée. L’épaisseur de la dalle e=15 cm . 

 

                  

III.4.1.Ferraillage : 

Ferraillage se fait à  (E.L.U.R) : 

G=6,39kN/m2 , Q=2,5kN/m2. 

qu=1,35G+1,5Q=12,37kN/m2 

III.4.1.1.Calcul des moments: 

• Dans le sens de la petite portée : 2

xuxx LqM =  

• Dans le sens de la grande portée : xyy MM =  

Les coefficients μx et μy sont fonction de 
y

x

L

L
= et de ν. 

ν: Coefficient de poisson  ELUlà '0  



Chapitre III                                                     Calcul des éléments non structuraux 

 

Page62 
 

μx et μy sont donnés par l’abaque de calcul des dalles rectangulaires [1]. 





=

=
=

7834,0

0456,0
90,0

y

x




  

kNmMM

kNmLqM

xyy

xuxx

86,14

97,182

==

==




 

o Moments en travées : 

Mtx=0,75Mx=14,22 kNm 

Mty=0,75My=11,14 kNm 

o Moments sur appuis : 

Max=May=0,5Mx=9,48kNm 

²b=100cm ; h=15cm ; d=0,9h=13,5cm ; fe=400MPa ; fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; 

 σs=348MPa 

            mmmm
h

1215
10

150

10
maxmax ==  

1) En travée : 

• Sens Lx :         Mtx = 14,22 KN.m 

             0392,0055,0
5,1310016,14

1022,14 '

2

3

2
===




=


= xl

b

tx A
db

M



  

            
2

3

23,3
3485,13

1022,1407,1

.

.07,1
cm

d

M
A

s

tx

x =



==


 

o Condition de non fragilité : 

              )400(8,00 FeE
=  

              2

0 09,15,13100)89,03(
10002

8,01
.)3(.

2

1
cmdbAx =−




=−   

Ax = 3,23 cm2 ≥ 1,09cm2…………………………………………condition vérifier. 
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Donc on prend :              Ax =4T12 =4,52cm2 

o Espacement : 

               cmcmhex 33)33;3min( =         On prend :ex = 20cm 

• Sens Ly :          Mty = 11,14 KN.m 

              )(
2

1
yxxy dd +−=  On supposent qu’on utilise des 12  

            dy =12,3cm 

             0392,0052,0
3,1210016,14

1014,11 '

2

3

2
===




=


= xl

yb

ty
A

db

M



  

                 
2

3

78,2
3483,12

1014,1107,1

.

.07,1
cm

d

M
A

s

ty

y =



==


 

o Condition de non fragilité : 

                )400(8,00 FeE
=  

                2

0 984,03,12100
1000

8,0
.. cmdbAy ==   

Ay = 2,78cm2 ≥ 0,984cm2…………………………………………condition vérifier. 

Donc on prend :              Ay =3T12 =3,39 cm2 

o Espacement : 

                 cmcmhex 33)33;3min( =         On prend : ey = 25cm 

2)Sur appui :                 

Ma = 9,48 KN.m        

                 0392,0036,0
5,1310016,14

1048,9 '

2

3

2
===




=


= al

b

a A
db

M



  
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2

3

15,2
3485,13

1048,907,1

.

.07,1
cm

d

M
A

s

a =



==


 

o Condition de non fragilité : 

                )400(8,00 FeE
=  

              2

0 09,113100)89,03(
10002

8,01
.)3(.

2

1
cmdbAx =−




=−   

               A = 2,15 cm2 ≥ 1,09cm2…………………………condition vérifier. 

Donc on prend :     Aax = Aay =3T12 =3,39cm2 

o Espacement : 

                 cmcmhee yx 33)33;3min( ==  

On prend : ex= ey = 30cm 

III.4.2.Condition de cisaillement : 

                 
db

Vu
u


=  

                 MpaMpa
f

b

c

u 33,35;2,0min 28 =









=


  

III.4.2.1 Calcul de l’effort tranchant : 

• Sens Lx : 

                   KN
L

LLP
V

y

yx

x 91,23
4,63

4,68,537,12

3

..
=




==  

• Sens Ly : 

          KN
LL

LLP
V

xy

yx

y 68,24
)8,54,62(

4,68,537,12

)2(

..
=

+


=

+
=  

Donc :       Vu = Vy =24,68KN 
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                 Mpa
db

Vu

u 182,0
5,13100

1068,24
=




=


=  

                 MpaMpa uu 33,3182,0 ==   

III.4.3.Vérification à  ELS  

 G=6,39kN/m2 , Q=2,5kN/m2. 

qser=G+Q=8,89kN/m2 

III.5.3.1. Calcul des moments :  

• Dans le sens de la petite portée : 
2

xuxx LqM =  

• Dans le sens de la grande portée : xyy MM =  

Les coefficients μx et μy sont fonction de 
y

x

L

L
= et de ν. 

ν: Coefficient de poisson  ELSlà '2.0  

μx et μy sont donnés par l’abaque de calcul des dalles rectangulaires [1]. 





=

=
=

8502,0

0528,0
90,0

y

x




  

kNmMM

kNmLqM

xyy

xuxx

42,13

79,152

==

==




 

o Moments en travées : 

Mtx=0,75Mx=11,84 kNm 

Mty=0,75My=10,06 kNm 

o Moments sur appuis : 

Max=May=0,5Mx=7,89 kNm 
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b=100cm ; h=15cm ; d=0,9h=13,5cm ; fe=400MPa ; fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; 

 σs=348MPa 

            mmmm
h

1215
10

150

10
maxmax ==   

➢ En travée :  

✓ Position de l’axe  neuter : 

           EDDy ++−= 2

1
 

Avec : 

           cm
b

A
D 678,0

100

52,4
.1515 ===  

           E = 2.D.d = 2×0,678×13,5 = 18,306cm2 

          cmEDDy 65,3306,18678,0678,0 22

1 =++−=++−=  

✓ Moment d’inertie : 

          4232

1

3

1 02,8199)65,35,13(52,415)65,3(
3

100
)(15

3
cmydAy

b
I =−+=−+=  

         cmMpa
I

M
K s /25,1

02,8499

1026,10 3

=


==  

a)-Etat limite de compression du béton : 

MpayKb 56,41 ==  

Mpafcb 15.6,0 28 ==  

MpaMpa bb 1556,4 ==  …………………………condition vérifier. 

 

 b)-Etat limite de déformation : 
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0175,0
68,1320

26,10

.20
027,0

4.5

15,0

0

=


===
M

M

L

h t ……………………condition  vérifier. 

005,0
2

0033,0
13100

52,4
==


=

 efdb

A
………………………………condition 

vérifier. 

➢ Sur appui :          Mas=5,13KN.m 

✓ Position de l’axe neutre : 

          EDDy ++−= 2

1
 

Avec : 

         cm
b

A
D 5085,0

100

39,3
.1515 ===  

          E = 2.D.d = 2×0,5085×13,5 = 13,729cm2 

          cmEDDy 23,3729,135085,05085,0 22

1 =++−=++−=  

✓ Moment d’inertie : 

         

4232

1

3

1 57,6486)23,35,13(39,315)23,3(
3

100
)(15

3
cmydAy

b
I =−+=−+=  

          cmMpa
I

M
K s /79,0

57,6486

1013,5 3

=


==  

 a)-Etat limite de compression du béton : 

MpayKb 55,2. 1 ==  

Mpafcb 15.6,0 28 ==  

MpaMpa bb 1555,2 ==  …………………………condition vérifier. 
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c)Verification de la fléche : 

               Si (03) conditions sont vérifiées simultanément, il n’est pas nécessaire de vérifier la 

flèche 

1. 0625,0027,0
4,5

15,0

16

1
=

L

h
……………………..non vérifiée 

2. 005,0
2

0025,0
5,13100

39,3
==


=

 efdb

A
………………… vérifiée 

3. 018,0
68,1320

13,5

.20
03,0

4.5

15,0
=


===

x

ax

M

M

L

h
………… non vérifiée 

donc la vérification de la flèche est nécessaire . 

on calcul la flèche par la méthode de l’inertie fissuré. 

 Δf=fv-fi< cm
L

f 78,15,0
500

640

500
=+==  

En se basant sur l’organigramme de calcul de la flèche, on utilise les formules données par le 

BAEL91 : 

Position  de l’axe neutre : 

 cm
Ahb

dAhb
y

s

s
22,7

)52,4(15)15(100

)4,14)(52,4.(152/)15(100

.15.

..152/. 22

=
+

+
=

+

+
=  

Moment d’inertie de la section : 

 

22

3

22

3

)22,7-4,14)(52,4(15)
2

15
-22,7)(15(15

12

)15(100
)-(.15)

2
-(.

12

.
++=++= ydA

h
yhb

hb
I s  

                                                              =31637,89cm4 
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Pourcentage  des armatures : 

  0031,0
4,14.100

52,4
⇒

.
=== 

db

As  

        
28tfsσ.ρ.4

28tf.75,1
1μ

+
−=  

               
sA.Z

serM
sσ =  

              cm
y

dZ 99,11
3

22,7
4,14

3
- ===  

    d’ou : 

            MPas 47,218
)52,4.(99,11

10.84,11 3

==  

 

76,0
1,2)47,218).(0031,0(4

)1,2(75,1
-1 =

+
=  

         pour les flèches dues aux charges instantanées : 

 

 

 

40 03,7017
76,0).21,5(1

)31637,89(1,1

.1

.1,1
cm

I
If

i

i =
+

=
+

=


 

MPafE ci 19,32164110003
28 ==  

21,5

))
100

150
(32(0031,0

)1,2(05,0

)/.32(

.05,0 28 =

+

=
+

=
bh

f t
i



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mm
IfE

LM
f

ii

ser

i 13,2
)03,7071).(19,32164.(10

)640(10.84,11

.10

. 222

===  

Pour  les flèches dues aux charges de longue  durée : 

   08,2)21;5.(
5

2
.

5

2
=== iv   

   
40 84,13484

76,0).08,2(1

)31637,89(1,1

.1

.1,1
cm

I
If

vi

v =
+

=
+

=


 

  MPafE cv 87,1081837003
28 ==  

mm
IfE

LM
f

vv

ser

v 32,3
)84,13484).(87,10818(10

)640.(10.84,11

..10

. 222

===  

    donc : Δf=fv-fi=3,32-2,13=1,19mm<1,7mm……………..vérifié. 

    Donc la flèche est vérifiée . 

Schéma de Ferraillage 

                        4T12 St=25cm                                         4T12 St=25cm 

 

 

 

 

 3T12 St=25cm 3T12 St=25cm 

 

Figure III.4.1: Ferraillage de la dalle plein. 
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ӀӀӀ.5 Escaliers : 

ӀӀӀ.5.1Définition : 

 

Un escalier est une suite de plans horizontaux disposés en gradins, afin de permettre le passage à 

pied entre les différents niveau du bâtiment. 

Dans notre structure il y en a deux types : à 02 et à 03 volées. 

 

ӀӀӀ.5.2  Terminologie : 

La volée : c’est la partie d’escalier comportant une suite ininterrompue de marches égales et 

située entre deux paliers successifs, une volée ne doit pas comporter plus de 20 à 22 marches et 

moins de 3 marches. 

Le palier : c’est la partie horizontale d’un escalier, arrêtant la suite des marches au droit d’un 

étage, ou entre les étages, pour assurer l’accès à chaque niveau intermédiaire (palier d’arrivée ou 

palier intermédiaire). 

La paillasse : c’est la dalle en pente supportant les marches d’une volée. 

Le jour : c’est la largeur en plan du vide entre deux volée parallèles. 

La marche : c’est la surface délimitée par la foulée et l’emmarchement. 

La contre marche : c’est la partie verticale prenant place entre deux marches. 

L’emmarchement : c’est la largeur utile d’une volée, elle est fonction de la destination de 

l’escalier. 

Le collet : c’est le nom donné au bord limitant l’escalier du coté jour. 

La foulée : c’est la distance horizontale comprise entre chaque contre marche. 

La ligne de foulée : c’est la projection en plan du trajet suivi par une personne empruntant 

l’escalier, pour les escaliers dont la largeur de l’emmarchement n’excède pas 110 m, la ligne de 

foulée se trouve au milieu de l’emmarchement. 

 

ӀӀӀ.5.3. Ferraillage des escaliers 

ӀӀӀ.5.3.1. Epaisseur de la paillasse et du palier 

L’épaisseur de la paillasse et du palier est fonction de la longueur L (entre appui) = 5,05m 
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Figure ӀӀӀ.5.1 : Schéma des escaliers. 

l

𝟑𝟓
≤ 𝒉 ≤

l

𝟑𝟎
⇒
505

𝟑𝟓
≤ 𝒉 ≤

505

𝟑𝟎
 

On choisit : e palier = e paillasse = 16 cm. 

Et ce pour faciliter le coffrage. 

ӀӀӀ.5.3.2. Dimensionnement des marches 

Pour les    dimensions des marches (g) et contre marches (h),  on utilise la formule de 

« Blondel »: 

59 cm ≤ g+2.h ≤ 66 cm 

Avec : 

H = n. h    et     L = (n-1).g 

g : largeur d’une marche ; 

h : hauteur d’une contre marche ; 

n : nombre des contre marches ; 

n-1 : nombre des marches. 
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H=1,70  et  L=3,30  → α =Arctg (H/L) = 32,19 

2(
𝐻

𝑛
) +

𝐿

𝑛−1
= 64 

2. H. (n-1) + L. n = 64. n. (n – 1) 

64 n2 - (64 + 2H + L) . n + 2H = 0 

Avec : 

2H + L = 670cm    et    2H = 340cm 

64 n2 – 734 n + 340 = 0 

Δ = (734)2 – 4 (64). (340) 

Δ =  4517116 → √Δ = 672,09 

Donc : n1=10,98 et    n2 = 0,48 

On prend  n=10 

h = 
𝐻

𝑛
=

170

10
= 17cm ;on prend h=17cm 

g =
𝐿

𝑛−1
=

330

10−1
= 36,66𝑐𝑚 ; on prend g=30 cm 

g+2h= 64 cm   OK. 

ӀӀӀ.5.3.3. Principe de calcul 

L’ensemble se calcule comme une dalle d’épaisseur ep travaillant dans un seul sens.  Des aciers 

en chapeaux permettant de reprendre un moment égal à 0,15 M0 seront réalisés            [5 
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Figure ӀӀӀ.5.2 : L’épaisseur moyenne. 

➢ Evaluation des charges 

a) Charges permanentes 

Epaisseur moyenne de la paillasse : 

emoy = ep + (
ℎ.𝑐𝑜𝑠𝛼

2
) 

emoy =16 + (
17.cos (32,19)

2
 

emoy ≈ 23cm. 

b) G revêtements 

Tableau III.5.1: Récapitulatif des charges des composants constituant le revêtement 

 

N° 

 

Composantes 

 

 

Epaisseur (m) 

 

ρ (KN/m3) 

 

G (KN/m2) 

1 Carrelage 0,02 
 

20 0,40 

2 lit de sable 0,03 18 
 

0,54 

3 Mortier 

de pose 
0,02 
 

20 0,40 

4 Enduit de ciment 0,02 18 0,36 

∑ = 1.7 
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c) Poids propre de la paillasse 

Gv = 
γb

𝑐𝑜𝑠𝛼
 . 𝑒 + Grev 

Gp = γb .e1 + Grev 

Avec : 

e : épaisseur moyenne de la paillasse 

e1 : épaisseur du palier (16 cm). 

Alors : 

Gv=8.25 KN/m2    et    Gp=5.70 KN/m2 

d) Charges d’exploitation 

Qb = 2.5 KN/m2. 

➢ Combinaison des charges 

Tableau IӀӀ.5.2 : Récapitulation des combinaisons de charges 

Position G 

KN/ml 

Q 

KN/ml 

E.L.U E.L.S 

KN/ml KN/ml 

Palier 5,70 2,5 11,445 8,2 

Paillasse 8,25 2,5 14,89 10,75 

 

ӀӀӀ.5.3.4. Schémas statiques 

Type01 : (à 02 volée) : 

ELU : ElS : 
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➢ Diagramme de Moment fléchissant : 

 

➢ Diagramme de l’effort tranchant : 

 

Figure IӀӀ.5.3: Diagramme des moments et efforts tranchants à ELU . 

➢ Diagramme de Moment fléchissant : 

 

 

➢ Diagramme de l’effort tranchant : 

 

Figure IӀӀ.5.4: Diagramme des moments et efforts tranchants à ELS. 
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Type02 : (à 03volée) : 

ELU : ElS : 

 

➢ Diagramme de Moment fléchissant : 

 

➢ Diagramme de l’effort tranchant : 

 

Figure IӀӀ.5.5: Diagramme des moments et efforts tranchants à ELU . 
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➢ Diagramme de Moment fléchissant : 

 

➢ Diagramme de l’effort tranchant : 

 

Figure IӀӀ.5.6: Diagramme des moments et efforts tranchants à ELS. 

Calcul du ferraillage : 

- Le calcul se fait pour une section rectangulaire de dimension (b x h) 

Tel que : b=100cm ; h=18cm 

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

MPafc 25
28

=  ; MPafbc 17,14=  ; MPaf t 10,2
28

=  ; 5,1=b  ; d=0,9h=16,2 

MPas 348=  ; 15,1=s  ; fe=400MPa, 

ferraillage de l’escalier 

Tableau III.5.3 : Ferraillage de l’escalier à l’ELU 

 
Mu 

(KNm) 
  

R   
'

sA  

(cm²) 
  

Z 

(cm) 

mlAcal

s /  

(cm²) 
Choix 

mlAadp

s /  

(cm²) 

Travée 
37,06 

 

0,099 

 
Oui 0 0,130 15,35 6,93 5T14 7,70 

Appuis 
13,08 

 
0,035 Oui 0 0,044 15,91 2,36 4T10 3,14 
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Espacement : 

▪ En travée :      cmesp 66,16
6

100
=  

On prend : esp=15cm 

▪ Sur appui :      cmesp 33,33
3

100
=  

On prend : esp=20cm 

Armature de répartition : 

▪ En travée :      cm
A

A s

r 92,1
4

=      

Le choix est de 3T10=2,36cm² avec St=20cm 

▪ Sur appui :      cm
A

A s
r 78,0

4
=     

Le choix est de 3T10=2,36cm² avec St=20cm 

 

➢ Condition de non fragilité : 

As ≥ As
min  = 0,23bd

𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 = 2,17cm² 

→ En travée : As =7,70cm² ≥ Asmin  =2,17cm²……….vérifié 

→En appui : As =3,14cm² ≤ As
min =2,17cm²………….non vérifié 

Donc on choisit : Aa =Amin = 2,17 cm². 

-Choix des barres :   Aa = 5T8 =2,51cm² 

➢ Vérification 

• Effort tranchant : 

On doit vérifier que : τu < τu̅̅ ̅ 

τu̅̅ ̅=min (0,2.
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 5MPa) =3,33MPa ……………… (Fissuration peu nuisible) 

τu =
𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥

bd
=

34,54 x 10^3

1000 x 162
= 0,21 ˂ τu̅̅ ̅ =3,33MPa ………………..  Vérifié. 
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➢ Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis (vérification de l’ancrage) : 

Les armatures longitudinales tendues inférieures doivent être ancrées au-delà de l’appui, pour 

équilibrer l’effort de traction. 

- Si : Tu - 
𝑀𝑢

0,9𝑑
 ˂ 0 ⇒ les armatures ne sont soumises à aucun effort de traction 

- Si : Tu - 
𝑀𝑢

0,9𝑑
 ˃ 0 ⇒ il faut satisfaire la condition n suivante : As ≥[

𝑇𝑢−
𝑀𝑢

0,9𝑑

𝜎𝑠
] 

Tu -
𝑀𝑢

0,9𝑑
 = 34,54.10ᶾ - 

14,15.10⁶

0,9𝑋162
 = -935967,54 KN ˂ 0 

Les armatures ne sont soumises à aucun effort de traction. 

➢ Vérification des armatures transversales : 

τu = 
𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥

bd
 = 0,21 MPa ˂ 0,05fc8 = 1,25MPa……………vérifié 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

➢ Vérification à l’E.L.S : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier la 

contrainte des armatures tendues 

• Vérification des contraintes du béton : 

- Position de l’axe neutre : 

𝑏

2
 y² + n(As +As’)y – n( As.d+ As’.c’) = 0 

- Moment d’inertie : 

I  = 
𝑏

3
 yᶾ + n.As’(y-c’)² + n.As(d-y)² 

Avec : 

N = 15,  c’ = 2 cm, d = 16,20 cm, b = 100 cm, As’ =0 
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On doit vérifier que: 

σbc = 
𝑀𝑠

I  
 y ≤ σbc ̅̅ ̅̅ ̅̅ =0,6 fc28 =15MPa 

Tous les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous : 

Tableau III.5.4 : Vérification du ferraillage à l’ELS 

 

 

Mser 

(KN.m) 

As 

(cm²) 

σbc 

(MPa) 
σbc≤σbc 

Travée 26,71 7,70 2,13 Vérifié 

Appui 9,42 3,14 3,41 Vérifié 

 

 

➢ Vérification de la flèche 

 

Il n’est pas nécessaire de calculer la flèche si les inégalités suivantes sont satisfaites 























]3[..........

10

2,4

16

1

0M

M

L

h

febd

A

L

h

t

s

















=


=

vérifiéenon

vérifiée

vérifiéenon

...................084,0033,0

0105,00049,0
4,14100

07,7

0625,0033,0
505

17

 

Deux conditions ne sont pas vérifiées, donc il est nécessaire de calculer la flèch 

Flèche totale : ffff ivT −= .. 
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Avec : 

















=+=

=

=

cm
L

f

IE

LM
f

IE

LM
f

fvv

ser

v

fii

ser

i

32,15,0
500

10

10

2

2

 

Donc : 













+
=

+
=

v

fv

i

fi

I
I

I
I





1

1

1,1

0

0

 Moment d’inertie fictif 

223

0
2

15
2

15
12









−+








−+= d

h
Ad

h
A

bh
I ss

 

&I0 : moment d’inertie de la section homogène 

 























+

=









+

=

b

b

f

b

b

f

t
v

t
i

0

28

0

28

3
2

02,0

3
2

05,0









    ;   















=

+
−=

=

dA

M

f

f

db

A

s

ser
s

ts

t

s







28

28

0

4

75,1
1  

Ei=32164,20MPa 

Ev=10721,40MPa 

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau : 

Tableau III.5.5 : Vérification de la flèche de l’escalier 

Mser 

KN.m 

As 

cm2 
 

s 

MPa 
i v µ 

I0 

cm4 

Ifi 

cm4 

Ifv 

cm4 

26,71 7,07 0,004 234,95 
2,1 

 

0,84 

 

0,44 

 

302875 

 

330109,79 

 

301758,90 
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Donc : 

..................51,18,0

8,0
02,2

6,0

CVcmfcmf

cmfff
cmf

cmf

T

ivT

v

i

==

=−=




=

=


 

Type01 :

 

 

Type02 

 

 

Figure.III.5.7: Schéma de ferraillage des escaliers. 
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III.6 Poutre palière 

 La poutre palière est prévue pour être un support d’escalier, elle est dimensionnée d'après les  

Formules  empiriques données par BAEL 99, est vérifiée selon leRPA99 version 2003.  

III.6.1 Dimensionnement Moment de torsion : 

Le moment de torsion provoqué sur la poutre palière est transmis par la volée et le palier. 

On a : L= 2,95m  

D’après la condition de flèche définit par le BAEL91 : 

L

15
 ≤ h ≤  

L

10
⟹ 19,66 ≤ h ≤  29,5 ⟹ h = 30 cm 

0.3h ≤ b ≤ 0.7h    ⟹ b = 30 cm 

Exigences du RPA99/2003: 

{

b ≥  20 cm → b = 30 cm …… . . CV 
h ≥ 30 cm  →  h = 30 cm …… . . CV   
h

b
 ≤ 4     →

h

b
=  
30

30
= 1,00…CV              

 

Donc on adopte b×h = (30 cm ×30cm)  

a) Sollicitations de la poutre palière : 

➢ Les charges sur la poutre : 

g0 =  (b × h) × ρ = 0,3 × 0,3 × 25 = 3KN/m 

➢ Réaction du paillasse:  

ELU :  

ELS : RA= 31,98 KN/ml 

ELU : RA=23,04 KN/ml 

qu = 1.35 × (g0 )+= 1.35 × 2,25 + 31,98 = 35,01 KN/m 

Mu
t =

ql²

24
=
35,01 × 2,95²

24
= 12,69KN.m 

Mu
a =

ql²

12
=
35,01 × 2,95²

12
= 25,38KN.m 

Tu =
ql

2
=
35,01 × 2,95

2
= 51,63KN 

2,95 
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- ELS : 

qs = (g0 ) + RA 
s = 2,25 + 23,04 = 25,29KN/m 

Ms
t =

ql²

24
=
23,04 × 2,95²

24
= 8,35KN.m 

Ms
a =

ql2

12
=
23,04 × 2,952

12
= 16,70KN.m 

b)Calcul de la section d’armature à la flexion simple : 

➢ Armatures Principales : 

On a : b=30cm , h=30cm , d=27 cm 

On résume les calculs de ferraillage dans le tableau ci-après : 

Tableau.III.6.1: tableau récapitulatif de ferraillage de la poutre palière 

 M(KN.m) Μ Α z (cm) AS(cm²) Amin(cm²) Amax(cm²) 

Travée 12,69 0.040 0.051 26,44 1.37 0,97 1.37 

Appui 25,38 0.081 0.10 25,92 2.81 0,97 2.81 

 

➢ Contrainte de cisaillement : 

τu  =  
Tu

b  .  d
      ⟹    τu =  

51,63

300 ×   270
   = 0,63MPa     

τu = 0,63 MPa  ≤      τu̅̅ ̅   =   3.33 MPa                (c.v) 

Pas de risque de rupture par cisaillement 

➢ Armatures transversales : 

On fixe St = 15 cm. 

At1  ≥
0.4 × b × St

fe
=
0,4 × 300 × 150

400
=  0,45cm²  

At2 ≥
b × St × (τu − 0.3ft28)

0,9 fe
=
300 × 150 × (0,63 − 0,3 × 2,1)

0,9 × 400
=  0cm²  

At2 < 0.45 ⟹ At = 0,45 cm² 
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a) Calcul à la torsion : 

➢ Moment de torsion : 

Le moment de torsion provoqué sur la poutre palière est transmis par la volée et le palier. 

Mtor = −Ma ×
L

2
= −13,08 ×

2,95

2
= −19,29KN.m  

➢ Contrainte de cisaillement en torsion :  

τtor = 
Mtor

2 Ω e
 

- e : épaisseur de la paroi.                       e =
b

6
=

30

6
= 5 cm. 

- Ω : air du contour tracé à mi-hauteur. Ω = [(b − e) × (h − e)] =  625cm² 

- U : périmètre de la section .                  U = 2[(b − e) + (h − e)] = 100cm 

τtor = 
19,29

2 ×625×5
= 1,54 MPa  ≤     τu̅̅ ̅   =   3.33 MPa                (c.v) 

➢ Ferraillage longitudinal : 

Al
tor = 

Mtor × U × γS
2 Ω × fe

 =  
19,29 × 100 × 1.15

2 × 625 ×  400
= 4,43cm² 

➢ Ferraillage transversales : 

At
tor = 

Mtor × St
2 Ω × fe

= 
19,25 × 150

2 × 625 ×  400
= 0,57cm² 

b) Ferraillage global : 

➢ Ferraillage longitudinal : 

- En travée : 

 

 

 

 

 

 

𝐴𝑡𝑜𝑡 =

{
 

 At = At
Fs +

Al
tor

2
= 1,37 +

4,43

2
= 3,58cm²  ⟹   3T14 = 4.62cm²

Ac =
Al
tor

2
 =

4,43

2
 = 2,21 cm²      3T12 = 3.39cm²
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- En appui  

➢ Ferraillage transversal : 

At
tot = At

Fs + At
tor = 0,45 + 0,57 = 1,02 cm² ⟹    1 cadre ɸ

8
+ 1 étrier ɸ

8
= 2,01cm² 

c) Les vérifications nécessaires : 

Vérification des conditions du RPA des armatures longitudinales (art 7.5.2.1): 

{
Amin = 0.5% × B = 4,5cm²

Amax = 4% × B = 36 cm²
⟹   Amin ≤ Al

tot = 10.68cm² ≤ Amax ……Vérifiée 

➢ Vérification à l’ELS : 

σbc ≤ σbc    On résume les calculs dans le tableau ci-après : 

Tableau.III.6.2: Vérification des contraintes à l’ELS. 

 M (KN.m) Y (cm) I (cm4) σbc(MPa) σbc(MPa) Observation 

Travée 8,35 11,23 44042,93 2,12 15 CV 

Appui 16,70 11,91 49069,26 4,05 15 CV 

 

➢ Vérification de la flèche : 

{
  
 

  
 𝟏): 

h

L
≥

Mt

10Mo
    ⟹ Mt = 0,85 Mo ⟹    

40

295
= 0,13 ≥

1

10
= 0,085          ( C. V)                                          

     

𝟐): ρ =
A

bo . d
≤
4,2

fe
  ⟹   

4.52

300 × 270
=  0,005 ≤ 0,0105   ( C. V)                                                                          

                                                                                                  

𝟑): 
h

L
≥
1

16
      ⟹

40

295
= 0,13 ≥

1

16
= 0,0625             ( C. V)                                                                                   

 

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

  

                        Figure.III.6.1: Schéma de ferraillage de poutre palière. 
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Lx=1,85m 

Ly=1,90 m 

Figure.III.7.1: Vue en plan de dalle machine. 

III.7. L’ASCENSEUR  

La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important par rapport à celle 

des dalles de l’étage courant ou terrasse, cela est due au mouvement de l’ascenseur ainsi qu’à son 

poids, en tenant compte de la variation des efforts de la machine par rapport à la dalle. 

 III.7.1. Pré-dimensionnement : 

 La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine  

rigidité vu le poids de la machine. 

Nous avons deux conditions à vérifier : 

 

a) Résistance à la flexion : 

 

𝐿𝑥
50

≤ 𝑒 ≤
𝐿𝑥
40

⇒
185

50
≤ 𝑒 ≤

185

40
 

3,7𝑐𝑚 ≤ 𝑒 ≤ 4,625𝑐𝑚 

b) Condition de l’E.N.A : 

L’entreprise nationale des ascenseurs (E.N.A ) préconise que l’épaisseur de la dalle machine est 

cme 25  

 On prend : e=25cm 

  III.7.2. Détermination des charges et surcharges : 

a) Charges permanentes : 

 

✓ Poids de la dalle machine supportée…………………   50,00 kN/m2 

✓ Poids propre de la dalle………………………...0,25×25=6,25 kN/m2 

                                                                                         G=56,25 kN/m2 

b) Surcharge d’exploitation :  Q=1,00 kN/m2 
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III.7.3. Combinaison des charges : 

✓ E.L.U : qu=1,35G+1,5Q=77,438kN/m2 

✓ E.L.S : qser=G+Q=57,25kN/m2 

III.7.4. Calcul des efforts : 

Le calcul des efforts de la dalle se fait selon la méthode de calcul des dalles reposantes sur 4 

côtés. 

➢ Calcul de « ρ » : 

                    0,4 < 𝜌 =
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=

1,85

1,90
= 0,97 < 1 

 La dalle travail dans les deux sens. 

                         ∗ 𝑀𝑥 = 𝜇𝑥𝑞𝑢𝐿𝑥
2  

                         ∗ 𝑀𝑦 = 𝜇𝑦𝑀𝑥 

➢ E.L.U : 

                          {
𝜇𝑥 = 0,039 ⇒ 𝑀𝑥 = 10,33𝑘𝑁𝑚
𝜇𝑦 = 0,934 ⇒ 𝑀𝑦 = 9.64𝑘𝑁𝑚

 

Selon les conditions d’encastrement d’appuis, on obtient les moments suivants : 

✓ Moments en travées : 

Mtx=0,85 Mx =8.78 kNm 

Mty=0,85 My = 8.19 kNm 

✓ Moments sur appuis : 

Max=0,3Mx= 3.1 kNm 

May=0,3My= 2.89kNm 

Ma=Max ( Max ; May ) = 3.1 kNm 
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III.7.5. Ferraillage de la dalle : 

Le ferraillage de la dalle machine se fait comme suit : 

Pour une bande de 1m, on aura une section (b x h) = (100x25) cm2 qui travaille en flexion simple. 

On a: b=100 cm; h=25cm; d=0,9h=22,5cm ; c=2cm ; σbc=14,17MPa ; σs=348MPa 

Tableau.III.7.1: Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage. 

 

➢ Espacement : 

✓ En travée : 

𝑺𝒕 = {

100

5
= 20𝑐𝑚 ≺ 𝑀𝑖𝑛(3ℎ; 33𝑐𝑚) = 33𝑐𝑚(𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑥 − 𝑥) . . . . . . . . . . . . . . . . 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

100

5
= 20𝑐𝑚 ≺ 𝑀𝑖𝑛(4ℎ; 45𝑐𝑚) = 45𝑐𝑚(𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑦 − 𝑦) . . . . . . . . . . . . . . . . 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

 

✓ En appui : 

𝑺𝒕 = {

100

5
= 20𝑐𝑚 ≺ 𝑀𝑖𝑛(3ℎ; 33𝑐𝑚) = 33𝑐𝑚(𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑥 − 𝑥) . . . . . . . . . . . . . . . . . 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

100

5
= 20𝑐𝑚 ≺ 𝑀𝑖𝑛(4ℎ; 45𝑐𝑚) = 45𝑐𝑚(𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑦 − 𝑦) . . . . . . . . . . . . . . . . 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒

 

 

➢ Calcul des armatures transversales : 

          Les armatures transversales ne sont pas nécessaires si la condition ci-dessous est 

vérifiée : 

 Mt(kNm) μ A’s(cm2) α Z(cm) 
Acal

s 

(cm2) 
Choix Aadp

s (cm2) 

travée 
Sens x-x 8,78 0,0122 0 0,0153 22,36 1,13 5T8 2,51 

Sens y-y 8.19 0.0113 0 0.0142 22.37 1.05 5T8 2.51 

appui 
Sens x-x 3.1 0.0043 0 0.0053 22.45 0.39 5T8 2.51 

Sens y-y 3.1 0.0043 0 0.0053 22.45 0.39 5T8 2.51 
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𝜏𝑢 =
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏𝑑̄𝑢𝑐28
 

𝑇𝑥 =
𝑞𝑢𝐿𝑥𝐿𝑦

2𝐿𝑥 + 𝐿𝑦
= 48.60𝑘𝑁 

𝑇𝑦 =
𝑞𝑢𝐿𝑥
3

= 47.75𝑘𝑁 

𝜏𝑢 =
48.60 × 103

1000 × 225
= 0,216𝑀𝑃𝑎 ≺ 𝜏̄𝑢 = 1,25𝑀𝑃𝑎. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

                        Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

III.7.6. Vérification : 

a) Vérification des contraintes : 

➢ Béton : 

MPafy
I

M
cbc

ser
b 156,0 28 ===    

➢ Acier : 

( ) s
ser

s yd
I

M
 −=  

La fissuration est considérée comme préjudiciable. 

𝜎̄𝑠 = 𝑀𝑖𝑛 (
2

3
𝑓𝑒; 150𝜂) = 240𝑀𝑃𝑎 

Avec : 

η=1,6 pour HA ; fe=400MPa 

𝜌 =
𝐿𝑥
𝐿𝑦
= 0,97 

𝑀𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑠𝑒𝑟 × 𝐿𝑥
2   

𝑀𝑦 = 𝜇𝑦 ×𝑀𝑥 

{
𝜇𝑥 = 0,046 ⇒ 𝑀𝑥 = 9.013 𝑘𝑁𝑚
𝜇𝑦 = 0,961 ⇒ 𝑀𝑦 = 8.66 𝑘𝑁𝑚
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➢ Moments en travées : 

Mtx= 0,85Mx= 7.66 kNm 

Mty= 0,85My= 7.36kNm 

➢ Moments sur appuis : 

Ma=Max (0,3Mx; 0,3 My) = 2,70 kNm 

➢ Détermination de la valeur de « y » :  

( ) ( ) 15:0
2

2 ==−−−+ navecydnAcyAny
b

ss
 

➢ Moment d’inertie : 

( ) ( )22
3

3
ydnAcdAn

by
I ss −+−+=  

Les résultats trouvés en travée et sur appui dans les deux sens sont regroupés dans le tableau 

suivant : 

Tableau.III.7.2: Vérification des contraintes de la dalle en travée et sur appuis dans les deux 

sens. 

 Mt (kNm) As (cm2) Y (cm) I (cm4) σbc (MPa) bcbc    

Travée 
(x-x) 7.66 2,51 3,75 14994.14 1,91 

Vérifiée (y-y) 7.36 2,51 3,75 14994.14 1,84 

Appuis 2.70 2,51 3,75 14994.14 0,67 

 

b) Vérification de la condition de non fragilité :  

h=25cm ; b=100cm 

{
𝐴𝑥 ≥ 𝜌0

(3 − 𝜌)

2
𝑏ℎ = 2,03𝑐𝑚2

𝐴y ≥ ρ0bh = 2,00cm2
 

Avec :   {
ρ0 = 0,8 ‰     pour les barres à haute adhérence

ρ =
Lx

Ly
= 0,97          



Chapitre III                                                     Calcul des éléments non structuraux 

 

Page93 
 

➢ Sens Lx-x : 

✓ Sur appuis : Ax=2,51cm2/ml>2,03cm2………………vérifiée 

✓ En travée :  Ax=2,51cm2/ml>2,03cm2………………vérifiée 

➢ Sens Ly-y : 

✓ Sur appuis : Ay=2,51cm2/ml>2,00cm2………………vérifiée 

✓ En travée :  Ax=2,51cm2/ml>2,00cm2………………vérifiée 

c) Vérification de la flèche : (BAEL 91)  

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont 

vérifiées (B.A.E.L.91modifié 99) :  

Avec :        h=0.25 m et l= 1.9 m. 

                    𝐴𝑠𝑡t=2.51𝑐𝑚2 

     
h

l
≥

1

16
                                0.131 > 0.062 . . . . . . . . . . c. v               

      
h

l
≥

1

10
×

Mt

M0
                    0.131 > 0.084 . . . . . . . . . . c. v               

             
AS app

b×d
≤

4.2

fe
                    0.0011 < 0.010. . . . . . . . . . c. v   

    Les trois conditions sont vérifiées donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

 

Figure.III.7.2: Disposition constructive des armatures de l’ascenseur. 
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Chapitre ΙV :   Etude dynamique en zone sismique 

 

ΙV.1 Introduction  

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

sans doute celles qui ont le plus d’effets de structures dans les zones urbanisées. Face à ce risque, 

et à l'impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des structures pouvant résister à de 

tels phénomènes, afin d'assurer au moins une protection acceptable des vies humaines, d’où 

l'apparition de la construction parasismique. Cette dernière se base généralement sur une étude 

dynamique des constructions agitées : 

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

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

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

modélisations qui permettent de simplifier suffisamment les problèmes pour permettre l'analyse. 

ӀV.2 Caractéristique dynamique 

Les caractéristiques propres de la structure sont obtenues à partir du système non amorti. Son 

équation est donnée par la relation suivante :  

  ( )    ( )    1)(0 .........txKtxM =+  

Où :  

 x et  x  : représentent le vecteur des accélérations et le vecteur des déplacements 

respectivement de la structure. 

[M] : représente la matrice masse de la structure. 

[K] : représente la matrice de rigidité de la structure.          

L’analyse d’un système à plusieurs degrés de liberté en VLNA, nous fournit les propriétés 

dynamiques les plus importantes de ce système, qui sont les fréquences propres et modes propres. 
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Dans chaque mode propre de vibration, chaque point de la structure exécute un mouvement 

harmonique autour de sa position d’équilibre. Ce qui peut s’écrire : 

( )    ( ) += tAtx sin  ……… (2) 

Avec : 

{A} : vecteur des amplitudes  

 : Fréquence de vibration  

 : Angle de déphasage  

Les accélérations en VLNA sont alors données par : 

( )    ( ) +−= tAta sin2
 ……… (3) 

En reportant les équations (2) et (3) dans l’équation (1), on aura : 

      ( )  0sin2 =+−  tAMK  ……… (4) 

Cette équation doit être vérifiée quel que soit le temps (t), donc pour toutes les valeurs de la 

fonction sinus, ce qui donne : 

       02 =− AMK  ……… (5) 

Ce système d’équation est un système à (n) inconnues Ai. C’est un système d’équation homogène 

qui ne peut admettre une solution non- nulle que si le déterminant de la matrice carrée s’annule, 

c’est à dire : 

0]][]det[[ 2 =− MK   ……… (6) 

L’expression ci-dessus est appelée « Equation caractéristique ». 

En développant l’équation caractéristique, on obtient une équation polynomiale de degré (2n) en (

 ). 

Les solutions ( 22

2

2

1 ,...,, n ) sont les carrés des pulsations propres des (n) modes des vibrations 

possibles. 

Le 1er mode vibratoire correspond à 1 et il est appelé mode fondamental (1<2<... <n). 
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A chaque pulsation propre, correspond une forme d’oscillation appelée mode propre  
j

A  ou 

forme modale. 

ΙV.3 Présentation du logiciel L’ETABS  

L’ETABS : est un programme structurel basé sur la méthode autonome par éléments finis pour 

l'analyse et la conception de structures civiles. Il offre une interface utilisateur intuitive mais 

puissante, avec de nombreux outils pour faciliter la construction de modèles rapide et précise, 

avec les techniques analytiques sophistiquées requises pour mener à bien les projets les plus 

complexes. 

Nom du programmer: Extended Three Dimeninal Analysis of Bulding System  

(Version 9.7.0) 

Version : Version 9.7.0.  

Entreprise productrice : Computers and Structures, Inc.  

Berkeley, California. USA.  

ΙV.3.1 Modélisation  

Le logiciel ETABS permet d’effectuer les étapes de modélisation (définition de la géométrie, 

conditions aux limites, chargement, caractéristiques des matériaux …etc.) de façon entièrement 

graphique numérique ou combinés, en utilisant les innombrables outils disponibles. En effet, une 

structure peut être composée en sous schémas (portiques, treilles, dalles, voiles ou autres). 

Chaque élément est défini dans sa base graphique correspondante, ensuite ces éléments sont 

assemblés en un modèle final de calcul. Quant à la compatibilité, elle s’effectue de façon 

automatique.  

ΙV.3.2 Fonctions de l’ETABS  

Les fonctions de l’ETABS sont les suivantes :   

- La modélisation ne permet de considérer que les éléments structuraux de la structure. Ils 

sont modélisés soit par des masses concentrées aux nœuds, soit par des charges qui s’ajoutent 

à son poids.   

- Possibilité d’importer ou exporter à d’autres logiciels tels que l’Excel, Autocad ……… 

etc.   
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- La modélisation des éléments qui travaillent en contraintes planes (voile, dalle…) se faite à 

travers les éléments Shell. Si les planchers sont conçus en dalle pleines, aucun problème ne se 

présente, par contre si sont conçus en corps creux, il faudrait définir l’épaisseur adéquate       et 

les caractéristiques du matériau qui représente le mieux le corps creux, ou bien apporter aux 

nœuds des masse qui correspondent à la masse des planchers.   

- Conditions aux limites : les structures sont considérées appuyées (encastrement, appuis 

simples ou doubles) au niveau du sol de fondation, néanmoins l’ETABS  permet d’étudier 

l’interaction sol structure en remplacent les appuis rigides par des appuis élastiques (ressorts), 

qui présentent le même coefficient d’élasticité du sol de fondation calculé par les déférents 

méthodes de la mécanique de sol.   

- Possibilité d’effectuée l’analyse des structures conçues avec n’importe quel matériau.  - 

Procède dans sa base de donnée des spectres de repense définis par le code sismique américain   

- Permet de calculer uniquement le ferraillage des éléments barres et ne donne que la 

section d’acier selon déférentes normes.   

- Logiciel professionnel adapté aux constructions en béton armé, en acier, ou mixtes.  - 

Possibilité de modéliser des structures qui sortent du domaine du génie civil ou travaux 

publics tel que le domaine de la mécanique.  

 

ΙV.3.3 Démarche de modélisation par ETABS 

Lors de l’élaboration de notre modèle par ETABS sur un fichier d’interface complètement 

graphique, on passe par les étapes suivantes :  

1. Choix de l’unité (KN.m, Kgf.m, …..) 
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Figure ΙV.1 : Choix de l’unité. 

       2. Création des axes (X et Y) 

 

Figure ΙV.2 : Création des axes. 

3. Définition des éléments   

Dans cette étape ont définis exactement la géométrie du modèle.  

4. Définition des caractéristiques mécaniques des matériaux (masse volumique, poids     

volumique, module d’élasticité et coefficient de poisson).  

 

 

Figure ΙV.3 : Caractéristiques mécaniques des matériaux. 
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5. Définition des dimensions des éléments 

➢ Eléments « FRAME » (poteaux, poutres),  

On introduit le nom, le matériau, les dimensions de la section transversale et éventuellement le 

nombre des barres d’acier dans le cas des structures en béton armé et l’enrobage.  
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Figure ӀV.4 : Définition des poutres, poteaux. 

6. Définition de type de charges  

Dans cette étape on donne un nom pour chaque type de charge et sa désignation (charge 

permanente, charge d’exploitation) 
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Figure ӀV.5 : Définition de charge. 

8. Définition des combinaisons des charges   

Toutes les charges étant définies, on passe en suite à la définition des différentes combinaisons 

proposées par les règlements en vigueur. 

 

 

FigureӀV.6 : Combinaisons de charge. 
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9. Condition aux limites   

Pour éviter d’avoir un mécanisme, il faut définir un système d’appuis de la structure de façon à 

ce que la structure ne peut se déplacer sans se déformer.  

 

 

Figure ӀV.7 : Système d’appuis. 

10. Concentration des masses  

Assignation de la masse source pour concentrer les charges appliquées à la structure 

(permanentes, exploitation).  
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  Figure ӀV.8 : Définition de masse. 

 

11. Assignation de comportement de dalle  

Pour considérer l’hypothèse des planchers rigides dans leurs plans, il faut définir un 

diaphragme regroupant tous les nœuds d’un même plancher et ceci pour tous les niveaux.  

 

Figure ӀV.9 : Introduction des diaphragmes. 

 

12. Analyse  

Définition du type d’analyse selon le cas (analyse statique ou dynamique…).  

 

Figure ӀV.10 : Analyse. 
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ӀV.4 Étude Sismique 

ΙV.4.1 Introduction 

Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir durant sa durée de vie une 

excitation dynamique de nature sismique. De ce fait la détermination de la réponse sismique de la 

structure est incontournable lors de l’analyse et de la conception parasismique de cette dernière.                 

Ainsi le calcul d’un bâtiment vis à vis du séisme vise à évaluer les charges susceptibles d’être 

engendrées dans le système structural lors du séisme. Dans le cadre de notre projet, la 

détermination de ces efforts est conduite par le logiciel ETABS [16].Qui utilise une approche 

dynamique (par opposition à l’approche statique équivalente) basés sur le principe de la 

superposition modale. 

ӀV.4.2 Modélisation de la rigidité 

 La modélisation des éléments constituants le contreventement (rigidité) est effectué comme suit : 

• Chaque poutre et chaque poteau de la structure a été modélisé par un élément poutre 

(frame) à deux nœuds ; 

   - Les poutres entre deux nœuds d’un même niveau (niveau i) ; 

   - Les poteaux entre deux nœuds de différent niveaux (niveau i et niveau i+1) ; 

• Chaque voile est modélisé par un élément coque (Shell) à plusieurs nœuds (rectangulaire) 

(4) nœuds ; 

• Les planchers ne sont pas modélisés, cependant à tous les nœuds d’un même plancher 

nous avons attribué une contrainte de type diaphragme ce qui correspond à des planchers 

infiniment rigide dans leur plan (donc indéformable) ; 

• Tous les nœuds de la base du bâtiment sont encastrés (6DDL bloqués) ; 

ӀV.4.3 Modélisation de la masse 

• La masse des planchers est supposée uniformément répartie sur toute la surface du 

plancher. La masse est calculée par l’équation (G+βQ) imposée par le [1] avec (β=0,2) 

pour un bâtiment à usage d’habitation ; 
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• La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et les poutres est 

prise égale à celle du béton à savoir 2,5t/m3 ; 

• La masse de l’acrotère et des murs extérieurs (maçonnerie) a été concentrée aux niveaux 

des nœuds qui se trouvent sur le périmètre des planchers (uniquement le plancher terrasse 

pour l’acrotère) ; 

• La masse des escaliers a été concentrée au niveau des quatre nœuds délimitant la cage 

d’escalier (par plancher) ; 

• La masse de chaque balcon a été concentrée au niveau des deux nœuds de la poutre 

servant d’appui au balcon.  

ΙV.4.4 Choix de la méthode de calcul 

En Algérie, la conception parasismique des structures est régie par un règlement en vigueur à 

savoir l’RPA 99 (version 2003). Ce dernier propose trois méthodes de calcul dont les conditions 

d’application différent et cela selon le type de structure à étudier, ces méthodes sont les 

suivantes : 

1- La method statique équivalente. 

2- La méthode d’analyse modale spectrale. 

3- La méthode d’analyse dynamique par accélér-ogramme. 

La méthode statique équivalente dans le cas du bâtiment étudie (car la structure est irrégulière en 

plan avec une hauteur supérieur à 17m), nous utiliserons la méthode d’analyse modale spectrale 

pour l’analyse sismique ; vu que cette dernière d’après le règlement peut être utilisée dans tous 

les cas et en particulier, dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise. 

a)Analyse modale spectrale  

a.1.Utilisation des spectres de réponse  

La pratique actuelle la plus répondue consiste à définir le chargement sismique par un spectre de 

réponse. 

Toute structure est assimilable à un oscillateur multiple, la réponse d’une structure à une 

accélération dynamique est fonction de l’amortissement (ζ) et de la pulsation naturelle (ω).  
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Donc pour des accélérogrammes données si on évalue les réponses maximales en fonction de la 

période (T), on obtient plusieurs points sur un graphe qui est nommé spectre de réponse et qui 

aide à faire une lecture directe des déplacements maximaux d’une structure. 

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

( )

( )

( )












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
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
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A
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A

g
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0,3
3

3
25,15,2

0,325,15,2

25,15,2

015,2125,1

3/53/2

2

2

3/2

2

21

1

1









 

Avec : 

g : Accélération de la pesanteur ; 

A: Coefficient d’accélération de zone ; 

η: Facteur de correction d’amortissement (quand l’amortissement est différent de 5%) ; 

ξ: Pourcentage d’amortissement critique (ξ=7%)…………[1] ; 

R: Coefficient de comportement de la structure. Il est fonction du système de 

contreventement ; 

T: Périodes fondamentale qui calculé par [1] ; 

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

Q: Facteur de qualité ( =
6

1

1 qPQ )………….[1] ; 
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ΙV.4.5 Résultante des forces sismiques de calcul 

L’une des 1èresvérifications préconisées par l’RPA 99 (version 2003) est relative à la résultante 

des forces sismiques. 

En effet la résultante des forces sismiques à la base « Vt
 » obtenue par combinaison des valeurs 

modales ne doit pas être inférieur à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la 

méthode statique équivalente « V » pour une valeur de la période fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée. 

SiVt<0,8V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments,…..) dans le rapport :
tV

V
r

8,0
= . 

• Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente  

• Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente sans voile : 

On a: W
R

ADQ
V =

 

Avec : 

A:coefficient d’accélération de zone  ..[1]0,20......=A
IIb : sismique zone

2 : usaged' groupe






 

D:facteur d’amplification dynamique moyen. 

Ce facteur est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement (η) et de 

la période fondamentale de la structure (T) [1] . 



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T1, T2 : périodes caractéristiques associée à la catégorie du site est donnée dans le tableau 4.7 de 

[1]. 

➢ Estimation de la période fondamentale de la structure (T) [1] 

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir de formules 

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.   

Les formules empiriques à utiliser selon le l’RPA  [1] sont : 

     
09,0

min=T
4/3








=

=

NT

N

hCT

D

h
T

 

Avec : 

CT=0,05 

hN : Hauteur mesurée en mètre à partir de la structure jusqu’au dernier niveau. 

hN = 32,08m. 

D:est la dimension du bâtiment  mesurée à sa base dans la direction de calcul considéré   

Selon x-x : Lx = 29,8 m.     

Selon y-y :   Ly =21,70 m.     
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
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Donc on prend: 

Selon x-x : Tx= min (T ; TX )= min (0,58 ;0,72)s =0,58s. 

Selon y-y : Ty= min (T ; Ty)= min (0,68 ;0,72)s =0,68 s.  

Et on a: 

Tx= 0,52s               sTT 32   

Ty=0,61s              sTT 32   





=

=


sec50,0

sec15,0
 site3  meuble Sol

2

1

T

T
 

➢ Facteurd’amplificationdynamiquemoyen  1  
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Avec : 

η :Facteur de correction d’amortissement donné par la formule [1]: 

( )
7,0

2

7


+
=


   

 

 (%) : est Pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de 

structure et de l’importance des remplissages (tableau 4.2) de [1] 

Pour notre cas on prend  =7% 
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Donc :
( )

7,0
72

7


+
=  =0,882>0,7 (vérifier) 

➢ A.N : 

79,1

99,1

=

=

Dy

Dx
 

➢ Coefficient de comportement  

Les valeurs du coefficient de comportement R sont données par la réglementation en fonction du 

type de structure (mode de contreventement tableau (4.3) (Art 4.2.3 [1]) des matériaux utilisés et 

des dispositions constructives adoptées pour favoriser la ductilité des éléments et assemblages, 

c’est-à-dire leur aptitude à supporter des déformations supérieures à la limite élastique. 

Pour le cas de notre structure, le système de contreventement choisi est un système de 

contreventement de structure portiques contreventés par des voiles en béton armé (R=5). 

 

➢ Facteur de qualité‘Q’   

Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- La redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent ; 

- La régularité en plan et en élévation ; 

- La qualité de contrôle de la construction, 

La valeur de Q déterminée par la formule : 

 

Avec : 

qP  : est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité « q » "est satisfait ou non ".  

 

+=
6

1

1 qPQ
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Sa valeur est donnée par le tableau4.4de [1]. 

Tableau ΙV.1 : valeurs des pénalités pq. 

 

A.N : 

Q//xx = 1+ (0+ 0+ 0+ 0,1+ 0,05+0,05) = 1.2 

Q//yy = 1+ (0+ 0+ 0+ 0,1+ 0,05+0,05) = 1.2 

Critère q observée (o/n) Pq // xx observée (o/n) Pq // yy 

Conditions minimales sur les 

sites de contreventement 

 

Non 

 

0 

 

Non 

 

0 

Redondance en plan Non 0 Non 0 

Régularité en plan Oui 0,05 Oui 0,05 

Régularité en elevation Oui 0 Oui 0 

Contrôle de la qualité des 

matériaux 

 

Oui 

 

0,05 

 

Oui 

 

0,05 

Contrôlede la qualité de 

l’exécution 
Oui 0, 1 Oui 0,1 
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Figure ΙV.11 : Spectre de réponse d’après RPA. 

➢ Poids de la structureW  

On préconise de calculer le poids total de la structure de la manière suivante : 


=

=
n

i

iWW
1

 

iW  Étant donné par :     

QiGii WWW += …………………………………………….[1] 

Avec : 

Wi : Le poids concentré au niveau du centre masse du plancher « i ». 
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WGi : Le poids dû aux charges permanentes et celui des équipements fixes éventuels, 

secondaires de la structure au niveau « i ». 

WQi : Surcharges d’exploitation au niveau « i ». 

β: Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge 

d’exploitation. 

β =0,2(bureaux ou assimilés),(Tableau 4.5) de[1]. 

Le tableau suivant récapitule les paramètres sismiques retenus pour notre structure. 

Tableau ΙV.2: Paramètres sismiques 

 

➢ R

ésult

ante 

des 

forces sismiques de calcul  

L’une des premières vérifications préconisée par le [1] est relative à la résultante des forces 

sismiques. 

En effet la résultante des forces sismiques à la base « Vt
 » obtenue par combinaison des valeurs 

modales ne doit pas être inférieur à 80% de la résultante des forces sismiques déterminer par la 

méthode statique équivalente « V » pour une valeur de la période fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée. 

Si Vt<0,8V : il faut augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments,…..) dans le rapport
tV

V8,0
 . 

 

 

 

LES DONNÉES SENS X SENS Y 

A 0.20 0,20 

D 1,99 1,79 

Q 1,2 1,2 

R 5 5 



Chapitre ΙV                                                      Etude dynamique en zone sismique 

 

Page115 
 

ΙV.5 Interprétation des résultats de l’analyse sismique 

ΙV.5.1 Modèle initial 

Le modèle initial dans cette étude est donné sur la figure IV.12 qui comporte les voiles au niveau 

de la cage d’escalier. 

 

Figure ΙV.12 : Modèle 1. 

ΙV.5.1.1Caractéristiques dynamiques propres du modèle 1  

Les caractéristiques dynamiques propres obtenues sont données dans le tableau ӀV.3. 
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Tableau ӀV.3 : Périodes et facteurs de participation massique du modèle initial 

Mode Period (s) UX UY SumUX SumUY RZ 

1 1,06 14,14 29,54 14,14 29,54 11,17 

2 0,84 28,16 26,08 42,30 55,61 3,45 

3 0,73 16,21 2,62 58,51 58,24 35,24 

4 0,40 5,75 8,44 64,25 66,68 13,72 

5 0,26 5,42 13,09 69,67 79,77 7,86 

6 0,31 0,00 0,00 69,67 79,77 0,00 

7 0,21 0,00 6,91 69,67 86,68 2,13 

8 0,20 13,51 0,48 83,18 87,15 9,08 

9 0,16 1,42 0,05 84,60 87,20 0,04 

10 0,15 0,00 0,00 84,60 87,20 0,00 

11 0,12 1,39 0,61 85,99 87,81 3,69 

12 0,12 0,00 0,00 85,99 87,81 0,00 

13 0,12 0,49 5,55 86,48 93,36 0,69 

14 0,10 4,23 0,13 90,71 93,49 0,10 

 

On constate que le modèle présente : 

Une période fondamentale : T = 1,06sec. 

• La participation massique dépasse le seuil des 90% à partir du 14 mode, 

• Le 1er mode est un mode couplé. 

• Le 2èmemode est un mode couplé. 

• Le 3ème mode est mode de torsion. 

 

D’après le fichier des résultats d’ETABS on a :  







==

==

KNVF

KNVF

y

t

x

t

2969,94

2994,19

2

1
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Ona : W = 61738,57KN






=

=


KNV

KNV

y

x

57,5304

26,5897







=

=


KNV

KNV

y

x

66,42438,0

81,47178,0
 

 

Ce qui donne :            






==

==

CNVKNVKNV

CNVKNVKNV

yy

t

xx

t

...............66,42438.094,2969

..................81,47178,019,2994
 

 

Donc tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, moments,…..) seront multipliés 

par les rapports utilisés dans la vérification dans les deux sens. 

 

Figure ΙV.13 : Mode 1. 
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Figure ΙV.14 : Mode 2. 

 

Figure ΙV.15 : Mode 3. 

ΙV.5.1.2Vérification des déplacements latéraux inter étages  

L’une des vérifications préconisée par le RPA99 version 2003, concerne les déplacements       

latéraux inter étages. 

En effet, selon RPA99 version 2003 l’inégalité ci-dessous doit nécessairement être vérifiée : 

 y

K

x

K et  

he01,0=  
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y

K

y

K

y

K

x

K

x

K

x

K

y

eK

y

K

x

eK

x

K

et

RetR

11

..

−− −=−=

==




 

Avec :  

he : représente la hauteur de l’étage ; 

x

K  : correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 dans lesens x-x 

(idem dans le sens y-y,
y

K ) ; 

x

eK  : Est le déplacement horizontal dû aux forces sismiques au niveau K dans le sens x- 

x (idem dans le sens y-y, y

eK ). 

 

ΙV.5.1.3Déplacements inter étages du modèle initiale  

Tableau ΙV.4 : Vérification des déplacements inter du modèle initial étages Sens x-x 

Story Diaphragme UX Δek δk=R.δek Δk 1%hn 

STORY11 D11 0,0283 0,0283 0,1415 0,0105 0,025 

STORY10 D10 0,0262 0,0262 0,131 0,005 0,323 

STORY09 D9 0,0252 0,0252 0,126 0,019 0,0323 

STORY08 D8 0,0214 0,0214 0,107 0,019 0,0323 

STORY07 D7 0,0176 0,0176 0,088 0,0185 0,0323 

STORY06 D6 0,0139 0,0139 0,0695 0,0175 0,0323 

STORY05 D5 0,0104 0,0104 0,052 0,016 0,0323 

STORY04 D4 0,0072 0,0072 0,036 0,011 0,034 

STORY03   D3 0,005 0,005 0,025 0,0125 0,034 

STORY02 D2 0,0025 0,0025 0,0125 0,0125 0,034 

STORY01    D1 0,0008 0,0008 0,0004 0,0004 0,034 
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Tableau ΙV.5 : Vérification des déplacements inter du modèle initial étages Sens : y-y 

Story Diaphragme UY Δek δk=R.δek Δk 1%hn 

STORY11 D11 0,0281 0,0281 0,1405 0,0015 0,025 

STORY10 D10 0,0278 0,0278 0,139 0,005 0,323 

STORY09 D9 0,0268 0,0268 0,134 0,0175 0,0323 

STORY08 D8 0,0233 0,0233 0,1165 0,018 0,0323 

STORY07 D7 0,0197 0,0197 0,0985 0,0185 0,0323 

STORY06 D6 0,016 0,016 0,08 0,018 0,0323 

STORY05 D5 0,0124 0,0124 0,062 0,0185 0,0323 

STORY04 D4 0,0087 0,0087 0,0435 0,017 0,034 

STORY03   D3 0,0053 0,0053 0,0265 0,0125 0,034 

STORY02   D2 0,0028 0,0028 0,014 0,009 0,034 

STORY01   D1 0,001 0,001 0,005 0,005 0,034 

Conclusion   

La période fondamentale ne pas vérifiée, donc on doit augmenter la rigidité de la structure par 

l’ajout des voiles. 

ΙV.5.2 Modèle 2  

Il est bien recommandé de disposer les voiles de manière symétrique afin d’éviter la torsion dans 

le premier mode. 
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Figure ΙV.16 : Modèle 2. 

ΙV.5.2.1 Caractéristiques dynamiques propres  

Les caractéristiques dynamiques propres obtenues sont données dans le tableau ӀV.6. 

Tableau ӀV.6 : Périodes et facteurs de participation massique du modèle 2. 

Mode Period (s) UX UY SumUX SumUY RZ 

1 0,61 51,68 0,00 51,68 0,00 0,46 

2 0,43 0,04 57,88 51,73 57,88 0,07 

3 0,30 0,00 0,05 51,73 57,93 51,56 

4 0,31 0,00 0,00 51,73 57,93 0,00 

5 0,17 28,40 0,24 80,13 58,17 0,41 
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6 0,15 0,00 0,00 80,13 58,17 0,00 

7 0,12 0,00 0,00 80,13 58,17 0,00 

8 0,12 0,16 27,38 80,30 85,55 0,43 

9 0,09 0,00 0,00 80,30 85,55 0,00 

10 0,09 0,58 0,34 80,88 85,89 29,06 

11 0,08 7,62 0,08 88,50 85,98 2,61 

12 0,05 0,25 6,92 88,75 92,89 0,01 

13 0,05 4,54 0,20 93,29 93,10 0,01 

 

L’analyse dynamique de la structure a conduit à : 

• Une période fondamentale : T = 0,61 sec 

• La participation massique dépasse le seuil des 90%à partir du 13 mode 

• Le 1er mode est un mode translation en sens X. 

• Le 2ème mode est mode translation en sens Y. 

• Le3ème mode est mode de torsion. 

D’après le fichier des résultats d’ETABS on a :  







==

==

KNVF

KNVF

y

t

x

t

49,5324

95,4515

2

1

 

On a : W= 69223,35 KN






=

=


KNV

KNV

y

s

x

s

67,5947

21,6612







=

=

KNV

KNV

y

x

13,47588,0

77,52898,0

 

Ce qui donne :             






==

==

CVKNVKNV

CNVKNVKNV

yy

t

xx

t

......13,47588,0.49,5324

.......77,52898,095,4515

 

Donc tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, moments,…..) seront multipliés 

par le rapport utilisé dans la vérification dans le sens x. 

 



Chapitre ΙV                                                      Etude dynamique en zone sismique 

 

Page123 
 

 

Figure ΙV.17 :  Mode1. 

 

Figure ΙV.18 : Mode 2. 
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Figure ΙV.19 : Mode 3. 

ΙV.5.1.3Déplacements inter étages de modèle 2 

Tableau ΙV.7 : Vérification des déplacements inter du modèle initial étages Sens : x-x 

Story Diaphragme Load UX Δek δk=R.δek Δk 1%hn 

STORY11 D11 EX 0,0167 0,0167 0,0835 0,0035 0,025 

STORY10 D10 EX 0,016 0,016 0,08 0,005 0,0323 

STORY9 D9 EX 0,015 0,015 0,075 0,0115 0,0323 

STORY8 D8 EX 0,0127 0,0127 0,0635 0,0115 0,0323 

STORY7 D7 EX 0,0104 0,0104 0,052 0,0115 0,0323 

STORY6 D6 EX 0,0081 0,0081 0,0405 0,0105 0,0323 

STORY5 D5 EX 0,006 0,006 0,03 0,01 0,0323 

STORY4 D4 EX 0,004 0,004 0,02 0,0075 0,0323 

STORY3 D3 EX 0,0025 0,0025 0,0125 0,006 0,034 

STORY2 D2 EX 0,0013 0,0013 0,0065 0,0045 0,034 

STORY1 D1 EX 0,0004 0,0004 0,002 0,002 0,034 
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Tableau ΙV.8:Vérification des déplacements inter du modèle initial étages Sens : y-y 

Story Diaphragme Load UY Δek δk=R.δek Δk 1%hn 

STORY11 D11 EY 0,011 0,011 0,055 0,002 0,025 

STORY10 D10 EY 0,0106 0,0106 0,053 0,002 0,0323 

STORY9 D9 EY 0,0102 0,0102 0,051 0,007 0,0323 

STORY8 D8 EY 0,0088 0,0088 0,044 0,0075 0,0323 

STORY7 D7 EY 0,0073 0,0073 0,0365 0,007 0,0323 

STORY6 D6 EY 0,0059 0,0059 0,0295 0,007 0,0323 

STORY5 D5 EY 0,0045 0,0045 0,0225 0,006 0,0323 

STORY4 D4 EY 0,0033 0,0033 0,0165 0,006 0,034 

STORY3 D3 EY 0,0021 0,0021 0,0105 0,005 0,034 

STORY2 D2 EY 0,0011 0,0011 0,0055 0,0035 0,034 

STORY1 D1 EY 0,0004 0,0004 0,002 0,002 0,034 

ӀV.5.1.4Vérifications des Sollicitations normales  

Outre les vérifications prescrites par le C.B.A et dans le but d'éviter ou limiter le risque de 

rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression de 

calcul est limité par la condition suivante : 3,0
.

=
cjc

d

fB

N
  

Les résultats trouvés récapitulé dans le tableau suivant : 

Tableau ӀV.9 : Vérifications des Sollicitations normales modèle 2 

Section 

Choix 

Nd 

(KN) 

Bpot 

(mm) 

Bc 

(mm2) 

Fc28 

MPa 
V Vérification Observation 

30*30 443,56 300 90000 25 0,197 0,3 OK 

35*35 871,42 350 122500 25 0,285 0,3 OK 

40*40 1316,86 400 160000 25 0,329 0,3 NV 

45*45 1786,12 450 202500 25 0,352 0,3 NV 

50*50 2104,65 500 250000 25 0,336 0,3 N V 
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Conclusion   

 La Vérifications des Sollicitations normales n’est pas vérifiée  

Choix finale de la section : 

Etage Section de Poteau 

7 et 8 étage 30*30 

5 et 6 étages 40*40 

4 et 5 étages 50*50 

2 , 3 étages 55*55 

1 étage, Ssol 2 

 
60*60 
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ΙV.5.3 Modèle final 

 

Figure ΙV.20 : Modèle final. 

ΙV.5.3.1 Caractéristiques dynamiques propres  

Les caractéristiques dynamiques propres obtenues sont données dans le tableau. 

Tableau ӀV.10 : Périodes et facteurs de participation massique du modèle final 

Mode Period (s) UX UY SumUX SumUY RZ 

1 0,747 55,16 1,04 55,16 1,04 0,15 

2 0,62 0,41 51,97 55,57 53,01 1,92 

3 0,48 0,53 1,77 56,10 54,78 50,0,1 
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4 0,21 24,91 0,90 81,01 55,68 1,80 

5 0,18 0,39 18,21 81,40 73,88 0,55 

6 0,15 0,31 7,36 81,71 81,24 0,49 

7 0,14 0,58 0,32 82,29 81,57 25,82 

8 0,10 7,64 1,01 89,93 82,58 0,01 

9 0,08 0,80 6,62 90,73 89,20 0,07 

10 0,08 0,05 0,45 90,78 89,65 0,01 

11 0,07 0,17 0,01 90,95 89,66 7,96 

12 0,06 3,88 0,38 94,83 90,04 0,44 

 

L’analyse dynamique de la structure a conduit à : 

• Une période fondamentale : T = 0,747 sec 

• La participation massique dépasse le seuil des 90%à partir du 12 mode 

• Le 1er mode est un mode translation suivant X. 

• Le 2ème mode est mode translation suivant  Y . 

• Le3ème mode est mode de torsion. 

 

D’après le fichier des résultats d’ETABS on a :  

 

 

On a : W= 64433,58KN






=

=


KNV

KNV

y

s

x

s

13,5536

69,6154







=

=

KNV

KNV

y

x

90,44288,0

75,49238,0

 

Ce qui donne :             






==

==

CVKNVKNV

CNVKNVKNV

yy

t

xx

t

......90,44288,0.46,4730

.......75,49238,034,4604

 

Donc tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, moments,…..) seront multipliés 

par le rapport utilisé dans la vérification dans le sens x. 







==

==

KNVF

KNVF

y

t

x

t

46,4730

34,4604

2

1
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Le rapport :   

t

x

V

V8,0
 = 1,06 

 

Figure ΙV.21 : Mode 1.

 

 

Figure ΙV.22 : Mode 2. 
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Figure ΙV.23 : Mode 3. 

 

Figure ΙV.24 : Mode 1 pour RDC et Ssol. 

ΙV.5.3.2 Déplacements inter étages de modèle 2 

      Tableau ΙV.11 : Vérification des déplacements inter du modèle initial étages Sens : x-x 

Story Diaphragme Load UX Δek δk=R.δek Δk 1%hn 

STORY11 D11 EX 0,0234 0,0234 0,117 0,012 0,025 

STORY10 D10 EX 0,021 0,021 0,105 0,0145 0,0323 

STORY9 D9 EX 0,0181 0,0181 0,0905 0,0145 0,0323 

STORY8 D8 EX 0,0152 0,0152 0,076 0,014 0,0323 

STORY7 D7 EX 0,0124 0,0124 0,062 0,0135 0,0323 



Chapitre ΙV                                                      Etude dynamique en zone sismique 

 

Page131 
 

STORY6 D6 EX 0,0097 0,0097 0,0485 0,0125 0,0323 

STORY5 D5 EX 0,0072 0,0072 0,036 0,0095 0,0323 

STORY4 D4 EX 0,0053 0,0053 0,0265 0,01 0,034 

STORY3 D3 EX 0,0033 0,0033 0,0165 0,008 0,034 

STORY2 D2 EX 0,0017 0,0017 0,0085 0,0085 0,034 

story01 D1 EX 0,0005 0,0005 0,0025 0,0025 0,034 

 

Tableau ΙV.12 : Vérification des déplacements inter du modèle initial étages Sens :y-y 

Story Diaphragme Load UY Δek δk=R.δek Δk 1%hn 

STORY11 D11 EY 0,0177 0,0177 0,0885 0,009 0,025 

STORY10 D10 EY 0,0159 0,0159 0,0795 0,01 0,0323 

STORY9 D9 EY 0,0139 0,0139 0,0695 0,0115 0,0323 

STORY8 D8 EY 0,0116 0,0116 0,058 0,011 0,0323 

STORY7 D7 EY 0,0094 0,0094 0,047 0,011 0,0323 

STORY6 D6 EY 0,0072 0,0072 0,036 0,01 0,0323 

STORY5 D5 EY 0,0052 0,0052 0,026 0,009 0,0323 

STORY4 D4 EY 0,0034 0,0034 0,017 0,0065 0,034 

STORY3 D3 EY 0,0021 0,0021 0,0105 0,005 0,034 

STORY2 D2 EY 0,0011 0,0011 0,0055 0,0055 0,034 

STORY01 D1 EY 0,0004 0,0004 0,002 0,002 0,034 
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ӀV.5.3.3 Vérifications des Sollicitations normales  

Outre les vérifications prescrites par le C.B.A et dans le but d'éviter ou limiter le risque de 

rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression de 

calcul est limité par la condition suivante : 3,0
.

=
cjc

d

fB

N
  

Les résultats trouvés récapitulé dans le tableau suivant : 

 

Tableau ӀV.13:Vérifications des Sollicitations normales modèle final 

Section Nd Bpot Bc Fc28 

MPa 
V Vérification Observation 

Choix (KN) (mm) (mm2) 

30*30 550,78 300 90000 25 0,0,24 0,3 OK 

40*40 989,7 400 160000 25 0,0,24 0,3 OK 

50*50 1427,09 500 250000 25 0,22 0,3 OK 

55*55 1944,68 550 302500 25 0,25 0,3 OK 

60*60 2523,79 600 360000 25 0,28 0,3 OK 
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ΙV.5.3.4 Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ (les effets du second ordre)  

C’est le moment additionnel dû au produit de l'effort normal dans un poteau au niveau d'un nœud 

de la structure par le déplacement horizontal du nœud considéré.  

Les effets de second ordre (l’effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la 

condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

1,0



=

KK

KK

hV

P
  

Avec : 

:kp Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du niveau 

K : 

)( QiGi

n

ki

K WWP +=
=

     Déjà calculé. 

:KV Effort tranchant d’étage au niveau ‘K’  

:k Déplacement relatif du niveau ‘K’ par rapport au niveau ‘K-1’. 
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:kh Hauteur d’étage ‘k’ comme indique-la figure. 

Figure ΙV.25 : Evaluation des effets  du second ordre. 

Tableau ΙV.14 : Vérification l’effet p-∆ du modèle final Sens x-x 

Story Diaphragme P(kn) Δ V(kn) H(m) Θ ≤0.1 

STORY11 D11 656,76 0,012 187,42 2,5 0,016 Ok 

STORY10 D10 5029,98 0,0145 1059,76 3,23 0,021 Ok 

STORY09 D9 9615,09 0,0145 1685,26 3,23 0,025 Ok 

STORY08 D8 14360,3 0,014 2171,82 3,23 0,028 Ok 

STORY07 D7 19184,6 0,0135 2579,07 3,23 0,031 Ok 

STORY06 D6 23979,7 0,0125 2912,3 3,23 0,031 Ok 

STORY05 D5 29000 0,0095 3200,94 3,23 0,026 Ok 

STORY04 D4 37480,6 0,01 3662,5 3,4 0,03 Ok 

STORY03 D3 46065,8 0,008 4058,21 3,4 0,026 Ok 

STORY02 D2 55089,5 0,0085 4398,42 3,4 0,031 Ok 

STORY01 D1 64433,6 0,0025 4602,05 3,4 0,01 Ok 
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Tableau ΙV.15 : Vérification l’effet p-∆ du modèle final Sens y-y 

Story Diaphragme P(kn) Δ V(kn) H(m) Θ ≤0.1 

STORY11 D11 656,76 0,009 234,82 2,5 0,01  Ok 

STORY10 D10 5029,98 0,01 1122,18 3,23 0,013  Ok 

STORY09 D9 9615,09 0,0115 1806,44 3,23 0,018  Ok 

STORY08 D8 14360,3 0,011 2360,57 3,23  0,02 Ok 

STORY07 D7 19184,6 0,011 2838,22 3,23 0,023  Ok 

STORY06 D6 23979,7 0,01 3223,92 3,23 0,023  Ok 

STORY05 D5 29000 0,009 3540,78 3,23 0,0022  Ok 

STORY04 D4 37480,6 0,0065 3947,01 3,4 0,018  Ok 

STORY03 D3 46065,8 0,005 4274,79 3,4  0,015 Ok 

STORY02 D2 55089,5 0,0055 4558,93 3,4  0,019 Ok 

STORY01 D1 64433,6 0,002 4728,6 3,4  0,008 Ok 

 

Vu les résultats obtenus les conditions yxet  0,1 est satisfaites, d’où les effets du 2° ordre  

(Ou effet P- Δ) peuvent être négligés. 

ΙV.5.3.4 Participation des éléments résistants au contreventement : 

 Puisque on a un contreventement  de structures en portique par des voiles en béton armé  il faut 

faire la justification vis-à-vis des pourcentages des charges (gravitaires et latérale) reprises par les 

voiles et les portiques. 

ΙV.5.3.4.1 Justification des pourcentages (voiles et portiques): 

D’après les règles parasismiques algériennes (article.3.4) le système de contreventement de 

structures en portique par des voiles en béton armé est justifié quand les voiles reprennent aux 

plus de 20% des sollicitations dues aux charges verticales. 

Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques 

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leur 

interaction à leur rigidité relative ainsi que les sollicitations résultant de leurs interactions à tous 

les niveaux. 



Chapitre ΙV                                                      Etude dynamique en zone sismique 

 

Page136 
 

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins 

25% de l’effort tranchant d’étage.  

ΙV.5.3.4.2 Justification des voiles sous charges verticales : 

Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux charges 

verticales. 

0
080

+ 


voilesFsFzportique

portiquesF

z

Z

Des charges verticales reprises par les portiques 

0
020

+ 


voilesFsFzportique

voilesF

z

Z

Des charges verticales reprises par les voiles 

Tableau ΙV.16 : Vérification de la portance vis-à-vis l’effort vertical 

 

ΙV.5.3.4.3 Justification des portiques sous 25% des charges horizontales : 

Pour faire cette vérification on a excité la structure réelle (voiles, portique) avec la totalité du 

chargement sismique. 

Ensuite on prend le modèle de structure sans voiles et on l’excite sous 25% du chargement 

sismique.  

 

Combinaison 

F 

Globale 

(KN) 

Voiles 

(KN) 

Pourcentage des 

voiles (%) 

Portiques 

(KN) 

Pourcentage 

Des portiques 

(%) 

ELS 
78517,46 

 
7796,78 9,92 

 

70720,68 

 

 

90,07 
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Tableau ΙV.17 : Vérification de la portance vis-à-vis l’effort horizontal 

 
 

Portiques et voiles Portiques Voiles 

Niveaux Vx(KN) Vy(KN) Vx(KN) Vy(KN) Vx(KN) Vy(KN) 

Niv11 187,42 234,82 134,67 152,37 52,75 82,45 

Niv10 1059,76 1122,18 686,86 813,2 372,9 308,98 

Niv09 1685,26 1806,44 1091,69 1265,85 593,57 540,59 

Niv08 2171,82 2360,57 1418 1574,7 753,82 785,87 

Niv07 2579,07 2838,22 1693,41 1830,16 885,66 1008,06 

Niv06 2912,3 3223,92 1916,49 2042,38 995,81 1181,54 

Niv05 3200,94 3540,78 2115,72 2246,52 1085,22 1294,26 

Niv04 3662,5 3947,01 2431,32 2596,29 1231,18 1350,72 

Niv03 4058,21 4274,79 2697,52 2918,75 1360,69 1356,04 

Niv02 4398,42 4558,93 2908,36 3180,97 1490,06 1377,96 

Niv01 4602,05 4728,6 3030,17 3328,02 1571,88 1400,58 

 

Pourcentage du 

Portiques 

Pourcentage des 

Voiles 

Vx(%) Vy(%) Vx(%) Vy(%) 

71,85 64,89 28,15 35,11 

64,81 72,47 35,19 27,53 

64,78 70,07 35,22 29,93 

65,29 66,71 34,71 33,29 

65,66 64,48 34,34 35,52 

65,81 63,35 34,19 36,65 

66,10 63,45 33,90 36,55 

66,38 65,78 33,62 34,22 

66,47 68,28 33,53 31,72 

66,12 69,77 33,88 30,23 

65,84 70,38 34,16 29,62 
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ΙV.5.3.5 Vérification de la stabilité vis-à-vis le renversement : RPA99v2003 article 4.41 

La vérification au renversement est nécessaire pour justifier d’un ouvrage sollicité par des efforts 

d’origines sismique. 

Il fautvérifierque : 5.1
resistant


ntrenversemedemoment

moment
 

 

 

Figure.ΙV.26 : Schéma du renversement. 

Sachant que :                                   

iW  : Poids de chaque niveau 

ii YX , Coordonnées des centres de gravité de chaque niveau. 

Moment résistant (de stabilité) 

igix

n

i

n

i

x WXMiMs 
==

==
11  

igiy

n

i

n

i

y WXMiMs 
==

==
11  



Chapitre ΙV                                                      Etude dynamique en zone sismique 

 

Page139 
 

if  : Force sismique pour chaque étage. 

Moment de renversement 

xiix

n

i

ix

n

i

x fhMrMr 
==

==
11  

yiiy

n

i

iy

n

i

y fhMrMr 
==

==
11  

Tableau ӀV.18 :Vérification du renversement 

Story XM YM W*X W*Y Fx Fy Fx*hi Fy*hi 

story01 14,815 15,715 138433,23 146842,94 986,72 1013,74 35008,70 35967,65 

story02 14,851 15,898 134010,15 143457,91 885,73 909,99 29211,47 30011,62 

story03 14,678 16,586 126014,53 142395,22 760,17 780,99 22615,06 23234,53 

story04 14,541 16,913 123315,92 143431,83 669,37 687,71 17751,79 18238,03 

story05 14,838 12,94 74491,52 64962,95 347,99 357,53 8104,77 8326,77 

story06 15,017 12,891 72007,79 61813,44 286,28 294,13 5742,86 5900,17 

story07 14,834 12,89 71563,59 62185,16 241,65 248,27 4066,98 4178,38 

story08 14,833 12,868 70385,30 61061,01 192,07 197,33 2612,17 2683,72 

story09 14,787 12,973 67799,96 59482,58 139,19 143,01 1419,78 1458,67 

story10 14,124 13,275 61767,42 58054,55 88,51 90,93 601,85 618,34 
 

13,697 13,822 8995,68 9077,78 6,65 6,83 22,60 23,22 
   

948785,10 952765,38 
  

127158,03 130641,08 
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Tableau ӀV.19 : Vérification du renversement 

Direction Σ Ms Σ Mr Σ Ms/Σ Mr Observation 

Suivant X-X 948785,10 127158,03 7,46 Vérifié 

Suivant Y-Y 952765,38 130641,08 7,29 Vérifié 

 

 

 Conclusion  

Les étapes de vérification suivies pour définir le modèle finale étaient de:  

Déterminer les modes propres de telle sorte que 1er et 2ème translation, la 3ème torsion pour 

avoir plus de sécurité.   

-La vérification de l’effort tranchant à la base obtenue par l’approche statique équivalente est 

spécifié comme l’effort tranchant minimal à la base (=0.8VMSE). 

-Vérifier les déplacements inter-étage qui a pour but rigidité latérale imposé par le RPA99V2003.     

-Vérifier l’effet P-∆ pour la stabilité de structure vis-à-vis le moment de 2ème ordre.  

-Vérifier les pourcentages des sollicitations horizontales donnés par le RPA99version2003 pour 

justifier le choix de coefficient de comportement.   

-Vérifier l’effort normal réduit dans les poteaux imposé.  

-Vérification  vis-à-vis le renversement.  

Ces critères sont vérifiés au fur et à mesure qu’on charge le modèle, donc on adopte cette 

disposition des voiles concernant le contreventement de la structure. 
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Chapitre V : Ferraillage des éléments structuraux 

 

V.1 Introduction  

Le contreventement d’un bâtiment est constitué d’éléments verticaux assurant la stabilité de 

l’ouvrage sous l’action des sollicitations horizontales (forces sismique). Ces éléments voiles plein 

ou avec ouvertures, les portiques, le noyau central, transmettent également les charges verticales 

aux fondations.   

Le ferraillage des éléments résistants devra être conforme aux règlements en vigueur en 

l’occurrence le C.B.A93 et RPA99 /Version 2003).  

Notre structure est composée de trois éléments structuraux qui sont les poutres, les poteaux et les 

voiles.  

Les combinaisons sont en fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes 

combinaisons suivantes :  

❖ Les combinaisons données par les règles du C.B.A 93 :  

✓ ELU : 1.35G + 1.5Q    

✓ ELS : G + Q   

❖ Les combinaisons données par les règles du R.P.A99 (version 2003) :  

✓ G + Q ±E   

✓ 0.8G ±E   

Avec :  
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• G : charges permanentes.  

• Q : charges d’exploitations.  

• E : charges sismiques.    

V.2 Ferraillage des poteaux  

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts des poutres vers 

les fondations, sont soumis à un effort normal "N" et à un moment de flexion "M" donc ils sont 

calculés en flexion composée. 

Pour obtenir les efforts internes (N, T, M) nous avons utilisé le logiciel ETABS. D’après les  

résultats on prend la combinaison la plus défavorable entre 0,8 G   E ou  G + Q  E 

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

1. Section entièrement tendue SET ; 

2. Section entièrement comprimée SEC ; 

3. Section partiellement comprimée SPC. 

a) Armatures longitudinales  

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

 

 

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

- Leur pourcentage est limité en zone IIb par [1] : 

 (Zone courante) 

 (Zone de recouvrement) 

%
b.h

A
% 39,0  l

%6
b.h

A
%9,0  l









=

comprimé béton de  section:B  

parement de longueurde 

%5
B

A
%1.0

 par métre cm² pour 4

 minA
ll
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• Le diamètre minimal est de 12 mm ; 

• La longueur minimale de recouvrement est de 40 ΦL ; 

• La distance maximale entre les barres dans une surface de poteau est de 25 cm ; 

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

     Nodales (zone critiques).  

Pour la zone nodale dans les poteaux, les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont 

données dans la figure ci-dessous : 

 

Avec : 

       he : la hauteur d’étage. 

             

                                                                                     Figure V.1 Zone nodale.

 
b) Calcul de contrainte de cisaillement  et sa valeur limite   

La contrainte tangente dans les poteaux est conventionnellement prise égale à : 

                                              

  

Avec : 

      Vu : la valeur de l’effort tranchant, vis-à-vis de l’état limite ultime (Tu) ;                                   

       b0 : la largeur de poteau ; 

       d : la hauteur utile (d = h-c). 

c) Contrainte tangente admissible   

La contrainte tangente limite  a pour valeur : 

Selon (CBA 93) : 

Armatures droites (α = 90°). 

Fissuration peu nuisible : 

 









= cm60;h;b;

6

h
Max'h 11

e  

u u

u

db

V

0

u
u =

u

u







→=

→=
=










=

leaccidental situation 

durable situation 
 

MPa32,4

MPa33,3
MPa5;

f
2,0Min

u

u

b

28c
u
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Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

 

Selon BAEL 91 Modifié 99 : 

 

d) Élancement λ               
i

l f
=  

Avec :          
B

I
i =  

λ : L’élancement du poteau 

i : Rayon de giration. 

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

B : Section du poteau. 

Lf : Longueur de flambement. 

pour une section rectangulaire de hauteur h 

 

, l’élancement a pour valeur :  

e) Armatures transversales  

Les armatures transversales doivent entourer les barres longitudinales, leurs Øt est donnée par la 

relation :                               lt 
3

1
   

l : étant le plus grand diamètre des armatures longitudinales. 

Les armatures sont obtenues à l'état limite ultime (ELU) sous l'effet des sollicitations les plus 

défavorables et dans les situations suivantes : 

1) Situation durable 

Tableau V.2.1 : Situation durable  

Béton γb=1,5 fc28=25MPa σbc=14,17MPa 

Acier γs=1,15 Nuance FeE400 σs=348MPa 

  







→=

→=
=










=

leaccidental situation 

durable situation 
 

MPa26,3

MPa50,2
MPa4;

f
15,0Min

u

u

b

28c
u

   
5      si

5    si








=

=

04,0

075,0

f

d

28cdbu

 
ff

h
46,312

h

ll
=
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2) Situation accidentelle 

Tableau .V.2.2 : Situation accidentelle  

Béton γb=1,15 fc28=25MPa σbc=18,48MPa 

Acier γs=1,00 Nuance FeE400 σs=400MPa 

 

V.2.1 Combinaison d’action  

En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les combinaisons suivantes :   

Selon CBA 93 article B.8.2.1.1 :




     Q+G  ..…………… durableSituation  :ELS

1,5Q+1,35G   ..…………  durableSituation  :ELU
  

Selon RPA 99 article 5.2 :          




E±.0,8G……………………leaccidentelSituation 

E±Q+G .……………………leaccidentelSituation 
 

Avec :                                                           

     G: Charges permanentes ; 

     Q: Surcharge d'exploitation ; 

     E: Action du séisme.                                                                     

V.2.2 Ferraillage avec le logiciel SOCOTEC  

Le logiciel « SOCOTEC » est utilisé pour le ferraillage des sections soumises à la flexion 

composée. 

A partir de ces combinaisons, on distingue les cas suivants : 

a.Nmax, Mcorr             b.Mmax, Ncorr 

1. Situation durable  

1.1 Combinaison ELU : 1,35G+1,5Q 

a. (Nmax,Mcorr)  

Tableau V. 2.3 : Ferraillages des poteaux situation durable (Nmax,Mcorr)  

Niveau Section 
Nmax 

(KN) 

M corr 

(KN.m) 
Sollicitation 

A’s 

(cm²) 

As 

(Cm²) 

As 

(min) 

(Cm²) 

Ssol02,RDC 60x60 3471,76 14,54 S.E.C 0 0 32,4 

1ere.2me 55x55 2670,57 30,287 S.E.C 0 0 27,22 

3eme .4eme 50x50 1957,13 22,929 S.E.C 0 0 22,5 
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5eme.6eme 40x40 1322,35 17,49 S.E.C 0 0 14,4 

7eme.8eme 

Et Buanderie 

 

30x30 738,05 10,665 S.E.C 0 0 8 ,1 

 

b. (Mmax ,Ncorr)  

Tableau V.2.4 : Ferraillages des poteaux situation durable (Mmax,Ncorr)  

Niveau Section Ncorr 

(KN) 

Mmax 

(KN.m) 

Sollicitation A’s 

(cm²) 

As 

(Cm²) 

As 

(min) 

(Cm²) 

Ssol02,RDC 60x60 766,85 112,8 S.E.C 0 0 32,4 

1ere. 2eme 55x55 227,13 126,095 S.P.C 0 4,28 27,22 

3eme .4eme 50x50 948,81 103,814 S.E.C 0 0 22,5 

5eme.6eme 40x40 516,45 97,206 S.P.C 0 2,18 14,4 

7eme.8eme 

Et Buanderie 
 

30x30 215,01 77,824 S.P.C 0 9,25 8 ,1 

2. Situation accidentelle  

2.1 Combinaison : G + Q + E 

a. (Nmax,Mcorr) 

Tableau V.2. 5 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Nmax,Mcorr)  

 

Niveau Section Nma

x 

(KN) 

M corr 

(KN.m) 

Sollicitation A’s 

(cm²) 

As 

(Cm²) 

As 

(min) 

(Cm²) 

Ssol02,RDC .. 60x60 3754,35 53,053 S.E.C 0 0 32,4 

1ere.2eme 55x55 2539,35 

 

33,971 S.E.C 0 0 27,22 

3eme .4eme 50x50 1751,26 34,971 

 

S.E.C 0 0 22,5 

5eme.6eme 40x40 1007,14 

 

21,592 S.E.C 0 0 14,4 

7eme.8eme et 

Buanderie 

30x30 557,54 

 

25,762 S.E.C 0 0 8,10 
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b. (Mmax,Ncorr)  

Tableau V.2. 6 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Ncorr,Mmax)  

Niveau Section Ncorr 

(KN) 

Mmax 

(KN.m) 

Sollicitation A’s 

(cm²) 

As 

(Cm²) 

As 

(min) 

(Cm²) 

Ssol02,RDC 60x60 1592,33 118,012 S.E.C 0 0 32,4 

1ere.2me 55x55 26,04 135,823 S.P.C 0 7,9 27,22 

3eme .4eme 50x50 634,64 129,764 S.P.C 0 0,03 22,5 

5eme.6eme 40x40 485,93 106,441 S.P.C 0 3,67 14,4 

7eme.8eme, 

et Buanderie 

30x30 89,47 73,607 S.P.C 0 6,97 8 ,1 

 

 

2.2 Combinaison : 0.8G ± E 

a. (Nmax,Mcorr)  

Tableau V.2.7 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Nmax,Mcorr)  

Niveau Section Nma

x 

(KN) 

M corr 

(KN.m) 

Sollicitation A’s 

(cm²) 

As 

(Cm²) 

As 

(min) 

(Cm²) 

Ssol02,RDC 60x60 3324,38 

 

56,366 S.E.C 0 0 32,4 

1ere.2me 55x55 

 

2211,63 

 

33,793 

 

S.E.C 0 0 27,22 

3eme .4eme 50x50 1535,51 

 

35,024 

 

S.E.C 0 0 22,5 

5eme.6eme 40x40 706,94 

 

25,889 

 

S.E.C 0 0 14,4 

7eme.8eme  

   Et Buanderie  

30x30 394,64 

 

25,138 

 

S.E.C 0 0 8,10 
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b. (Mmax,Ncorr)  

Tableau V. 2.6 : Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Ncorr,Mmax)  

Niveau Section Ncorr 

(KN) 

Mmax 

(KN.m) 

Sollicitation A’s 

(cm²) 

As 

(Cm²) 

As 

(min) 

(Cm²) 

Ssol02,RDC. 

1ere 

60x60 1104,77 92,906 S.E.C 0 0 32,4 

.2me.3eme 55x55 130,85 108,165 S.P.C 0 4,56 27,22 

3eme .4eme 50x50 369,27 115,755 

 

S.P.C 0 2,52 22,5 

5eme.6eme 40x40 310,17 94,289 S.P.C 0 4,36 14,4 

7eme.8eme 

Et Buanderie 

30x30 56,16 69,453 S.P.C 0 5,7 8 ,1 

 

V.2.3 Choix des armatures  

Le choix final est représenté dans le tableau suivant 

 

Tableau V.2.9 : Choix des armatures des poteaux carrés : 

 

V.2.4 Vérification vis-à-vis de l’état limite de service  

Les contraintes admissible sont données par : 

• Béton :    MPafcbc 156,0 28 ==

Niveau Sectio

n 

A’s 

(cm²) 

As 

(cm²) 

As 

(min) 

(cm²) 

As 

(max) 

(Z-C) 

As 

(max) 

(Z-R) 

Choix As 

(adop) 

(cm²) 

Ssol02.RDC 60x60 0 0 32,4 144 216 8T20+4T16 33,17 

1ere.2me 55x55 0 7,9 27,22 121 181,5 4T20+8T16 28,65 

3eme .4eme 50x50 0 2,52 22,5 100 150 8T20 25,13 

5eme.6eme 40x40 0 4,36 14,4 64 96 8T16 16,08 

7eme.8eme 

et Buanderie 

30x30 0 6,97 8,10 36 54 
8T12 

9.05 
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• Acier :

 

)110,
3

1
min(.………………blepréjudicia n trésFissuratio

)150,
3

2
min(……………………blepréjudician Fissuratio

ion. vérificatde ..Pas……………………nuisiblepeu n Fissuratio

s

s





e

e

f

f

=

=  

Avec : 

η=1,6 : pour les aciers HA.      

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc s =240MPa. 

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants : 

 

a. Mser
cor ; Nser

max  

Tableau V.2.10 : Vérification des contraintes pour les poteaux  

Niveau Section Nmax KN 
Mcorr  

KN.m 
σs MPa σ bc MPa Vérification 

Ssol02.RDC 60x60 -2523,79 10,606 94,9 6,32 Vérifiée 

1ere.2eme 55x55 -1944,68 21,905 83,2 5,51 Vérifiée 

3eme .4eme 50x50 -1427,09 16,69 73,2 4,84 Vérifiée 

5eme.6eme 40x40 -964,62 12,71 74,7 4,92 Vérifiée 

7eme.8eme et 

Buanderie 
30x30 -538,86 7,77 70,3 4,59 Vérifiée 

 

 

 

 

 

 



Chapitre V                                                       Ferraillage des éléments structuraux 

 

Page10 
 

b. Mser
max ;Nser

cor  

Tableau V.2.11 Vérification des contraintes pour les poteaux : 

Niveau Section 
Ncorr 

KN 

Mmax 

KN.m 
σs MPa 

σbc 

MPa 
Vérification 

Ssol02.RDC 60x60 -557,29 81,137 34,5 2,57 Vérifiée 

1ere.2eme 55x55 166 -92,249 39,5 4,5 Vérifiée 

3eme .4eme 50x50 
-692,6 

 
-75,311 59,3 4,51 Vérifiée 

5eme.6eme 40x40 -377,05 -70,525 82 8,56 Vérifiée 

7eme.8eme et 

Buanderie 
30x30 -157,16 -56,614 64,9 7,58 Vérifiée 

V.2.5 Vérification vis-à-vis de l’effort tranchant  

V.2.5.1 Vérification de la contrainte de cisaillement  

Il faut vérifier que :  

Avec : 

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

b: Largeur de la section du poteau. 

d: Hauteur utile de la section du poteau. 

τu : Contrainte de cisaillement. 

      
 : Contrainte limite de cisaillement du béton. 

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

* Selon le CBA 93 : article A 5.1.2.1.1 

  …………………Fissuration peu nuisible. 

( )MPafMin bcu 4,/15,0 28  = …………………Fissuration préjudiciable et très préjudiciable. 

 

 

u
u

u
bd

T
 =

u

( )MPafMin cu 5,13,0 28=
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* Selon le RPA 99 version 2003 : article 7.4.3.2 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique 

doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante :            

             ρd =0,075……………….si l’élancement λ≥5 

             ρd =0,040……………….si l’élancement λ<5 

Avec : 

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant : 

Tableau V.2.12 : Vérification de la contrainte de cisaillement pour les poteaux : 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau Section Tu 

(KN) 

 u   d 
 

 

u (RPA) 

 
 

 u 
(BAEL) 

Vérification 

Ssol02 60x60 32,14 

 

0,08 13,74 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

RDC 60x60 65,06 

 

0,18 13,74 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

01 55x55 55,12 

 

0,18 14,99 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

02 55x55 82,13 

 

0,27 14,99 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

03 50x50 48,46 0,19 15,65 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

04 50x50 67,94 0,27 15,65 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

05 40x40 42,73 0,26 19,57 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

06 40x40 64,11 0,4 19,57 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

07 30x30 34,42 0,38 26,09 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

08 30x30 52,85 0,58 26,09 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 

Buander

ie 

30x30 30,42 0,34 26,09 0.075 1,875 2,5 Vérifiée 
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V.2.5.2 Ferraillage transversal des poteaux 

▪ Selon le RPA99 version 2003 : Article 7.4.2.2 

Avec :

 

At : Section d’armatures transversales. 

  b : Largeur de la section droite. 

h: Hauteur de la section droite.                          

St : Espacement des armatures transversales. 

Øt : Diamètre des armatures transversales.       

Øl : Diamètre des armatures longitudinales. 

• Selon BAEL99 : 

     

 Avec : 

At : Section d’armatures transversales. 

St : Espacement des armatures transversales. 

Tu : Effort tranchant à l’ELU. 

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

h : Hauteur totale de la section brute. 

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

Tranchant. 

      

e.géométriqu Espacement : g      .
5g ...si……………3,75=

5g .si………………2,5=

a

a













 

•  L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit : 

St ≤ Min ( 10 l ;15cm)………………………...Zone nodale (zone IIb). 

…………..Zone courante (zone IIb). 

Avec : 

      Øl : Diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

• La quantité d’armatures transversales minimale en (%) est donnée comme suite : 

 

e

ua

t

t

hf

T

S

A 
=









 lt

hb
MinS 10;

2
;

2

bS

A

t

t













53.....

3................%.........8,0

5................%.........3,0

 g

g

g

siionInterpolat

si

si



























)4,0;
2

max(

);
10

;
35

min(

)40;9,0min(

MPa
bS

fA

bh

cmdSt

u

t

et

lt




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λg : L’élancement géométrique du poteau 

 

a : Dimension de la section droite du poteau.

 Lf : Longueur de flambement du poteau. 

Pour les armatures transversales fe=400MPa (FeE40). 

Le tableau suivant rassemble les résultats des espacements maximums des poteaux  

Tableau V.2.13 : Espacements maximales selon RPA99 : 

Le choix des armatures transversales est regroupé dans le tableau suivant : 

Tableau V.2.14 : Choix des armatures transversales pour les poteaux : 

Niveau Section Lf 
 

 
 

 

Tumax 

(KN) 
Zone 

St 

(cm) 

Atcal 

(cm²) 
Choix 

ado 

As 

(cm²) 

Ssol02. RDC 
60x6

0 
2,38 3,96 3,75 65,06 

Nodale 15 1,01 4T8 2,01 

Courante 20 0,2 4T8 2,01 

1ere.2me. 
55x5

5 
2,38 4,32 3,75 82,13 

Nodale 15 1,39 4T8 2,01 

Courante 20 0,27 4T8 2,01 

3eme . 4eme 50x5

0 
2,26 4,52 3,75 67,94 

Nodale 15 1,27 4T8 2,01 

Courante 20 0,25 4T8 2,01 

5eme.6eme 

 

40x4

0 
2,26 5,65 2,5 64,11 

Nodale 15 1 4T8 2,01 

Courante 20 0,2 4T8 2,01 

7eme.8eme 

 
30x30 2,26 7,53 2,5 52,85 Nodale 15 1,10 4T8 2,01 

et Buanderie 

 
     Courante 15 0,16 4T8 2,01 

 











=

a

L f

g

Niveau Section Barres    l(mm) 

St (mm) 

ZN Z.C 

Ssol02. 

RDC 
60x60 8T20+4T16 20 15 20 

1ere.2me. 55x55 4T20+8T16 20 15 20 

3eme .4eme 50x50 8T20 20 15 20 

5eme.6eme 40x40 8T16 16 15 20 

7eme.8eme 

Et buanderie 
30x30 8T12 12 15 15 
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V.2.6 Longueur de recouvrement  

La longueur minimale de recouvrement est de : 

Lr=40Øl en zone IIb, est regroupé dans le tableau suivant : 

 

Tableau V.2.15 : la longueur de recouvrement : 

Les barres T12 T14 T16 T20 

Le choix (mm) 480 560 640 800 

 

                          

Poteaux de S/sol et RDC                                                 Poteaux de 1eme et 2eme 

                           

Poteaux de 3 eme et 4eme                                                Poteaux de 5eme et 6 eme 
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Poteaux de 7eme , 8eme  et Buanderie 

Figure V.2 : Ferraillage des poteaux. 

V.3 Ferraillage des poutres 

V.3.1 Introduction 

Les poutres sont ferraillées en flexion simple à l’état limite ultime,  sous  l’effet  

des  moments suivant: 

-En travée : Mt=0.8.M0 Avec : M0=ql²/8 et q= 1.35G + 1.5Q 

-Sur appuis on utilise la combinaison G+Q±E. 

V.3.2 Recommandations des règlements 

-Selon RPA99 version 2003 article 7.5.2.1 

✓ Le pourcentage des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est donnée par: 

• 4%
B.h

A
0.5%   au niveau de la zone courante. 

• 6%
B.h

A
0.5%   au niveau de la zone de recouvrement. 

✓ La longueur minimale de recouvrement est de 40 Φ (zone IIb). 

✓ Dans les poteaux de rive et d'angle, les armatures longitudinales supérieures et inférieures 

doivent être coudées à 90 %. 

✓ La quantité d'armatures " At ", est donnée par: At = 0.003 St .b 
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b : longueur de la poutre. 

St: espacement de deux cadres consécutifs, il est donné par: 









 12φ ; 

4

h
MinSt

 (Zone nodale). 

2

h
St

  (Zone courante). 

Les poutres sont ferraillées en flexion simple à l'état limite ultime de résistance (situation durable 

ou accidentelle). Les efforts normaux seront négligés, ainsi les poutres seront sollicitées 

uniquement par des moments de flexion et des efforts tranchants. 

Les armatures longitudinales sont déterminées en flexion simple, en tenant compte des deux 

situations suivantes : 

✓ Situation durable 

• Béton : γb = 1,5 ; ƒc28 =  25 MPa ; σbc = 14,2 MPa. 

• Acier : γs = 1,15; FeE 400; σs = 348 MPa. 

✓ Situation accidentelle 

• Béton : γb = 1.5 ; ƒc28 =  25 MPa ; σbc = 18,48 MPa. 

• Acier : γs = 1,00; FeE 400; σs = 400 MPa. 

 

V.3.3 Calcul du ferraillage 

Pour le calcul des armatures nécessaires dans les poutres, nous avons considéré les portiques 

suivants les deux sens : 

• Sens porteur (poutre porteuse). 

• Sens non porteur (poutre secondaire). 
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Les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants : 

V.3.3.1 Sens porteur (poutre porteuse) 

 

TableauV.3.1: Ferraillage des poutres porteuses 

Nive

aux 

(étages) 

  
Combinaison 

plus 

défavorable 

   

Position M(KN.m) 
As ’ 

(cm2) 
As(cm2) 

min

sRPAA  

(cm2) 
     

Buanderie 
Mt 62,22 - 0.00 4,46 6 

Ma -74,16 G + Q + Ey 0.00 5,36 6 

8 
Mt 72,84 - 0.00 5,26 6 

Ma -126,15 G + Q + Ey 0.00 9,55 6 

7 
Mt 63,1 - 0.00 4,52 6 

Ma -121,47 G + Q + Ey 0.00 9,15 6 

6 
Mt 61,11 - 0.00 4,37 6 

Ma -131,86 G + Q + Ey 0.00 10,04 6 

5 
Mt 59,9 - 0.00 4,28 6 

Ma -139,25 G + Q + Ey 0.00 10,67 6 

4 
Mt 59,4 - 0.00 4,25 6 

Ma -144,44 G + Q + Ey 0.00 11,13 6 

3 
Mt 58,92 - 0.00 4,21 6 

Ma -146,41 G + Q + Ey 0.00 11,3 6 

2 
Mt 63,97 - 0.00 4,59 6 

Ma -149,74 G + Q + Ey 0.00 11,6 6 

1 
Mt 65,31 - 0.00 4,69 6 

Ma -145,2 G + Q + Ey 0.00 11,2 6 

RDC 
Mt 46,54 - 0.00 3,29 6 

Ma -107,06 G + Q + Ey 0.00 7,96 6 

Ssol02 
Mt 46,53 - 0.00 3,29 6 

Ma -100,05 G + Q + Ey 0.00 7,4 6 
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Tableau V.3.2 : Ferraillage des poutres non porteuses : 

Niveaux 

(étages) 

  
Combinaison 

plus 

défavorable 

   

Position M(KN.m) 
As ’ 

(cm2) 
As(cm2) 

min

sRPAA  

(cm2) 
     

Buanderie 
Mt 61,89 - 0.00 5,11 6 

Ma -101,095 G + Q + Ey 0.00 8,72 6 

8 
Mt 51,148 - 0.00 4,17 6 

Ma -131,297 G + Q + Ey 0.00 11,78 6 

7 
Mt 50,88 - 0.00 4,15 6 

Ma -125,97 G + Q + Ey 0.00 11,22 6 

6 
Mt 49,393 - 0.00 4,02 6 

Ma -120,984 G + Q + Ey 0.00 10,7 6 

5 
Mt 45,049 - 0.00 3,65 6 

Ma -116,753 G + Q + Ey 0.00 10,27 6 

4 
Mt 36,61 - 0.00 2,94 6 

Ma -106,784 G + Q + Ey 0.00 9,28 6 

3 
Mt 31,453 - 0.00 2,52 6 

Ma -98,094 G + Q + Ey 0.00 8,43 6 

2 
Mt 24,091 - 0.00 1,91 6 

Ma -84,095 G + Q + Ey 0.00 7,11 6 

1 
Mt 25,272 - 0.00 2,01 6 

Ma -72,198 G + Q + Ey 0.00 6,02 6 

RDC 
Mt 25,458 - 0.00 2,02 6 

Ma -57,226 G + Q + Ey 0.00 4,7 6 

Ssol02 
Mt 25,632 - 0.00 2,04 6 

Ma -41,964 G + Q + Ey 0.00 3,39 6 
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V.3.4 Choix des armatures 

V.3.4.1 Sens porteur 

Tableau V.3.3 :Choix des armatures pour les poutres porteuses : 

Etage 
Section 

(cm2) 
Position 

))(( 2

max

cmZC

As  ))(( 2

max

cmZR

As  

 

)( 2

min

cm

AsRPA  

 

)( 2cm

Acal

s  

 

Choix des 

armatures )( 2cm

Aadp

s
 

Buanderie 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,46 3T12+3T14 8,01 

Appui 5,36 3T12+3T14 8,01 

8 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

5,26 3T12+3T14 8,01 

Appui 9,55 3T14+3T20 14,04 

7 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,52 3T12+3T14 8,01 

Appui 9,15 3T14+3T20 14,04 

6 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,37 3T12+3T14 8,01 

Appui 10,04 3T14+3T20 14,04 

5 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,28 3T12+3T14 8,01 

Appui 10,67 3T14+3T20 14,04 

4 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,25 3T12+3T14 8,01 

Appui 11,13 3T14+3T20 14,04 

1 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,21 3T12+3T14 8,01 

Appui 11,3 3T14+3T20 14,04 

2 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,59 3T12+3T14 8,01 

Appui 11,6 3T14+3T20 14,04 

1 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

4,69 3T12+3T14 8,01 

Appui 11,2 3T14+3T20 14,04 

RDC 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

3,29 3T12+3T14 8,01 

Appui 7,96 3T12+3T14 8,1 

Ssol02 
 

30×45 

Travée 
54 81 6,75 

3,29 3T12+3T14 8,01 

Appui 7,4 3T12+3T14 8,01 
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V.3.4.2 Sens non porteur 

Tableau V.3.4 : Choix des armatures pour les poutres non porteuses : 

Etage 
Section 

(cm2) 
Position 

))(( 2

max

cmZC

As  ))(( 2

max

cmZR

As  

 

)( 2

min

cm

AsRPA  

 

)( 2cm

Acal

s  

 

Choix des 

armatures )( 2cm

Aadp

s
 

Buanderie 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6 

5,11 3T16 6,03 

Appui 8,72 3T16+ 2T16 10,07 

8 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6  

4,17 3T16 6,03 

Appui 11,78 3T14+3T20 14,04 

7 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6 

4,15 3T16 6,03 

Appui 11,22 3T14+3T20 14,04 

6 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6  

4,02 3T16 6,03 

Appui 10,7 3T14+3T20 14,04 

5 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6  

3,65 3T16 6,03 

Appui 10,27 3T14+3T20 14,04 

4 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6  

2,94 3T16 6,03 

Appui 9,28 3T16+ 2T16 10,07 

1 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6 

2,52 3T16 6,03 

Appui 8,43 3T16+ 2T16 10,07 

2 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6 

1,91 3T16 6,03 

Appui 7,11 3T16+ 2T16 10,07 

1 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6 

 

2,01 3T16 6,03 

Appui 6,02 3T16+ 2T16 10,07 

RDC 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6 

2,02 3T16 6,03 

Appui 4,7 3T16+ 2T16 10,07 

Ssol02 
 

30×45 

Travée 
48 60 

 

6  

2,04 3T16 6,03 

Appui 3,39 3T16+ 2T16 10,07 

 

V.3.5 Condition de non fragilité 

 1...........................................................................23,0 28min

e

t
ss

f

f
bdAA =

 

Avec :              ft28=2,1MPa ; fe=400MPa : 
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Tableau V.3.5 :Vérification de la condition de non fragilité : 

Section (cm2) 
choisi

sA (min) (cm2) min

sA (cm2) Vérification 

PP (30×45) 8,01 1,63 CV 

PNP (30×40) 6,03 1,44 CV 

V.3.6 Vérification vis-à-vis de l’effort tranchant 

V.3.6.1 Vérification de la contrainte de cisaillement 

Il faut vérifier que : u
u

u
bd

T
 =

 

Avec : 

Tu : l’effort tranchant maximum. 

b: Largeur de la section de la poutre. 

d: Hauteur utile. 

( ) MPaMPafMin cu 75,34;15,0 28 ==   (Fissuration préjudiciable). 

Tableau V.3.6Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Poutre Section 
max

uT (KN) τu(MPa) u (MPa) Vérification 

Porteuse 30×45 
482,76 

 
3,57 3,75 Vérifiée 

Non porteuse 30×40 
98,7 

 
0,82 3,75 Vérifiée 

 

V.3.6.1.1 Calcul des armatures transversales 

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence et nuance FeE400 

(fe=400MPa). 

a)Selon le CBA93 article A.5.1.2.2 
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( )


























=
−



=

MPaMax
bS

fA

bétonnagedereprisedePasK
f

Kf

bS

A

cmdMinS

u

t

et

e

tu

t

t

t

4,0;
2

):1(
8,0

3,0

40;9,0

28





 

b) Selon le RPA 99 version 2003 article 7.5.2.2 



























=

couranteZone
h

S

nodaleZone
h

MinS

bSA

t

lt

tt

...........................................
2

.........................12;
4

003,0

  

Avec : 

=







 cm

bh
Min lt 28,1

10
;;

35
          On prend : Øt = 8 mm 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau V.3.7 : Calcul des armatures transversales : 

Sens 
Tu 

(KN) 

τu 

(MPa) 

BAEL91 RPA99 
adp

tS (cm) 
min

tA

(cm2) 
Choix 

St (cm) St (cm)ZN St (cm)ZC ZN ZC 

Porteur 
482,76 

 
3,57 36,45 10 20 10 15 1,35 4T8 

Non 

porteur 

98,7 

 
0,82 32,4 10 20 10 15 1,35 4T8 

V.3.6.1.2 Recouvrement des armatures longitudinales Selon le RPA 99 version 2003 article 

7.5.2.1 

Lr=40Ø (zone IIb). 

Lr : Longueur de recouvrement. 

On a:   Ø=16mm……………….Lr=640 mm 
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Ø=14mm……………….Lr=560 mm 

Ø=12mm……………….Lr=480 mm 

V.3.7 Vérification vis-à-vis de L'ELS 

Le règlement CBA93 exige une vérification par une étude thermique pour toute structure ayant 

des dimensions en plan supérieures à 25m. 

Sous l’effet de la variation de la température, l’allongement ou le rétrécissement de l’élément est 

donné par la formule suivante : 

 

 

 

On substitue l’équation (2) dans l’équation (1), on obtient : 

( )3.................T=   

La contrainte est évaluée par la loi de Hooke qui est valable que dans le domaine élastique, son 

expression est : 

( )4.................... E=  

On remplace les paramètres de l’équation (3) dans l’équation (4) on obtient : 

( )5...................... TE =   

Avec : 

L : Variation de la longueur de l’élément. 

ΔT : Variation de la température (ΔT=20c°). 

α : Coefficient de dilatation thermique (α=10-5) 

l0 : Longueur de la poutre. 

σ : Contrainte thermique. 

E : Module de Young (E=32164,20MPa). 

 

Donc : 

σ=32164,20.10-5.20=6,43MPa 

La fissuration est considérée préjudiciable. 

( )

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

1.................

0

0

l

L

TlL


=

=




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On doit vérifier que :

( )









=+−=

=+=

MPayd
I

M

MPay
I

M

s

ser

s

b

ser

b

24015

15



 

 

Tableau V.3.8 : Vérification des contraintes des poutres : 

Poutre Section 
M 

(KN.m) 

σbc 

(Mpa) 
bc

 
(Mpa) 

σS 

(Mpa) 
s
(MPa) Condition 

Porteuse 30x45 

Ma 

(max) 

101,11 

 
10,14 

15 

127,17 

240 

Vérifiée 
Mt 

(max) 

-142,18 

 
14,26 176,21 

Non porteuse 30x40 

Ma 

(max) 

57,40 

 
8,19 103,96 

Vérifiée 
Mt 

(max) 

-51,08 

 
7,72 98,37 

 

V.3.7.1 Vérification de la flèche [2]  

On doit vérifier que : ff max  

Avec :

( )

( )











+

=

mLsi
cmL

mLsi
cmL

f

5
500

5
1000

5,0 

 

Dans le cas d’une poutre isostatique avec une charge uniformément répartie ; 

 La flèche maximale est donnée par : 

 

Avec : 

L : La portée de la poutre. 

h: La hauteur de la section de la poutre. 

fmax: La flèche maximale de la poutre. 

q: Charge uniformément répartie déterminée à E.L.S (q=G+Q). 

G : Charge permanente reprise par la poutre. 

Q : Charge d’exploitation supportée par la poutre. 

bvj IE

qL
f

4

max
384

5
=
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Ib : Moment d’inertie de la poutre par rapport au plan de flexion 







=

12

3bh
Ib  

Evj : Module d’élasticité différé du béton armé (Evj=10721,40MPa). 

Flèche totale : ffff ivT −= . 

Tel que :        Poutre principale :
( )

)54,5(04,1
1000

5,01 mmLcm
cmL

f ==+=  

                     Poutre secondaire : 
b

 

fi: La flèche due aux charges instantanées. 

fv: La flèche due aux charges de longues durée. 

- Position de l’axe neutre « y1
 »: 

s

s

Abh

dA
bh

y
15

15
2

2

1
+

+

=  

 

- Moment d’inertie de la section totale homogène « I0
 » :  

 

 

- Calcul des moments d’inerties fictifs :  

 v

fv

i

fi

I
I

I
I

+
=

+
=

1
;

1

1,1 00  

Avec : 

....................

32

05,0

0

28









+

=

b

b

f t

i



 Pour la déformation instantanée. 

....................

32

02,0

0

28









+

=

b

b

f t

v



 Pour la déformation différée. 

( )2

1

23

0 15
212

ydA
h

ybh
bh

I s −−







−+=
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db

As

0

=  : Pourcentage des armatures. 

28

28

4

75,1
1

ts

t

f

f

+
−=


  

σs : Contrainte de traction dans l’armature correspondant au cas de charge étudiée. 

dA

M

s

ser

s =  ,         ( )2

1

23

0 15
212

ydA
h

ybh
bh

I s −−







−+=  

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :  

Tableau V.3.9 :Tableau récapitulatif du calcul de la flèche : 

Poutre 

M ser As Y1 

Δ 

σs 

λi λv µ 

I0 Ifi Ifv 

KN.

m 

(cm2

) 
(cm) 

(MPa

) 
(cm4) (cm4) (cm4) 

Principal 
142,1

8 
8,01 

24,0

1 

0.01

6 
307,8 

2,0

5 

0,8

2 

0,8

4 

876567,4

8 

354233,7

3 

519047,5

3 

Secondair

e 
51,08 6,03 

21,4

7 

0.01

2 
206,6 

2,7

3 

1,0

9 

0,6

9 

654700,4

7 

411032,7

7 

373666,1

5 

 

-Calcul des modules de déformation : 

( ) MPfE ci 20,3216411000 3

1

28 ==  

( ) MPafE cv 87,108183700 3

1

28 ==  

- Calcul de la flèche due aux déformations instantanées (poutre principale):  

)4,5(63,3
10

2

1 mLmm
IE

lM
f

fii

ser
i ===  

- Calcul de la flèche due aux déformations différées :  
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vérifiéemmfmmfff

mm
IE

lM
f

ivT

fvv

ser
v

.......................4,1075,3

38,7
10

111

2

1

==−=

==
 

- Calcul de la flèche due aux déformations instantanées (poutre non porteuse) :  

)2,5(02,1
10

2

3 mLmm
IE

lM
f

fii

ser
i ===  

- Calcul de la flèche due aux déformations différées :  

vérifiéemmfmmfff

mm
IE

lM
f

ivT

fvv

ser
v

........................2,1057,5

57,6
10

333

2

3

==−=

==
 

Tableau V.3.10 : Vérification de la flèche : 

Section vf  (mm) if  (mm) f  (mm) f  (mm) Observation 

30x45 7,38 3,63 3,75 10,4 Vérifié 

30x40 6,57 1,04 5,57 10,2 Vérifié 

 

V.3.7.2 Arrêt des barres  

Armatures inférieures :
10

L
h   

Armatures supérieures :














ermédiairetravéeenAppuis
L

rivedetravéeenAppuis
L

h

int
5

4
max

max

 

 

Avec :     L=Max (Lgauche ; Ldroite) 
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Figure V.3 :Arrêt des barres. 

 3T20 

 

 

 

 

 

  

 

Figure .V. 4: Ferraillage des poutres porteuses 8éme étage. 

 3T14 

 

 

 

 

 

 

Figure .V. 5: Ferraillage des poutres non porteuses 8éme étage. 

 

3T20 

          30 cm 

45cm 

          TRAVEE 

3T14 

30 cm        

45cm 

      3T14 

          APPUI 

      4T8 

         

4T8 

3T12 

3T14 

3T4 

          30 cm 

40cm 

          TRAVE 

3T16 

30 cm        

40cm 

    2T12 

          APPUI 

      4T8 

         

4T8 

 

3T16 
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V.4 Ferraillage des voiles  

V.4.1 Introduction  

Sous l’action des forces verticales et horizontales, les voiles sont sollicités en flexion composée 

et le ferraillage se fait selon les recommandations du règlement RPA2003.   

• Les armatures verticales  

Lorsqu’une partie du voile est tendue sous l’action des forces verticales et horizontales l’effet de 

tractions doit être pris en totalité par les armatures. 

Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,2%   

 

• Les armatures horizontales  

Les barres horizontales doivent être munies de crochet à 135° ayant une longueur égale à10 .    

• L’espacement  

L’espacement des barres verticales et horizontales est donné par formule suivante :  

St min (1,5a ; 30cm) 

 Avec : 

       a: épaisseur du voile. 

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré, 

le diamètre des barres ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du viole.  

V.4.2 Méthode de ferraillage des voiles  

On calcul les contraintes max et min par la formule de NAVIER   

            

Avec : 

            N : effort normal appliqué. 

            M : moment fléchissant appliqué. 

            A : section transversale du voile. 

            I : moment d’inertie. 

            V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée. 

Pour le calcul du ferraillage en à 3 cas : 

1erecas :   





I

VM

A

N .
12 =
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• Si …….la section du voile est entièrement comprimé, la zone courant est 

armées par le minimum exigé par le RPA 2003 ( Amin=0,2%a.l) 

 

 

2emecas : 

• Si …….la section du voile est entièrement tendue (pas de zone comprimé) on 

calcule le volume des contraintes de traction Ft 

• La section des armatures verticales     

On compare AV avec la section minimale exigée par RPA 2003 : 

• Si  AV≤ Amin = 0,20%.a.L’on ferraille avec la section minimale. 

• Si  AV > Amin = 0,20%a.L’on ferraille avec AV. 

La section des armatures horizontales est donnée par le pourcentage minimales est suivant : 

                Ah = 0,15%.a.100 (1ml) 

3emecas : 

• Si  et sont de signe différent, la section est donc partiellement comprimée, on 

calcule le volume des contrainte pour la zone tendue. 

V.4.2.1 Armature horizontale  

Ces armatures doivent supporter les efforts de traction d’après (RPA 2003 articles 7.7.2)  

             

Avec :             

       T : effort tranchant du au séisme. 

a : épaisseur du voile. 

            d = 0,9h.  

            h: hauteur total de la section. 

             : Contraintes admissible du béton. 

Le pourcentage minimal total des armatures données par RPA 2003 : 

 

( ) 0; 21 

( ) 0; 21 

e

t

V
f

F
A =

1 2

MPaf
da

T
cbb 52,0

.
28 === 

TT 4,1=

b

maAMPafcb 1.%15,0625,0025,0 28 ==
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V.4.2.2 L’espacement : d’après le RPA 2003    S≤ (1,5a ; 30cm) 

Les longueurs de recouvrement doivent égale à : 

➢                        les barres situées dans la zone ou le renversement des efforts sont 

possibles. 

➢                        les barres situées dans la zone comprimées sous l’action de charges. 

• Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers de 

couture dont la section doit être calculée avec la formule : 

                                             

Avec :       

                     

V: L’effort tranchant dans la section considérée ; 

x: Longueur de la zone tendue ; 

L: Longueur du voile. 

Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

V.4.2.3 Armatures transversales  

Les armatures transversales perpendiculaire à la face du voile sont des épingles au nombre au 

moins 4 épingles au mètre carré, servant à retenir les deux nappes d’armatures verticales. 

V.4.3 Ferraillage des voiles sous (0,8G E) 

V.4.3.1 Premier type  

a) Forme voile en L  

 

 

 

 

 

maAMPafcb 1.%25,0625,0025,0 28 ==

40

20

L

x

fe

V
AVj = .1,1

VV 4,1=



I

VM

A

N .
12 =
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Avec :    A = 1,04m2 

              V =1,7m 

              V’ =1,7 m 

              I = 1,22m4 

              N =-1781,67KN     

              M =9510,852KN.m 

              T =649,13 KN  

▪ Calcul des contraintes  

              MPa96,1410.
22,1

7,185,9510

04,1

67,1781 3

1 =






 
+= −  

              MPa53,1110.
22,1

7,185,9510

04,1

67,1781 3

2 −=






 
−= −  

  et  sont de signe différent             donc la section est partiellement comprimée. 

▪ Vérification de la contrainte de compression sous : (G+Q E) 

N = 3737,53 KN 

M= 6971,52 KN.m 

MPa
I

VM

A

N
30,1310.

22,1

7,152,6971

04,1

53,3737. 3

1 =






 
+=+= −  

MPa
I

VM

A

N
12,610.

22,1

7,152,6971

04,1

53,3737. 3

2 −=






 
−=−= −  

MPaMPa b 1530,131 ==  ……………………………….……c v. 

MPaMPa b 1512,62 =−=  ……………… ……..…………. c v. 

 

 

▪ Longueur de la zone tendue  

4,3
96,1453,11

53,11

12

2 
+

=
+

= LX



 

1 2



      Figure V.6 :Vue en plan du voile plein en L. 

0,20m 

L=3,4m 

 0,6m 

0,6m 
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X = 1,47 m 

Y = L-X = 3,4-1,47 = 1,93 m 

Avec :    

X : la longueur de la zone tendue. 

Y : la longueur de la zone comprimée. 

 

▪ Calcul de la contrainte   

( ) ( )
MPa

X

bX
82,6

47,1

6,047,153,112
3 −=

−−
=

−
=


  

▪ Détermination des armatures verticales  

✓ Tronçon AB  

La force de traction résultante : 

 KNhbF 3303106,06,0.
2

82,653,11
.

2

332
1 =







 +
=







 +
=


 

 
21

1 57,82
400

103303
cm

F
A

s

V =


==


 

✓ Tronçon BC  

  ( ) ( ) KNabXF 34,5931020,06,047,182,6
2

1
..

2

1 3

32 =−=−=   

 
22

2 83,14
400

1034,593
cm

F
A

s

V =


==


 

2

21

4,97

83,1457,82

cmA

AAA

t

VVt

=

+=+=
 

▪ Calcul de Avj  

On a : 

282,9
4,3

47,1

400

1013,6494,1
1,1

.4,1
.1,1.1,1

cmA

L

x

fe

V

fe

V
A

Vj

Vj

=


=

==

 

▪ Section total d’armature       
222,10782,94,97 cmAAA VjtTotal =+=+=  

3

X Y 

- 2

 
1  + 

1,93 

2  
3  

1,47 
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-D’après le RPA 2003  

cm² 5,88  1047,10,200,2% 0,2%.a.XAmin 22,107A 4

tendu

2

Total ==== cm …CV 

▪ Détermination des armatures horizontales  

➢ La contrainte de cisaillement  

MPa
La

V

db

V
b 48,1

3409,020

1013,6494.1

9,0.

.4,1

.0

=



===  

 
MPafMPa cbb 52,048,1 28 ===  …………………………..……..CV. 

▪ Le pourcentage minimal selon RPA 2003 article 7.7.4.2 

MPafMPa cbb 625,0025,048,1 28 ===   

 

On prend :     Ah =2(4T10)=6,28cm2        Sh =20cm 

▪ L’espacement  

  =30cm 

▪ Choix d’armature  

 le poteau          Ap= 12T20=37,68 . 

 la zone voile    
( )

( )





==

===

cm. 10=Sv30,11)125(2

1030,11)125(2

2

2

cmTAv

cmSvcmTAv

extrimité

poteau
  

 La zone courante  Ac =2(11T10) = 17,38 cm2.    Sc =20 cm 

La partie interne s’appelle zone courante qui sera soumise à la compression et la section 

d’armature est donnée par : 

➢ Armatures courantes 

24 84,110)47,193,1(2,0%2,0)(%.2,0 cmXYaAc =−=−  

2510020%25,01.%.25,0 cmmaAh ==

( )cmcmaSv 30;305,1min =

2cm
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Figure V.7 : Schéma ferraillage de voile en L. 

 

 

V.4.3.2 Deuxième Type   

Voile pleine en U 

A = 1,76 m2 

V = 3,2 m 

V’= 3,2m 

I =8,41 m4 

N = 2621,72KN 

M =13796,25 KN.m 

T = 1535,01 KN 

✓  Calcul des contraintes  

MPa73,610.
41,8

2,325,13796

76,1

 2621,72 3

1 =






 
+= −  

MPa75,310.
41,8

2,325,13796

76,1

72,2621 3

2 −=






 
−= −  

 et  sont de signe différent                         Donc la section est partiellement comprimée. 

 

✓ Vérification de la contrainte de compression sous (G+Q E) 

N = 3714,96KN 

1 2



0,60m 
 

0,60m 
0,20m 

0,60m 0,60m 

L= 6,4m 

Figure V.8 :Vue en plan du voile plein en U. 
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M =14566,47 KN.m 

MPa
I

VM

A

N
65,710

41,8

2,347,14566

76,1

96,3714. 3

1 =






 
+=+= −  

MPa
I

VM

A

N
43,310

41,8

2,347,14566

76,1

96,3714. 3

2 −=






 
−=−= −  

MPaMPa b 1565,71 ==  ………………….CV. 

MPaMPa b 1543,32 =−=   ……………....CV 

✓ Longueur de la zone tendue  

mLX 29,24,6
73,675,3

75,3
.

21

2 =
+

=
+

=



 

mXLY 11,429,24,6 =−=−=  

X : La longueur de la zone tendue. 

Y : La longueur de la zone comprimée. 

 

✓ Calcul de la contrainte   

MPa
X

bX
76,2

29,2

)6,029,2(75,3)(2
3 −=

−−
=

−
=


  

✓ Détermination des armatures verticales  

▪ Tronçon AB  

La force de traction résultante. 

KNhbF 8,1171106,06,0.
2

76,275,3
.

2

332
1 =







 +
=







 +
=



 

 

 

 

 

 

 

3

X Y 

- 2  

1  + 

2  
3  

2,29 4,11m 

21
1 29,29

400

108,1171
cm

F
A

s

v =


==




Chapitre V                                                       Ferraillage des éléments structuraux 

 

Page173 
 

▪ Tronçon BC  

KNabXF 44,4661020,0)6,029,2(76,2
2

1
)(

2

1 3

32 =−=−=   

22
2 66,11

400

1044,466
cm

F
A

s

v =


==


 

2

21

95,40

66,1129,29

cmA

AAA

t

VVt

=

+=+=
 

▪ Calcul de Avj   

  On a : 

222,19
4,6

29,2

400

1001,15354,1
1,1

.4,1
1,11,1

cmA

L

x

fe

V

fe

V
A

Vj

Vj

=


=

==

 

▪ Section total d’armature  

217,6022,1995,40 cmAAA VjtTotal =+=+=        

D’après le RPA 2003  

ATotal= 60,17 > Amin =0,2%.a.Xtendu =0,2%.0,20×2,29×104 =9,16cm2 

➢ Détermination des armatures horizontales  

▪ La contrainte de cisaillement  

MPa
La

V

db

V
b 00,2

6409,020

101649,444,1

9,0.

.4,1

.0

=



===  

MPafMPa cbb 52,000,2 28 ===  ……………………..CV. 

▪ Le pourcentage minimal selon RPA 2003  

 b = 2,00MPa   b = 0.025 fc28 = 0.625MPa (1) 

  

On prend :     Ah = 2(4T10)=6,25cm2        Sh = 20cm 

▪ L’espacement  

   =30cm 

➢ Armatures courantes 

2cm

2510020%25,01.%.25,0 cmmaAh ==

( )cmcmaSv 30;305,1min =
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24 28,710)29,211,4(2,0%2,0)(%.2,0 cmXYaAc =−=−  

▪ Choix d’armature  

 Les poteaux :                Ap= 12T16=24,12 . 

 La zone poteau voile : 2(4T12) = 9,06 cm2    ;   Sv =10 cm 

 La zone courante :      2(8T12) = 32,18 cm2   ;   Sc =20 cm 

N.B : Pour tous les voiles, on prend la même section d’armature horizontale. 

 

Figure V.9 : Schéma de ferraillage du voile en forme U. 

Le ferraillage des déférents types de voile est donné dans les tableaux suivants : 

V.4.4 Caractéristiques et ferraillage des voiles  

➢ Caractéristiques et efforts  

a) Sens longitudinal (x-x) 

Tableau V.4.1 : Caractéristique des voiles du sens x-x (SSol,RDC étage) 

 

Voile L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

VX1 2,15 0,79 0,36 1,075 1,075 
653,957 

 

348,09 

 
177,52 

VX2 5,5 1,58 5,65 2,75 2,75 
4092,47 

 

1872,9 1 

 

857,16 

 

VX3 5,1 1,5 4,65 2,55 2,55 
3833,96 

 

1859,73 

 

716,22 

 

VX4 6,4 1,76 8, 3,2 3,2 
13106,86 

 

1800,4 

 

742,93 

 

 

2cm
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Tableau V.4.2 : Caractéristique des voiles du sens x-x (1éré et 2éme étage) 

 

Voil

e 
L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

VX1 2,1 0,61 0,31 1,05 1,05 
271,447 

 

143,94 

 

14,23 

 

VX2 5,4 1,465 4,89 2,7 2,7 
2980,194 

 

878,64 

 

740,47 

 

VX3 5 1,385 3,99 2,5 2,5 
3029,615 

 

393,75 

 

1299,98 

 

VX4 6,3 1,64 7,35 3,15 3,15 

8302,738 

 

625,22 

 
1488,93 

 

Tableau V.4.3 : Caractéristique des voiles du sens x-x (3éme, 4 éme étage) 

Voil

e 
L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

VX1 2,05 0,56 0,26 1,025 1,025 
299,332 

 

116,53 

 

63,52 

 

VX2 4,9 1,28 3,41 2,45 2,45 
3043,252 

 

868,66 

 

781,81 

 

VX3 5 1,3 3,6 2,5 2,5 
3029,615 

 

393,75 

 

1299,98 

 

VX4 6,2 1,54 9,8 3,1 3,1 
13796,25 

 

2621,72 

 

1535,01 

 
 

Tableau VII.4.4 :Caractéristique des voiles du sens x-x (5éme ,6 éme étage) 

 

Voil

e 
L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

VX1 1,95 0,47 0,22 0,975 0,975 
185,132 

 

128,71 

 
38,03 

VX2 4,7 1,1 2,47 2,35 2,35 
2537,652 

 

868,25 

 

745,02 

 

VX3 4,8 1,12 2,68 2,4 2,4 
9782,574 

 

2146,75 

 

1193,98 
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Tableau V.4.5 : Caractéristique des voiles du sens x-x (7 éme, 8 éme, 9 éme étage) 

 

Voil

e 
L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

VX1 1,85 0,4 0,15 0,925 0,925 
170,552 

 

107,93 

 

7,54 

 

VX2 4,5 0,96 1,93 2,25 2,25 
1659,679 

 

791,33 

 

557,02 

 

VX3 4,6 0,98 1,90 2,3 2,3 
4501,219 

 

1189,42 

 

807,4 

 

 

b)Sens transversal : (y-y) 

Tableau V.4.6: Caractéristique des voiles du sens y-y (SSol,RDC étage) 

Voile L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

Vy1 3,4 0,92 1,22 1,7 1,7 
9510,852 

 

1781,67 

 

649,13 

 

Vy2 6,3 1,74 8,08 3,15 3,15 
8317,125 

 

2173,35 

 

542,58 

 

Vy3 5,2 1,52 4,89 2,6 2,6 
13106,86 

 

1800,4 

 

742,93 

 

Vy4 6,3 1,74 8,08 3,15 3,15 
9384,514 

 

3016,8 

 

674,14 

 

 

Tableau V.4.7: Caractéristique des voiles du sens y-y (1émé et 2éme étage) 

Voile L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

Vy1 3,35 0,86 1,08 1,67 1,67 
9059,435 

 

504,2 

 

1318,55 

 

Vy2 6,1 1,6 6,75 3,05 3,05 
5304,908 

 

1565,24 

 

339,04 

 

Vy3 5,1 1,4 4,21 2,55 2,55 
8895,706 

 

1226,56 

 

508,64 

 

Vy4 6,1 1,6 6,75 3,1 3,1 
6514,789 

 

2643,17 

 

606,12 
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Tableau V.4.8 :Caractéristique des voiles du sens y-y (3éme,4éme étage) 

 

 

 

 

 

 

Tableau V.4.9 : Caractéristique des voiles du sens y-y (5éme ,6 éme étage) 

 

 

 

 

 

 

Tableau V.4.10 : Caractéristique des voiles du sens y-y (7 éme, 8 éme étage) 

 

 

Voile L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

Vy1 3,3 0,81 0,94 1,65 1,65 1011,939 

 

463,63 

 

167,7 

 

Vy2 6 1,5 5,87 3 3 4882,495 

 

1001,17 

 

590,89 

 

Vy3 5 1,3 3,6 2,5 2,5 6335,537 

 

2073,92 

 

893,25 

 

Voile L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

Vy1 3,2 0,72 0,86 1,6 1,6 
457,158 

 

293,57 

 

123,59 

 

Vy2 5,8 1,4 4,42 2,9 2,9 
2408,205 

 

632,14 

 

476,87 

 

Vy4 4,8 1,12 2,61 2,4 2,4 
3124,211 

 

1483,04 

 
715,21 

Voile L(m) A(m2) I(m4) V(m) V’(m) M(KN.m) N(KN) T(KN) 

Vy1 2,9 0,61 0,5 1,45 1,45 
321,551 

 

35,44 

 

68,27 

 

Vy2 5,6 1,18 3,7 2,8 2,8 
1450,005 

 

468,48 

 

367,29 

 

Vy4 4,6 0,98 2,14 2,3 2,3 
1963,993 

 

1192,28 

 

558,38 
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V.4.4. 1. Ferraillages des voiles 
 

a) Sens longitudinal (x-x) 
 

Tableau V.4.11 :Les contraintes (RDC ,1ére étage) 

 

Voil

e 
1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 
F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 

AV1 AV2 AVJ 

VX1 2,39 -1,51 -0,42 0,83 1,32 1961,87 29,44 49,05 0,74 0,26 

VX2 3,17 -0,81 -0,37 1,12 4,38 780,85 57,64 19,52 1,44 0,50 

VX3 3,34 -0,86 -0,40 1,13 3,97 825,71 64,03 20,64 1,60 0,68 

VX4 6,27 -4,22 -2,99 2,05 4,35 2220,46 1301,19 55,51 32,53 2,01 

 

Tableau V.4.12 :Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

Zone 

poteaux 

Zone 

voile 
Zone 

courante 
Zone voile Extrémité 

VX1 
50,04 3,32 12T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

VX2 
21,4 4,48 8T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

VX3 
22,92 4,52 8T20 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

VX4 90,05 8,4 12T20 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T12

) 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T12

) 
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Tableau V.4.13 :Les contraintes (1émé et 2éme étage) 

 

voile 
1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 
AV1 AV2 AVJ 

VX1 
1,16 -0,68 -0,16 0,78 1,32 945,69 8,56 23,64 0,21 0,02 

VX2 
2,78 -1,58 -1,10 1,96 3,44 800,19 426,59 20,00 10,66 1,82 

VX3 2,18 -1,61 -1,19 2,30 2,70 696,03 606,42 17,40 15,16 1,21 

VX4 3,94 -3,18 -2,32 2,23 4,07 
1409,0

9 
1137,49 35,23 28,44 1,77 

 

Tableau V.4.14:Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

Zone 

poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

VX1 
23,88 3,12 8T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

VX2 
32,49 7,84 8T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

VX3 
33,77 9,2 8T20 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

VX4 65,44 8,92 12T20 
2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

 

Tableau V.4.15:Les contraintes (3émé et 4éme étage) 

voile 1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 

AV1 AV2 AVJ 

VX1 
1,39 -0,97 -0,28 0,84 1,21 

1036,1

5 
24,20 25,90 0,61 0,1 

VX2 
2,87 -1,51 -0,97 1,69 3,21 803,20 289,18 20,08 7,23 0,74 

VX3 2,41 -1,80 -1,29 2,10 2,90 772,86 513,44 19,32 12,84 2,10 

VX4 6,07 -2,66 -1,61 1,52 4,68 
1571,0

8 
413,57 39,28 10,34 1,23 



Chapitre V                                                       Ferraillage des éléments structuraux 

 

Page180 
 

 

Tableau V.4.16 : Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

Zone 

poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

VX1 
26,67 3,36 8T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

VX2 
28,05 6,76 8T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

VX3 
34,16 8,4 12T20 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

VX4 50,85 6,08 12T20 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T1

2) 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T1

2) 

 

Tableau V.4.17 : Les contraintes (5émé et 6émeétage) 

voile 
1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 
AV1 AV2 AVJ 

VX1 
1,09 -0,55 -0,04 0,65 1,30 605,89 2,08 15,15 0,05 0,05 

VX2 3,20 -1,63 -1,02 1,62 3,08 724,31 248,29 18,11 6,21 1,58 

VX3 10,68 -6,84 -4,61 1,84 2,96 
2684,0

7 
1322,99 67,10 33,07 1,76 

 

Tableau V.4.18 :Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Zone poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

VX1 
15,25 

2,6 8T16 
2(3T16) 2(3T16) 2(12T12) 

2(3T16) 2(3T16) 2(12T12) 

VX2 
25,9 6,48 8T16 

2(3T14) 2(3T14) 2(3T14) 

2(3T14) 2(3T14) 2(3T14) 

VX3 101,93 7,36 12T25 

2(3T16) 2(3T16) 2(2T14) 

2(2T14) 2(2T14) 2(2T14) 
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Tableau V.4.19 :Les contraintes (7émé et 8éme ,9 éme étage) 

 

Voile 1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 

AV1 AV2 AVJ 

VX1 
1,32 -0,78 -0,10 0,69 1,16 613,99 5,80 15,35 0,14 0,01 

VX2 2,76 -1,11 -0,61 1,32 3,18 454,27 92,70 11,36 2,32 0,91 

VX3 6,66 -4,24 -2,78 1,75 2,85 
1307,7

2 
604,62 32,69 15,12 1,18 

 

Tableau V.4.20 :Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Zone poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

VX1 15,50 2,76 8T16 
2(3T16) 2(3T16) 2(12T12) 

2(3T16) 2(3T16) 2(12T12) 

VX2 14,58 5,28 8T16 
2(3T14) 2(3T14) 2(3T14) 

2(3T14) 2(3T14) 2(3T14) 

VX3 48,99 7 8T16 
2(3T16) 2(3T16) 2(2T14) 

2(2T14) 2(2T14) 2(2T14) 

 

b)Sens transversal : (y-y) 

 

Tableau V.4.21 : Les contraintes (SSol02,RDC étage) 

Voile 1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN) 

F2 

(KN) 
AV1 AV2 AVJ 

Vy1 14,96 -11,32 -6,64 1,45 1,95 3303 593 ,34 82,58 14,83 1,07 

Vy2 4,49 -1,99 -1,20 1,51 4,79 1429,32 326,05 35,73 8,15 0,50 

Vy3 8,15 -5,78 -4,46 2,61 2,59 2389,33 2693,73 59,73 67,34 1,44 

Vy4 5,39 -1,92 -1,08 1,37 4,93 1519,71 248,90 37,99 6,22 0,62 
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Tableau V.4.22Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

Zone 

poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

  Vy1 
98,48 5,8 8T25 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

Vy2 
44,38 6,04 8T20 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

Vy3 
128,52 10,44 8T25 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

Vy4 44,84 5,48 
8T20 

 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T1

2) 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T1

2) 

  

Tableau V.4.23 :Les contraintes (1ére et 2éme étage) 

Voile 
1 

(MPa) 

 2 
(MPa) 

 3 
(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 

AV1 AV2 AVJ 

Vy1 2,35 -1,20 -0,56 1,12 2,18 1162,65 86,76 29,07 2,17 1,70 

Vy2 3,38 -1,42 -0,96 1,86 4,24 821,84 364,98 20,55 9,12 0,40 

Vy3 6,00 -2,80 -1,92 1,91 3,09 1583,88 757,57 39,60 18,94 0,73 

Vy4 3,16 -2,83 -2,11 2,36 3,74 1292,53 1114,74 32,31 27,87 0,76 

 

Tableau V.4.24 :Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

Zone 

poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

Vy1 
32,94 4,48 8T16 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(15T12) 

Vy2 
30,07 7,44 8T16 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

2(10T20) 2(10T20) 2(16T12) 

Vy3 
59,27 7,64 8T20 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

2(10T25) 2(10T25) 2(14T12) 

Vy4 60,94 9,44 
8T20 

 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T1

2) 

2(10T25) 2(10T25) 
2(14T1

2) 
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Tableau V.4.25 :Les contraintes (3émé et 4éme étage) 

 

Voile 
1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 
AV1 AV2 AVJ 

Vy1 
2,35 -1,20 -0,56 1,12 2,18 968,88 86,25 24,22 2,16 0,22 

Vy2 
3,16 -1,83 -1,23 1,83 4,17 898,31 409,04 22,46 10,23 1,05 

Vy3 6,00 -2,80 -1,92 1,91 3,09 1319,9 679,42 33,00 16,99 1,31 

 

Tableau V.4.26:Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Zone poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

Vy1 26,6 4,48 8T16 
2(3T16) 2(3T16) 2(3T14) 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T14) 

Vy2 
 

33,73 
7,32 8T20 

2(3T16) 2(3T16) 2(6T14) 

2(3T16) 2(3T16) 2(6T14) 

Vy3 

 

 

51,29 

7,64 8T20 
2(3T14) 2(3T14) 2(6T12) 

2(3T14) 2(3T14) 2(6T12) 

 

Tableau V.4.27 :Les contraintes (5éme et 6éme, étage) 

 

Voile 
1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN

) 

F2 

(KN

) 
AV1 AV2 AVJ 

Vy1 
1,26 -0,44 -0,12 0,83 2,37 382,74 10,72 9,57 0,27 0,12 

Vy2 
2,03 -1,13 -0,73 1,71 4,09 474,01 192,79 11,85 4,82 0,81 

Vy3 4,20 -1,55 -0,95 1,56 3,24 713,26 222,04 17,83 5,55 0,89 
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Tableau V.4.28 :Choix d’armature des voiles 

Tableau V.4.29 : Les contraintes (7éme et 8 éme, 9éme étage) 

 

voile 
1 

(MPa) 

 2 

(MPa) 

 3 

(MPa) 

X 

(m) 

Y 

(m) 

F1 

(KN) 

F2 

(KN) AV1 AV2 AVJ 

Vy1 
0,99 -0,87 -0,49 1,36 1,54 347,28 77,65 8,68 1,94 0,20 

Vy2 
2,76 -1,11 -0,70 1,61 2,89 373,15 136,45 9,33 3,41 0,81 

Vy3 
1,49 -0,70 -0,47 1,79 3,81 211,62 103,75 5,29 2,59 1,03 

Tableau V.4.30 : Choix d’armature des voiles 

 choix d'armature  

Voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Zone poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

Vy1 10,82 5,44 8T14 
2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

Vy2 13,55 6,44 8T14 
2(3T12) 2(3T12) 2(3T10) 

2(3T12) 2(3T12) 2(3T10) 

Vy3 
8,91 

 
7,16 8T14 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

 

 

 

 

 choix d'armature  

voile 
Atot 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 
Zone poteaux 

Zone voile Zone 

courante Zone voile Extrémité 

Vy1 

 
9,96 3,32 8T14 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

Vy2 
 

17,48 
6,84 8T14 

2(3T12) 2(3T12) 2(3T10) 

2(3T12) 2(3T12) 2(3T10) 

Vy3 24,27 6,24 8T14 
2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 

2(3T16) 2(3T16) 2(3T12) 
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V.5. Conclusion : 

Dans ce chapitre on ferraille les éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles) selon 

les différents règlements (RPA 99 version 2003 , BAEL 91 modifié 99). 

➢ On extraire les efforts sollicités (les sollicitations maximales) par les trois éléments à 

partir de logiciel ETABS pour calculer le ferraillage maximal. 

➢ On a créé des programmes Excel pour simplifier et accélérer le travail. 

➢ Dans les poteaux on générer la section des armatures adoptée pour tous les poteaux de 

même section. 

➢ La section des armatures des poutres principales et secondaires est la même pour toute 

la structure.  
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Chapitre VI : Etude de fondation 

      

VI.1 Introduction 

On appelle fondation la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise auquel sont 

transmise toutes les charges et surcharges supportées par l’ouvrage. Donc elles constituent la 

partie essentielle de l’ouvrage. 

VI.2 Classification des fondations 

Fondé un ouvrage consiste essentiellement a répartie les charges qu’ils supportent sur le 

sol ou dans le sol, suivant l’importance des charges et la résistance du terrain. 

Lorsque l’ouvrage est léger ou lorsque le sol a une bonne capacité portante, on envisage 

de réaliser des fondations superficielles. Parmi les fondations superficielles on distingue 

trois types de semelles : les semelles continues, les semelles isolées et les semelles des 

radiers (Figure VI.1). Lorsque la profondeur du sol résistant est importante, on envisage 

de réaliser des fondations semi-profondes (puits) ou profondes (pieux). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.1 : Type des fondations superficielles. 
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VI.3 Facteurs de choix du type de fondation 

Le choix du type de fondation dépend de : 

- La nature de l’ouvrage à fonder : pont, bâtiment d’habitation, bâtiment industriel, 

soutènement,…… 

- La nature du terrain : connaissance du terrain par sondage et définition des 

caractéristiques. 

- Le site : urbain, campagne, montagne, bord de mer,……. 

- La mise en œuvre des fondations : terrain sec, présence d’eau,…… 

- Le type d’entreprise : matériel disponible et compétences,…… 

- Le cout des fondations : facteur important mais non décisif. 

• Conseils pour les fondations 

Avant de réaliser les fondations, les conseils suivants doivent être prendre en considération : 

- Ne jamais oublier que le séisme arrive par le sol puisque la terre tremble, 

- Toujours rechercher le bon sol pour l’assise des semelles, 

- Les poteaux sont à liaisonner par un réseau bidirectionnel de longrines, 

- Eviter les sols lâches et les remblais qui amplifiant l’effort sismique, 

- Eviter les terrains gorgés d’eau et les sols formés de grains fins et de même diamètre. 

• Calcul des fondations 

Dans un premier temps, l’ingénieur cherchera à fonder son ouvrage superficiellement pour 

des raisons économiques (si des conditions particulières liées au projet, au site ou aux sols 

autorisent). Il devra alors se préoccuper en tout premier lieu de la capacité portante de sa 

fondation, c’est-à-dire vérifié que les couches de sol superficielles peuvent effectivement 

supporter les charges et les surcharges appliquées sur la superstructure. Si le résultat des 

calculs est concluant, notamment s’il n’aboutit pas à une aire de fondation prohibitive, il 
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doit alors s’assurer que son tassement sous les charges de fonctionnement prévues 

(courantes ou exceptionnelles) est dans des limites admissibles. 

La capacité portante et le tassement sont ainsi les deux éléments fondamentaux qu’il y a 

lieu de considérer systématiquement lors du calcul des fondations. 

VI.4 Choix de fondations 

On propose en premier lieu, de fonder notre ouvrage sur des semelles isolées, si la 

condition de résistance n’est pas vérifiée on passe au deuxième type qui est les semelles 

filantes, si non on choisit un radier général. 

On suppose que l’effort normal provenant de la superstructure vers les fondations est 

appliqué au centre de gravité des fondations. 

On doit vérifier la condition suivante : 

                                                         
sol

sol

N
S

S

N


     

  Avec : 

• N : Effort normal appliqué sur la fondation à l’E.L.S. 

• S : La surface de la fondation. 

•  sol : Contrainte admissible du sol = 2 bars. 
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VI.4.1 Semelle isolée  

On adoptera une semelle homothétique, c’est-à-dire le rapport entre les dimensions des poteaux 

(a et b) égal le rapport des semelles isolées (A et B): 

B

A

b

a
=

 

Pour les poteaux carrés : a = b donc A= B   S = A² 

Avec : S = surface de la semelle. 

On détermine la langueur et la largeur de la semelle à partir de la condition de résistance : 

sol

sol

N
A

A

N

S

N


 = 2

2

 

N=10361,13 KN 

sol

N
A


2 =

200

13,10361
=51,80 m 

A=7,20 m 

Vérification de l’intersection entre deux semelles voisines : 

Il faut vérifier que : 

1.5 x B   L min 

Tel que : L min (valeur entre axe minimum entre deux poteaux)  

Sens X-X 

L min=3,90m   , A =7,20m 

Alors : 

1,5 x 7,20m = 10,8 m >L min = 3,90m…………….. Condition non vérifié 

Sens y-y  

L min = 4m et, A = 5,20 m 

Alors : 

1,5 x5,20 = 7,80 m >L min = 4 m …………….. Condition non vérifié 

Conclusion : 

On remarque qu’il y a un chevauchement des semelles, donc on passe à l’étude des semelles 

filantes. 
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VI.4.2 Semelles filantes : 

On doit d’abord déterminer la largeur de la semelle. 

La surface totale des semelles est donné par :
 sol

s

N
S


   Tel que :

 

N : effort normal prévenant de l’axe ou la file considéré (Npoteaux+Nvoiles). 

S : section de la semelle (S=B.L). 

B : largeur de la semelle. 

L : longueur de la file considérée. 

Donc :

  solL

N
B

.


 

Tableau VI.1. Dimensions des semelles filantes. 
 

Sens Axe File N (KN) L (m) B (m) Bchoisie (m) 

 

 

 

Y-Y 

A  1076,56 33,83 0,15 0,50 

B 4683,17 27,80 0,84 1,00 

C 3889,55 

 
31,6 0,60 1,00 

D 5872,28 26,5 1,10 1,20 

E 5224,46 30,10 0,86 1,00 

F 4979,38 29,10 0,85 1,00 
 

G 
Axex 

 

 
 

 
 

 

 
 1696,76 23,30 0,36 0,50 

 

 

 

X-X 

 Axe N (KN) L (m) B (m) Bchoisie (m) 

1 641,33 14 0,22 0,50 

2 5121,78 29,8 0,85 1,00 

3 5224,46 29,8 0,87 1,00 

4 5872,28 29,8 0,98 1,00 

  5 4949,64 29,8 0,83 1,00 
  

         6 3563,17 29,8 1,81 2,00 
  

         7 1650,29 29,8 0,27 0,50 
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Vérification de l’intersection entre deux semelles 

voisines : Il faut vérifier la relation suivante : 

2.5 x B ≤Lmin 

 
Avec Lmin représente la langueur minimale entre axe de deux poteaux. 

 

*Sens X-X : (Lmin = 3,90 m) 

 

2,5 x B = 2,5 X 2,00 = 5,00 m>Lmin = 3,90m… .............. Condition non vérifiée. 

 

          *Sens Y-Y :   (Lmin = 2,30m) 

            2,5 × B = 2,5 × 1,20 = 3,00 m > Lmin = 2,30m … … . . Condition non vérifier 

 

Conclusion 

Les deux conditions ne sont pas vérifiées, donc qu’il y’a un chevauchement des semelles. La 

conception de semelles filantes ne devient plus possible, le choix de la conception radier 

s’impose. 

VI.4.3 Radier générale  

Le radier sera muni de nervures reliant les poteaux et sera calculé comme des panneaux de dalles 

pleines sur quatre appuis continus ( nervures) chargés par une pression uniforme qui représente la 

pression maximale du sol résultante de l'action du poids du bâtiment  

L'effort normal supporté par le radier est la somme des efforts normaux de tous les poteaux et les 

voiles. 
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Figure VI.2 : Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux. 

 

VI.4.3.2 Surface nécessaire 

          

Pour déterminer la surface du radier il faut que : sol max  

sol

rsol

r

N
S

S

N


 =max

 

Pour : 




=

=

bars

kNN

sol 2

104911,7


 

Donc : 

  S r = 524,55 m²< Sb = 1008,134m2 

 

Sb : La surface du bâtiment  

On constate que la surface du radier (Sr) est inférieure à celle du bâtiment (Sb), 

donc on prend : Sr= Sb = 1008,134 m2 

 

VI.4.3.3 Pré dimensionnement de radier  

1- Dalle  

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

a. Condition forfaitaire : d’après l’auteur Y. Chérait édition OPU Page 74……[5] 

20

maxL
h   

Avec : 

Lmax = La longueur maximale entre les axes des poteaux. 
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cmhmL 3240,6max =  

Alors  

On prend : h = 40 cm pour l’épaisseur de la dalle 

2- Nervure  

1. La hauteur de nervure   

a) Condition de la flèche 

La hauteur des nervures se calcule par la formule de la flèche 

1015

max
1

max L
h

L
N   

On a  Lmax = 6,40 m 

cmhcm n 6466,42 1          On prend    hn1 = 45 cm 

b- Condition de rigidité  

Pour un radier rigide on doit vérifier :
  

                                     
eLL

2
max


  

                                     

4

*

**4

Kb

IE
Le =  

Avec  

Le : longueur élastique (m); 

K : coefficient de raideur du sol 4 Kg/cm3 (cas d'un sol moyen); 

•  K=0,5[kg/cm3]…………….. pour un très mauvais sol. 

•  K=4 [kg/cm3] ………………pour un sol de densité moyenne. 

•  K=12[kg/cm3]……………... pour un très bon sol. 

 E : module d’élasticité du béton : E = MPa410*216.3  

b : largeur de radier par bande d'un mètre (b=1m). 

I: Inertie de la section transversale du radier 







=

12

3bh
I  

L : distance maximale entre deux poteaux : 6,40 m 
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donc      mh
L

E

K
h NN 002,1

23
2

4
3

2 










     

On prend : hN2=100 cm     

A partir des deux conditions : 

hN ≥ max (hN1 ;hN2  ) = Max(0,40 ;1.00) m². 

On prend : h= 1.00 m. 

2. Largeur de la nervure 

a) Condition de coffrage :  

                                             cm
L

b 64
10

640

10

max ==  

 Donc  

b = 65 cm   dans les deux sens (x-x et y-y) 

b) Calcul de débordement 

D max(hN/2;30cm) 

On a : hN= 100 cm 

  0cm)max(50cm;3D       

On prend : D=100cm. 

Conclusion 

         hn = 100 cm 

         b  = 65 cm dans le sens x-x 

         b  = 65 cm dans le sens y-y 

         D=100 cm 

Résumé 
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- Epaisseur de la dalle du radier h = 40 cm 

- Les dimensions de la nervure 




−=−=

=

)(65)(65

100

yysenscmbetxxsenscmb

cmhN
 

     - débordement : D=100 cm 

 

     -Nouvelle surface avec débordement : 

Sr= 1139,39m² 

 

VI.4.3.4 Les vérifications nécessaires  

a- Vérification au poinçonnement  

Une force localisée lorsque les dimensions de la surface de son impact sont petites par rapport 

aux dimensions de la dalle (radier), sous l’action des forces localisées il y a lieu de vérifier la 

résistance des dalles au poinçonnement. 

 

 

 

 

Figure VI.3 Présentation de la zone d’impact de la charge concentrée. 

 

 

On doit vérifier la condition suivante [3]. 
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b

c
cuu

f
hqN


 28045.0 =  

Avec : 

Nu : Effort normal du poteau le plus sollicité (Nu=3088,70kN) 

Uc: Périmètre de contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier. 

a,b: Dimensions du poteau du S-Sol (60x60)cm². 

Qc : charge de calcul pour le poteau le plus sollicité. 

h : hauteur de radier 

Uc = 2 [(a + b) + 2h] 

Uc = 2 [(60+ 60) + 2×50] = 640 cm   

 .480010
5.1

25
5006400045.0 3 kNQu == −  

  Nu= 3088,70 kN< .4800KNQu = .……………….la condition est vérifiée. 

b- Vérification vis-à-vis de la stabilité au renversement par combinaison (0.8G+E) :  

 

On doit vérifier que [3] : 

       .
4

B

N

M
e =    

➢ Suivant X-X : 

 

      
mm

N

M
e x

x 45,7
4

8,29
54,1

104911,7

162166,73
==== ………… vérifié. 

➢ Suivant Y-Y :     

 

mm
N

M
e

y

y 42,5
4

70,21
58,1

104911,7

73,166608
==== …………..vérifie.  
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b- Vérification au cisaillement : 

On doit vérifier que : (Selon le CBA 93 : article A 5.1.2.1.1)……..[3] 

( ) blepréjudicianfissuratioMPaMPafMin
db

V
cu

u
u ==


= 5,24;15.0 28  

b =1m (une bande de 1m de 4,55m longueur). 

 

KNb
L

S

N
V

r

u

u 44,4451
2

40,6

 753,66

104911,70

2
===  

MPaMPa
db

V
u

u

u 5.249,0
10009,01

44,445
==


=


=  …………..c’est vérifié. 

VI.4.3.5 Caractéristiques géométriques du radier :  

a- Position du centre de gravité : 

xG = 14,75 m 

yG = 14,60 m 

b- Moments d'inertie : 

 

                     Ixx = 96148,16m4 

                     Iyy =74605,27m4 

VI.4.3.6 Calcul des contraintes : 

                 σsol = 2 bars 

 

Les contraintes du sol sont données par [3] : 

 

A l’ELS :        
2/07,92

 1139,39

104911,70
mkN

S

N

rad

ser

ser ===  
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                      VérifiéemkNmkN solser ................/200/07,92 22 ==   

A l'ELU : 

On doit vérifier les contraintes sous le radier (σ1 ; σ2)  

Avec : 

         

G

xx

rev

rad

G

yy

rev

rad

Y
I

M

S

N

X
I

M

S

N

=

=

2,1

2,1





       

 

 

Figure VI.4.Contraintes sous le radier. 

On vérifie que : 

σ1: Ne doit pas dépasser 1,5σsol 

σ2: Reste toujours positif pour éviter des tractions sous le radier. 

4

3

4

21 


+
=







 L
m    Reste toujours inférieur à 1,33σsol   

Nu=1,35G+1,5Q = 147082,99 kN 

M est le moment de renversement. 

Mx= 162166,73 kN.m.  

My= 166608,73 kN.m.
 
 

σsol =200 kN/m  

   Le tableau suivant regroupe tous les résultats : 
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Tableau VI.2 : Contraintes sous le radier à l'ELU  

 σ1(kN/m2) σ2(kN/m2) 








4

L
m (kN/m2) 

Sens x-x 153,95 104,21 141,51 

Sens y-y 161,68 96,48 145,38 

Vérification σ1
max<1,5 σsol σ2

min>0 sol

L
 33,1

4








=266 

  

a)   l'ELS : 

 Nser= 104911,70KN   ; S = 1139,39 m² 

M est le moment de renversement. 

σsol  =200 kN/m2 

Tableau VI.3 : Vérification des contraintes à l’ELS : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Conclusion 

 

Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens, donc pas de risque de soulèvement. 

 

a. Détermination des sollicitations les plus défavorables : 

Le radier se calcul sous l'effet des sollicitations suivantes : 

ELU : 

 Σ1(Kn/m2) σ2(kN/m2) 








4

L
m (kN/m2) 

Sens x-x 116,94 67,2 104,50 

Sens y-y 124,67 59,47 108,37 

Vérification σ1
max<1,5 σsol σ2

min>0 sol

L
 33,1

4








=266 
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          2/51,141
4

mkN
L

u =







=   

ELS : 

          2/ 50,104
4

mkN
L

ser =







= 

 

VI.4.4 Ferraillage du radier 

Le radier fonctionne comme un plancher renversé, donc le ferraillage de la dalle se 

fait comme pour une dalle de plancher. 

La fissuration est considérée comme préjudiciable. 

 

a) Ferraillage de la dalle du radier CBA93 annexe F : 

     a .1 Détermination des efforts :  

• Si 0,14,0 
y

x

L

L
La dalle travaille dans les deux sens, et les moments au centre de la 

dalle, pour une largeur unitaire, sont définis comme suit :   

        2

xxx qLM = ……………sens de la petite portée. 

        xyy MM = ……………sens de la grande portée. 

 Pour le calcul, on suppose que les panneaux soient encastrés aux niveaux des appuis, d'ou on 

déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

➢ Panneau de rive  

- Moment en travée : Mtx=0,85Mx 

                                      Mty=0,85My 

 

- Moment sur appuis : Max=May=0,3Mx    (appui de rive). 

                                              Max=May= 0,5Mx     (autre appui). 
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➢ Panneau intermédiaire : 

- Moment en travée : Mtx=0,75Mx 

                                    Mty=0,75My 

- Moment sur appuis : Max=May=0,5Mx   

• Si 4,0
y

x

L

L
La dalle travaille dans un seul sens 

- Moment en travée : Mt=0,85M0 

      -     Moment sur appuis : Ma=0,5M0             Avec:           
8

2

0

ql
M =  

                        

a .2 Valeur de la pression sous radier : 

 

               ELU : 

          mkNmq u

mu / 51,1411. ==  

 

               ELS : 

          mkNmq ser

mser / 104,501. ==      

 

 a .3 Moment en travée et sur appuis pour le panneau le plus sollicité l’ELU (ν=0) : 

  On a le rapport des panneaux == 00.190,0
40,6

80,5
4.00,14,0 

y

x

L

L
la dalle travaille 

dans les deux sens. 

Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant : 

 

 

 

 

Tableau VI.4 : Calcul des moments à l'ELU : 
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a.4 Moment en travée et sur appuis à l'ELS (ν=0,2) 

 

        Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant : 

 

                    Tableau VI.5 : Calcul des moments à l'ELS  

   

Panneau le  

plus sollicité 

 

Lx 

(m) 

Ly 

(m) 

Lx/L

y 
μx μy 

qser 

(kN/

m) 

Mx 

(kN

m) 

Mtx 

(kNm) 

My 

(kNm) 

Mty 

(kNm) 

Ma 

(kNm) 

 5,80 6,40 0,90 0.0529 
0,8

46 

104,

50 

185,9

6 
158,06 157,32 133,72 92,98 

 

a .5 Calcul du ferraillage : 

 Le ferraillage se fait avec le moment maximum en travée et sur appuis de panneau le plus 

sollicité. 

 On applique l'organigramme d'une section rectangulaire soumise à la flexion simple 

(organigramme I, voire annexe). 

         Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant : 

fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; σbc=14,17MPa ; fe=400MPa ; σs=348MPa ; b=100cm ; h=40cm 

d=0,9h=36 cm  

Sens Y-Y = 0.8%b*h= 4 cm² 

Sens X-X = As
min 1.2 ( as

min  suivant Y-Y)= 4,8cm² 

 

 

 

Tableau VI.6 :Ferraillage de panneau le plus sollicité du radier 

Panneau le 

plus sollicité 

 

Lx 

(m) 

Ly 

(m) 

Lx/L

y 
μx μy 

qu 

(kN/

m) 

Mx 

(kNm

) 

Mtx 

(kNm

) 

My 

(kNm

) 

Mty 

(kN

m) 

Ma 

(kNm

) 

5,80 6,40 0,90 
0.045

8 

0,77

8 

141,

51 

218,0

2 

185,3

1 

169,6

1 

144,1

6 

109,0

1 
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  Sens Mu(kNm) µ  Α Z(cm) As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) St(cm) 

Travée x-x 185,31 0,10 0,13 34,09 15,61 6T20 18,85 20 

y-y 144,16 0,078 0,10 34,53 11,99 6T16 12,06 20 

Appui x-x 
109,01 

0,059 0,076 34,90 8,97 6T14 9,24 20 

y-y 

 

 

a .6 Vérifications nécessaires : 

 1-Condition de non fragilité : 

228min 34,423,0 cm
f

f
bdA

e

t

s == < 34,37 cm2 

2- Vérification des contraintes à l’ELS : 

 

Tableau VI.7: Vérification des contraintes  

 

Remarque : 

La vérification des contraintes à l’ELS n'est pas vérifiée donc on doit augmenter les sections de 

ferraillages. 

     Tableau VI.8 : Vérification des contraintes  

 

VI.5 Ferraillage des nervures : 

 Sens 
Mser 

(kNm) 
As(cm2) 

σbc 

(MPa) 

bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 
Vérification 

Travée 
x-x 158,06 18,85 10,08 15 104,03 201.63 Vérifié 

y-y 133,72 12,06 10,37 15 263,69 201.63 Non Vérifié 

Appuis 
x-x 

y-y 
92,98 9,24 7,97 15 255,88 201,63  Non Vérifié 

 Sens 
Mser 

(kNm) 
As(cm2) 

σbc 

(MPa) 

bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 
Vérification 

Travée 
x-x 158,06 18,85 10,08 15 104,03 201.63 Vérifié 

y-y 133,72 16,08 9,19 15 176,05 201.63 Vérifié 

Appuis 
x-x 

y-y 
92,98 12,32 7,15 15 178,19 201,63  Vérifié 
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b .1 Calcul des efforts : 

 Pour le calcul des efforts, on utilise la méthode forfaitaire (BAEL91 modifier 99)……..[2] 

On a : 
8

2

0

PL
M =  

 

En travée   :    Mt=0,85M0 

Sur appuis :   Ma=0,50M0 

b.2 Calcul des armatures : 

b=65cm ; h=100cm ; d=90cm  

L=6,40m ; P=141,51 kN/ml ; M0 = 724,53KN.m 

fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; σbc=14,17MPa ; fe=400MPa ; σs=348MPa 

 

Tableau VI.9 :Ferraillage des nervures suivant x-x : 

 

L= 5,80 m      M0 = 595,04 

     

Tableau VI.10 : Ferraillage des nervures suivant Y-Y : 

 

b.3. Vérifications nécessaires : 

1. Condition de non fragilité : 

Vérifiéecmcm
f

f
bdA

e

t

s ....................13,2506,723,0 2228min ==   

 

2. Vérification des contraintes à l’ELS 

Tableau.VI.11 : vérification des contraintes à l’ELS : 

 Mu(kNm) µ Α Z(cm) As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) 

Travée 615,85 0,08 0,10 86,24 20,51 8T20 25,13 

Appuis 362,26 0,04 0.05 88,16 11,80 8T14 16,08 

 Mu(kNm) µ Α Z(cm) As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) 

Travée 505,79 0,06 0,07 87,21 16,66 8T20 25,13 

Appuis 297,52 0,03 0,03 88,62 9,64 8T14 16,08 
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Mser 

(KN.m) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 

bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 

 

Vérifiée 

Travée 454,78 25,13 7,83 
 

15 

156,22 
 

201.63 

Non 

Appuis 267,52 16,08 4,11 124,49 Non 

 

3.   Vérification de la contrainte tangentielle du béton :  

On doit vérifier que : ( ) MPaMPafMin cuu 5,24;15,0 28 == …….[3] 

Avec : 

VérifierMPaMPa

kN
LP

T

bd

T

uu

u

u

u

u

......................5,209,2
540400

1083,452

83,452
2

40,6 141,51

2
3

==



=

=


==

=





 

 

4. Armatures transversales  

( )

MPaMPaMax
Sb

fA

cmcmdMinS

bétonnagedereprisedepasK
f

Kf

Sb

A

u

t

et

t

e

tju

t

t

4,04,0;
2

4040;9,0

.......[3] )1(
8,0

3,0

0

0

=









=

=
−







 

couranteZonecm
h

S

nodaleZonecm
h

MinS

b
S

A

t

lt

t

t

............................50
2

.............2512;
4

.....[1]7.5.2.2... Article         003,0 0

=

=











  

 

 

Avec : 

cm
bh

Min lt 6,1
10

;;
35

=







  mmtet 33,8max

3

1
=   
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fe=400MPa ; τu=2,09 Mpa ; ft28=2,1Mpa ; b=65cm ; d=90cm 

On trouve :  

 

 

Tableau VI.12 :Espacement des armatures transversales : 

 
Section 

[cm2] 
Zone 

St   RPA99 

[cm] 

St   BAEL91 

[cm] 
St choisit [cm] 

Nervure 

Sens x-x 
65100 

Courante 50 
40 

25 

Nodale 15 15 

Nervure 

Sens y-y 
65 100 

Courante 50 
40 

25 

Nodale 15 15 

 

Tableau VI.13 : Choix des armatures transversales : 

 
Section 

[cm2] 
Zone 

St 

[cm] 
Ǿt 

At  

calculée 

[cm2] 

At  

choisit 

[cm2] 

Choix 

des 

barres 

Nervure 

Sens x-x 

65

100 

Courante 25 
10 

3,45 4,71 6T10 

Nodale 15 2,47 4,71 6T10 

Nervure 

Sens y-y 

65

100 

Courante 25 
10 

3,45 4,71 6T10 

Nodale 15 2,47 4,71 6T10 

 

5. Justification des armatures transversales  









 MPa
Sb

fA u

t

et 4,0;
2

min
.

. 
= 0,40 MPa 

- Zone courante 1,37 MPa  >  0,40 MPa …………….. Vérifié. 

- Zone nodale    2,28 MPa  >  0,40 MPa ………..……. Vérifié. 

 

 

 

 

 

❖ Armature de peau (BAEL 91 modifié 99) 

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées parallèlement 

à  la fibre moyenne des poutres de grandes hauteur, leur section est au moins égale à 3 
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cm2 par mètre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction, en 

l’absence de ces armatures, on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en en 

dehors des zones armées. 

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 90 cm, la quantité d’armatures de peau 

nécessaire est donc : 

Ap = 3 cm2 /ml  0.9 = 2.7 cm2 par parois 

Soit : 4T14 

Avec : As= 6,16 cm2 

     

                          En travée                                                En appui 

FigVI.5. Ferraillage des nervures du sens x-x . 
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1,00 m 

Sens X-X 

 

 

Sens Y-Y 

Figure VI.6. Ferraillage de la dalle du radier. 

VI.6 Ferraillage du débord :Le calcul du débord est analogue à celui d'une poutre en console d'un 

mètre de largeur, on considère que la fissuration est préjudiciable. 

 

 

Figure VI.7 : Schéma statique du débord . 

a) Evaluation des charges et surcharges : 

E.L.U : qu =   145,38 kN/ml                      Pour une bande de 1m ; 

E.L.S : qser =    108,37 kN/ml                     Pour une bande de 1m. 

 

❖ Calcul de ferraillage 

Le ferraillage se fera pour une bande de 1m, avec : b = 100cm, h = 100cm,  

d = 90cm Les résultats de ferraillage sont mentionnés dans le tableau suivant : 

(Méthode de calcul par l’utilisation de logiciel ETABS) 

 

Tableau VI.14 : Ferraillage du débord 

 

Mu 

 

(kNm) 

cal 

As 

 

 

Choix 

Adp 

As 
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s 

 

 

 

 

 

❖ Condition de non fragilité 

• Armatures longitudinales : A choisit =7T14 =10,78cm², esp = 15cm 

•    Armatures transversales : Ar = As/4 = 2,69cm2 →  Ar = 4T12 = 4,52cm2, esp = 15cm. 

❖ Vérification des contraintes à l'ELS 

Tableau VI.15 : Vérification des contraintes du débord  

Mser 

(kNm) 

Y I σbc 

(MPa) 

Σbc σs 

(MPa) 

σ s 
Vérification 

(cm) (cm4) (MPa) (MPa) 

54,18 23,79 1944129 0,663 15 27,67 201,63 cv 

 

VI.7 Voile périphérique : 

 Selon le règlement RPA2003 les ossatures au-dessous du niveau de base formées de poteaux 

courts qui doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau de fondation et le 

niveau de base. 

VI.7.1 Dimensionnement et ferraillage du voile : 

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales suivantes : 

Epaisseur  cm15    

Les armatures sont constituées de deux nappes. 

Le pourcentage minimal des armatures et de 0,1% dans les deux sens (horizontal et vertical). 

Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière importante. 

On prend e =15cm (L’épaisseur du voile périphérique)   

Le calcul de ferraillage sera fait pour une bande de 1m. 

Armatures verticales : 

²5,1
100

10015
1,0

100
1,0 cm

be
Av =


=


=                           

 mlTAv /105=                      On prend :     

(cm2) (cm2) 

72,69 2,33 6T14 10,78 



Chapitre VI :                                                                                Etude de fondation 

Page210 

 

5T10/ml 

15cm 

5T10/ml 

 

L’espacement :                e = 25 cm     

Armatures horizontales : 

²5,1
100

10015
1,0

100
1,0 cm

he
Ah =


=


=                           

 mlTAh /105=                On prend :       

L’espacement :    e = 25 cm 

 

 

  

 

Figure VI.8 : Coupe horizontale du ferraillage du voile périphérique. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.9 : Ferraillage du voile périphérique. 

 

VI.8 Ferraillage de longrine   

D’après RPA99 /modifié 2003 [1], les points d’appuis d’un même bloc doivent être solidarisés 

par un réseau bidirectionnel de longrines ou tout dispositif équivalant tendant à s’opposer aux 

déplacements relatifs de ses points d’appui dans le plan horizontal. 

 

a) Dimensionnement  

   Pour les sites de catégories S2, S3 on doit disposer des longrines de (30x30) cm2. 

Les longrines doivent être calculées sous un effort de traction donné par la formule suivante : 

100 cm 

1
0

0
 c

m
 

cm
 

5T10/e=25cm 

5T10/e=25cm 
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kN
N

F 20=
  

Avec : 

N : La valeur maximale des charges verticales. 

 : Coefficient de la zone sismique et de la catégorie du site (Pour une zone IIb et sites de 

catégories S3  =12)…[1] 

     N=5224,46 KN 

CVKNF ........................2037,435
12

5224,46
==  

b) Calcul de ferraillage  

La section d’armatures est donnée par la formule suivante : 

225,1
348

435,37
cm

F
A

A

F

s

s

s

====


  

• Condition de non fragilité : 

Amin= 
e

t

f

f
B 28. = 

400

1,2
.302 = 4.725 cm² 

• Condition exigée par RPA99 (version 2003) page 98 … [1] : 

(  30)25  

Le choix :   ( 3030 ) cm2 

2

min cm4,530300.0060,6%.b.h A ===  

On prend : As= 6T12 = 6,79 cm2 

c) Vérifications a l’ELS  

On doit vérifier la relation suivante : 

s

s

F
A


  

 

MPa

MPaMPaMPa

ffefe

s

s

tjs

63,201

)63,201;200max(,67,266min

6,1......................110;5.0max(,
3

2
min

=

=

=








==






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KN
N

F s  316,98
12

 3803,82
===


 

257,1
63,201

316,98
cm

F
A

s

s ==


 

Donc les armatures calculées à l’ELU sont convenables. 

d) Armatures transversales  

Les armatures transversales ne jouent aucun rôle dans la résistance de la pièce, ce sont de simples 

cadres de montages destinés à maintenir les aciers dans leurs positions, leur espacement est 

définie par RPA99/Version 2003[1] par : 

)15;20min( lt cmS =  

On prend :   
mm

mm

l 12

8

=

=




 

( )        182.115,20min cmcmSt =  Soit : St = 15cm 

 

 

Figure VI.11 : Ferraillage longrine 
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Conclusion générale 
 

 

 

 

 

Dans ce projet nous avons effectué une étude détaillée d’une structure  (R+8+ 2sous-sol) en 

béton armé. 

L’étude de cet ouvrage nous a permis de mettre en pratique toutes nos connaissances acquises 

durant notre cycle de formation Master, d’approfondir nos connaissances en se basant sur les 

documents techniques et réglementaires, de mettre en application les méthodes de calcul 

récentes, et de mettre en évidence les principes de base qui doivent être prises dans la 

conception des structures des Tours. 

Cette étude nous a conduits à dégager un certain nombre de conclusions dont la plus 

importantes sont : 

• Il est important de souligner la nécessite de garantir une meilleure qualité des 

matériaux, et leur mise en œuvre. Une construction peut s’effondrer suite à 

l’utilisation des matériaux de qualité médiocre et ou de qualité d’exécution dérisoire. 

• L’intensité des forces sismiques agissant sur un bâtiment lors d’un séisme est 

conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique, 

mais aussi par la rigidité de la structure sollicitée. 

• La disposition et les dimensions des voiles jouent un rôle très important dans le 

comportement dynamique des structures mixtes. 

• L’irrégularité en plan de notre structure ainsi que les contraintes architecturales 

rendent difficile la recherche d’un bon comportement dynamique (disposition des 

voiles). 

• La vérification de l’effort normal réduit nous a conduits à une augmentation des 

sections des poteaux estimées par le pré-dimensionnement. 

• Le radier s’est avéré le type de fondation le plus adéquat pour notre structure. 

 

Nous espérons que ce travail constitue un point de départ pour d'autres projets dans notre vie 

professionnelle et qu'il sera un bon guide pour les futures promotions. 



Les données 

Caractéristique du béton et 

l’acier 

Sollicitation  M U 

MU 

  μ= 

   b.d2. σ bc 

          0,85.f c28 

σ bc= 

                γ b 

ζ es 

3,5 

   αR= 

         3,5+1000. ζ es 

μ R =0,8.α R.(1-0,4. α R) 

μ < 

μR  
 ζ s=(3,5.10-3+ ζ es).[(d-c’)/d]- ζ es 

 

ZR=d.(1-0,4.αR) 

MR= μ R.b.d2. α R
   

   AS
’=(MU-MR)/[(d-c’). σs

’ 

             (MU-MR)       MR                1 

AS=                         +            .  

                 (d-c’)           ZR . fe/ γS 
  

 ( ) .211.25,1 −−  

Z=d.(1-0,4. α) 

      μ 

0,186 
ζ s =10.10-3 

  AS=MU/(Z. σs) 

A 
‘
S 

 

 

 

 

 

 

AS 

 

 −= 1‰5.3s  

Annexe 
 

ORGANIGRAMME -1- 
 

Section rectangulaire a l’E.L.U en flexion simple 

 

 

 

 
 AS

’ 
       c’ 

 

 

Cas général  

   γ b=1,5                                                                                                d 

  γS=1,15                                                                                         h 

cas accidentel 

   γ b=1,15     c  

  γS=1 

  b 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

        

                                                                            

 

 

  

             Oui                                 Non   

 

 

                                                

  

 

  

  

Oui  Non  



 

Organigramme -2- 
 

 

Calcul d’une section en -TE- a l’E.L.U en flexion simple 

 

 

 

 

 Oui Non 

                                                                                   A.N dans l’âme 

                                A.N dans la table                                                              

                                                      

   

 

 

 

 

A.N 

   h 

 ≡ 

 

                                                                  b 

 

                                                           Non  AS
’=0                                            

                                                           oui   domaine 2b 

                     Domaine 1 ou 2                 

   

 

 

 Oui  Non  

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

( ) 2/.. 00 hdfhbM bct −=  

 

tU MM   

 )( td MbbbM ./0−=  

bc

dU

fdb

MM

..

.
2

0

−
=  

es

 

)( 00
05,3/5,3 esR  +=  

)( RRR  .4,01..8,0 −=  

R   

)( RR dZ 4,01−=  

RR dZ 5,0−  

Section   bxh  

moment MU 

) ) esdcdeses  −−+−= 






 /4310.5,34  

bcR fbdM ... 2=  

) )(( 444 ./ bcRUes cdMMA −−=  

 
e

S

R

RRU
S

fZ

M

cd

MM
A


.

4
+

−

−
=  

    Section bxh0 

(moment(MU) 

Section bxh –moment (MU-Md) 

Section b0xh 

Moment(MUMD) 

) )(( eseses dcd  −−+= − /10.5,3 434
 

bcR fbdM ... 2=  

) )(( 444 ./ sRdUS cdMMMA −−−=  

) )(( esdS fhdMA /.5,0/ 00 −=  

( ) ( ) ( )  eSRRRdUS fZMcdMMMA /.// 4

1 +−−−=  

( ) 211 −−= /0,8 

)( 4,01−= dZ  

)( SdUS ZMMA ./−=  

( ) S

d
S

hd

M
A

.5,0 0

0
−

=  

AS=AS0+AS1 

AS=AS0+AS1 

ORGANIGRAMME -I- 

)( SUS ZMA ./=  



 

ORGANIGRAMME -3- 

 
Traction simple 

 

 

 

 

 

 

 

 

 E.L.U E.L.S 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 η =1,6    H.A 

                                                                                        η =1,0         R.L 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Oui                                                                Non 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

B ,Fe ,fc28,γb , γs,Nult ,Nser 

B=b x h 

Ft28=0,6+0,06.fc28 

Préjudiciabl

e  

Très Préjudiciable 

Type de 

    Fissuration 

FISSURATION 

Peu nuisible 

( )00
010S =  ( ) .150..3/2min ef=  ( ) .110..2/1min ef=  


ser

ser

N
A  


ult

ult

N
A =  

AS= max( Ault , Aser ) 

Condition de non fragilité 

28.. ceS fBfA   

Augmenter AS 

ACNF=( B.ft28)/fe 

AS= max(Ault ,Aser ,ACNF) 
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Flexion composee  à E.L. 

 

e0=Mser/Nser 

Nser-COMPRESSION Nser-TRACTION 

( )200 ./1 VBe   

S.E.C 

  ( ) IVMBN serserb /./ 10 +=  

  ( ) IVMBN serserb /./ 20

2 −=  

( )







 −
+=

I

CVM

B

N serser
S

11

0

1 .
15  

( )







 −
−=

I

CVM

B

N serser
S

22

0

2 .
15  

( ) ehe − 2/0  

S.E.T 

ZA

aNser

.

.

1

1 =  

( )
ZA

aZNser

.

.

2

2

−
=  

( ) ( )







−+








−


−−= Cd

b

A
CC

b

A
CP SS .

.90
.

.90
.3 42  

( ) ( ) 







−−








−−−=

224
4

3 .
.90

.
.90

.2 Cd
b

A
CC

b

A
Cq SS  

0. 2

3

2 =++ qypy  

cyy += 21  

( ) ( ) ( ) 1

4

1

42

1 ...152/. ydAcyAybS SS −−−+=  

K=Nser/S 

σb
’=K.Y1 

σS
’=15.K.(Y1-C’) 

σb=15.K.(d – Y1) 

S.P.C 

 

Oui  

Oui Non  Non 
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’ 
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Calcul d’une section rectangulaire 

A l’E.L.U en flexion composee 

 

                                                                                        NU 

                                                               d’ 

                                                                      d      ea     e 

   h            G0 

 

                                                     AS 

                                                   

 

     b 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 OUI NON 

                                                  

 

 

 

 

 

 

 

  
 OUI NON NON OUI 

    

 
                                                                                                                                                     
 

 

                                                                                       

 

 

 OUI  Non 

 

 

  

   

                                       

 

 

Les données : B ,h ,d ,σbc ,e ,NU ,MU 

 NU=MU/e 

bc

U

hb

N




..
1 =  

81,01   

( )








 
−
















 −−
−











=

h

d

hb

MNdd

h

d

bc

UU

7

6

..

.
5,0

2

4


  

Calculer ENC=f(ψ1) 

 

NCee   19,0  

Section entièrement 

comprimée PIVOT C 

Section partiellement 

comprimée E .L .U 

Pouvant ne pas être 

atteint si passage … 

Section entièrement 

comprimée E .L .U 

Non atteint % minimal 

d’armatures A=4 cm2/ml 

de parement 

0,2%≤A/B≤5% X > 

0 

AS≠0 

AS
’≠0 

AS=0 

AS
’=0 
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Verification d’une section rectangulaire à –l’E.L.U- 
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fe , fc28 , η , n=15,B,Mser , c , fissuration 

 prejfissufebt −⎯→⎯=  .150,.3/2min  

  tresprejfissufeat −⎯→⎯=  .110,.2/1min  

η = 1,6      A.H                        

η  =1,0       R.L 

28.6,0 cbc f=  

( )SS AAb

n
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+
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On augmente la section 

du  béton 

Section à 
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Organigramme -7- 

 
Calcul des armatures d’ une poutre soumise 

 

A l’effort tranchant 

 

 

 

 

 

  

 

Donnée (en section courante) : 

b0,d,h,fe,fc28 ,fissuration 

cadre ; α connu ou inconnu 

connu−  

Détermination de τ 

Selon α te la fissu  

Choix de α 

( ) max0 UU    

Volume relatif d’armatures : 

( ) Se

U

t

t

f

h

Sb

A


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
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2
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




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Contrainte tangente dans l’âme 

τ U=VU(0)/(b0.d) 

Sollicitation :0≤x≤h/2 

VU(0) et VU(h/2) 

X >(h/2) : VU(x)  

Contrainte tangente 

de référence 
τ(h/2)=VU(h/2)/[b0.d(h/2) 

Augmenter 

b0 
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