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 ملخص

طوابق  8رضي + أدراسة مبنى من الخرسانة المسلحة يتكون من طابق  إلىيهدف هذا المشروع      

وفق التنظيم  IIbمليانة المصنفة في المنطقة الزلزالية  الدفلى بلدية+طابق سفلي الواقعة بولاية عين 

 . المعدل بموجب القواعد الزلزالية  99الزلزالي الجزائري 

حة لضمان من الخرسانة المسل والجدران المشكلة والأعمدةهذا المشروع تم بواسطة الروافد  دراسة      

بها بموجب القانون الزلزالي  والقوانين المعمولقمنا بدراستها وفق المعايير والتي استقرار الهيكل 

اسطة برنامج الدراسة الديناميكية بو إجراء. تم 99 إصدار 93 المسلحة ومقياس الخرسانة 99الجزائري 

كذا الجدران باستخدام برنامج  ووالروافد  والأعمدةتسليخ العناصر المقاومة  وتم حساب.  9.7.0ايتابس 

 .عام تم دراسته يدويا أساسمن  فيتكونالهيكل  أساس أماسوكوتاك 

Résumé 

      Ce travail vise à étudier d’un bâtiment en Béton Armé à usage d’habitation composée 

d’un ré-chaussée plus 08 étages(R+8+S.sol) située à la commune de miliana, wilaya de Ain 

defla , classée en zone (IIb) selon le règlement parasismique algérien 93 version 2003. 

     Ce projet a été étudié par des poutres, des poteaux et des voiles en béton armé pour assurer 

la stabilité de l'ouvrage, et que  nous avants pré dimensionner selon les normes et les lois en 

vigueur par le règlement parasismique algérien 99 version 2003 et le Béton Armé aux états 

limites 93version 99. L’étude dynamique a été faite par logiciel  ETABS 9.7.0. Le ferraillage 

des éléments résistants (poteaux et poutres et murs) a été calculé à l’aide du logiciel 

SOCOTEC, bien que les voiles en béton armé et les éléments secondaires aient été calculé 

manuellement. Et finalement la fondation de l’ouvrage est composée d’un radier général il est 

calculé manuellement. 

Abstract 

     This work aims to study presented in this thesis is designed for the study of the stability of 

reinforced concrete building composed of (R+8+S.sol) the wilaya of ain defla , classified in 

seismic zone (IIb) according to the Algerian seismic 93version 2003. 

     This project has been studied by beams, columns and walls in reinforced concrete to 

ensure the stability of the structure, that we have pre-dimension according to the norms and 

the laws in force by the Algerian seismic regulation 99 version 2003 and the Reinforced 

Concrete boundary states 93version 99. The dynamic study was done by the software ETABS 

9.7.0. The reinforcement of the resistant elements (columns and beams) was calculated using 

the SOCOTEC software. Finally ,the foundation of the structure is composed of a general 

base it is calculated manually. 
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 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. 

 T : Effort tranchant 

 St : Espacement. 

   : Elancement. 

 e : Epaisseur 



Liste des symboles 
 

 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. 

 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 
 

     

       La concentration des populations dans  les villes est le facteur majeur qui nous oblige 

nous les ingénieurs à manipuler des constructions de grandes hauteurs présentant des 

irrégularités en plan et en élévation vue les exigences esthétiques architecturales.            

L’application des lois en vigueur et le contrôle des agrégats et des chantiers minimise les 

effets des séismes et nous permet de sauver des vies et des constructions en cas où ces séismes 

se produisent. 

A fin des adapter à de telles situations, nous avons entamé l’étude d’un bâtiment R+8+s-

sol à usage d’habitation à la ville milliana, c’est à dire dans une zone de IIb implanté sur un 

sol meuble dans la capacité portante est de 2bar .Les dimensions du bâtiment sont 22,5 m en 

largeur, 27,5 m en longueur et 28,56 m en hauteur avec une   hauteur de 4,08 m pour le sous-

sol e tune hauteur de 3,06 pour les étages courant. 

      Mon travail est le suivant 

• 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 porter a 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. 

 



 

 

Chapitre I 
Présentation de l'ouvrage  
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     Chapitre I : présentation de l’ouvrage  

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.  

I.2.Présentation de l’ouvrage 

    L’objet de notre projet est l'étude des éléments résistants d'un bâtiment. 

         Le bâtiment se compose de: 

        -  Un sous sol a usage dépôt ; 

        -  Un rez de chausse a usage commercial ; 

        -  Des étages à usage d habitation (du 1er au 8eme) ; 

        -  Une terrasse accessible ; 

I.2.1. Caractéristiques géométriques                        

 Dimensions  en  élévation  

-   Hauteur totale du bâtiment… ………………………………......33,24 m. 

-    Hauteur du sous sol……………………………….……….…….04,08  m. 

-   Hauteur du rez-de-chaussée………………………………….…..04,08 m. 

-   Hauteur de l'étage courant …………………………………..…..03,06 m. 

-    Hauteur d’acrotère…………………………… …..……………….0 ,6 m. 

 Dimensions en plan    

-      Longueur totale en plan ……………………………………...…27,50 m. 

 -     Largeur total en plan ………………………………………….…22,60 m. 

 

I.2.2. Classification du bâtiment selon le RPA 99 (version 2003)  

    Le bâtiment est un ouvrage classé dans le « groupe 2 », car il est à usage d'habitation et la 

hauteur ne dépasse pas 48m. 

I.3.Eléments De L’ouvrage  

I.3.1.L’ossature  

     Le bâtiment est constitué par des portiques auto stables (poteau, poutre)  en béton  armé 

suivant les deux sens. 
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I.3.2.Les planchers  

     Le type du plancher est fonction de : 

         -  La porte de différentes travées ; 

         -  Les charges à supporter ; 

         -  La forme du plancher . 

    Selon ces critère nous avons opté pour (02) deux types de plancher : 

        •  Plancher en corps creux  (pour les étages courants) ; 

        •  Plancher dalle pleine  (pour les balcons). 

I.3.4. Escalier  

     La structure comporte une cage d’escalier du réez de chaussée au 8 eme étage. L’escalier 

droite qui composé  de deux volées et un palier. 

 I.3.5. Maçonnerie 

     La maçonnerie du bâtiment est réalisée par la brique creuse : 

   Mur extérieur 

 Brique creuse 10 cm ;  

 L’amé d’aire   05 cm ; 

 Brique creuse 10 cm. 

 Mur intérieur 

 Brique creuse 10 cm. 

   I.3.6. Revêtement: 

 En carrelage pour les planchers courant ; 

 En mortier  de ciment pour les murs extérieurs ; 

 En plâtre pour les plafonds et les murs intérieurs.   

  I.3.7. Acrotère  

        L’acrotère est un élément non structural, il sera calculé comme un console encastré au 

niveau du plancher terrasse, le bâtiment est entourée d’un acrotère conçu en béton armé . 

   I.4.Caractéristiques mécaniques des matériaux  

        Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction du bâtiment doivent être 

conformes aux règles techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé et 

tous les règlements applicables en Algérie à savoir : BAEL 91[𝟐], RPA99 version2003[𝟏] et 

CBA93[𝟑]. 
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     I.4.1. Le béton  

        Le béton est un mélange composé de ciment, de gravier, de sable et d’eau, en proportions    

déterminées, il peut être utiliser en grand masse, mais il est le plus souvent associer à l’acier 

donnant ce qu’on appelle « béton armée », car en général, le béton seul résiste aléatoire à la 

traction et se fissure dans les zones tendues par les sollicitations résultantes du poids propre et 

de l’application des charges d’exploitation. 

a) Caractéristiques physiques et mécaniques du béton 

 Masse volumique  

 Pour le béton armé égale à 2.5 t/m3. 

 Pour béton non armé égale 2,2 t/m3. 

    b) Résistance du béton  

b.1-Résistance à la compression : noté 𝐟cj

 

     
 Le béton est caractérisé par sa résistance à la compression à «j» jours, généralement à 28 

jours. Cette valeur est déterminée par des essais sur des éprouvettes cylindriques normalisées 

de 200 cm² de section et de 32 cm d’hauteur.
 

 1log685,028 28  jffjoursj ccj  

2828 ccj ffjoursj   

Pour notre étude, on prend :       fc28   =25  MPa 

b.2-Résistance à la traction : noté (𝐟tj) 

      La  résistance à la traction est déterminée par plusieurs essais; parmi ces essais on peut 

citer :   

1.  Traction directe sur les cylindres précédents en collant des têtes de traction.  

2. Traction par fendage en écrasant le cylindre précédent placé horizontalement entre 

les plateaux d’une presse (Essai Brésilien). 

3. Traction par flexion, ce test est réalisé à l’aide d’une éprouvette prismatique, de 

coté « a » et de longueur « 4a »  reposant sur deux appuis horizontaux, soumise à la 

flexion. 

 La résistance à la traction est notée par « ftj » ; elle est définie par la relation : 

𝐟𝐭𝐣 = 𝟎, 𝟔 + 𝟎, 𝟎𝟔𝐟𝐜𝐣      (𝐌𝐏𝐚) 

pour  fc28 = 25 MPa                              ft28 = 2,1 MPa 
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 c) Module de déformation longitudinale  

         Ce module est connu sous le nom de module de " Young"  ou module de déformations 

longitudinales; il est défini sous l'action des contraintes normales d'une longue durée ou de 

courte durée d'application.  

     c.1) Module d’élasticité instantanée « Eij »  

      Il est  mesuré à partir de la courbe  (σ -  ) d'un test de courte durée; il représente le 

module d'élasticité sous chargement accidentel  

𝐄𝐢𝐣 = 𝟏𝟏𝟎𝟎𝟎(𝐟𝐜𝐣  )
𝟏
𝟑       ( 𝐟𝐜𝐣  ; 𝐄𝐢𝐣: 𝐞𝐧 𝐌𝐏𝐚) … … .. 

      c.2) Module d’élasticité différée  «Evj  »  

      Il est  mesuré à partir de la courbe  (σ - ) d'un test de longue durée ; il représente le 

module d'élasticité sous chargement durable ou transitoire  

𝐄𝐯𝐣 = 𝟑𝟕𝟎𝟎(𝐟𝐜𝐣  )
𝟏

𝟑                  

Pour notre cas: 

                                 











MPaE

MPaE

MPaff

v

i

ccj

86,10818

20,32164

25

28

28

28

 

 

d) Coefficient de poisson  

        Le coefficient de poisson représente la variation relative de dimension transversale d'une 

pièce soumise à une variation relative de dimension longitudinale. 

LL

ll

/

/




  

 E.L.U :      ν =0   calcul des sollicitations (béton fissuré) . 

 E.L.S :      ν =0,2   calcul des déformations (béton non fissuré). 

 

 

e)Les contraintes limites :   

       En se référant aux règlements BAL91 (modifie 99) on distingue deux états limites :  

a. Etat limite ultime (ELU)  

        L'état limite d’ultime c’est un état au delà duquel le bâtiment n’est plus exploitable  
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La contrainte ultime du béton en compression: 

             
b

c

b

f







 28

85,0
 

      Avec : 

 γb : Coefficient de sécurité.  

 γb  =1,5    cas des situations durables ou transitoires…. fbu  = 14,17 MPa 

 γb  =1,15  cas des situations accidentelles…………...... fbu  = 18,48 MPa 

     La masse volumique du béton est de :     3/2500 cmKg   

 Le coefficient de minoration 0,85 : pour couvrir l'erreur faite en négligeant le fluage du    

béton.     

 

Figure I.1 :Digramme contraintes– déformations à l'ELU. 

 

b. Contraintes limites à l'état limite de service  (E.L.S) 

      L'état limite de service est un état de chargement au-delà duquel la construction ne peut 

plus  assurer le confort et la durabilité pour lesquels elle a été conçue ; on distingue : 

 L'état limite de service vis-à-vis de la compression de béton  

 L'état limite de service d'ouverture des fissures.  

 L'état limite de service de déformation. 

     La contrainte limite de service est donnée par : f
cbc 28

6,0  

 fc28   =25  MPa  on trouve : MPabc 15  
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I.4.2.Les aciers  

- Afin de remédier au problème de non résistance du béton à la traction, on intègre dans les 

éléments du béton des armatures d'acier pour reprendre les efforts de traction. 

- Les aciers utilisés pour constituer les éléments en béton armé sont donnés dans le tableau 

suivant : [𝟐] 

  Tableau I.1 : Propriétés mécaniques de l’acier 

Type d’acier Limites élastiques en MPa Module d’élasticité 

Ronds lisses FeE 22 (fe=215 MPa) ; 

FeE 24 (fe=235 MPa) 

 

 

Es = 2.105 MPa Barres à hautes adhérences FeE40 fe =400 MPa 

FeE50 fe =500 MPa 

Treillis soudés (TS) fe= 520MPa 

           

Les aciers qu’on utilisées sont : 

 Ronds lisses (R.L) : FeE24                                                           fe=235 MPa 

 Barres à haute adhérences (HA) : FeE40                                      fe= 400 MPa 

 Treillis soudés (TS) : TLE52  =6 mm pour les dalles                  fe= 520MPa 

 

Figure I.2 :Digramme contraintes– déformations à l'ELS. 

 

a.Les contraintes limites de calcul  

a.1. Contraintes limites à l'état limite ultime (E.L.U) 

On adopte le diagramme contraintes- déformations  suivant: 
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Figure I.3 :Digramme contraintes– déformations de l'acier à l'ELU. 

 

   Avec : 

   fe : Contrainte limite élastique. 

  s  : Déformation (allongement) relative de l'acier   
L

L
s


    

           

                                                             

σs : Contrainte de l'acier. :  
s

e
s

f


   

  γs: Coefficient de sécurité de l’acier. 

  γs= 1,15 cas des situation durables ou transitoires. 

 γs = 1.00     cas des situation accidentelles. 

  

Pour les aciers FeE400 on a : 00
0

5
74,1

10.1,215,1

400


x
es

 

a.2. Contraintes limites à l'état limite de service (E.L.S)  

C’est l'état où on fait les vérifications des contraintes par rapport aux cas appropriées :                               

 Fissuration peu nuisible : pas de vérification. 

 Fissuration  préjudiciable:  2.....................)(150;
3

2
min MPaf es 








   

 Fissuration très préjudiciable :  2..............(MPa)η;110f
2

1
min e 








s  

 η : Coefficient de fissuration  

 η  =1,00  pour les aciers ronds lisse. 

 η  =1,60  pour les aciers à haute adhérence 

b.Protection des armatures 
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       Afin d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des intempéries 

et des agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (c) des armatures soit conforme aux 

prescriptions suivantes : 

 C ≥ 5 cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns 

ou aux brouillards salins ainsi que pour les éléments exposés 

aux atmosphères très agressives. 

 C ≥3 cm : Pour les parois coffrées ou non qui sont soumises 

(ou sont susceptibles de l’être) à des actions agressives, ou à 

des intempéries, ou des condensations, ou encore, eu égard à 

la destination des ouvrages au contact d’un liquide (réservoir, 

tuyaux, canalisations) 

 C ≥ 1 cm : Pour les parois situées dans des locaux couverts et 

clos et non exposés aux condensations. 

 

  C.Coefficient d'équivalence  

     Le coefficient d'équivalence noté « »  est le rapport de : 15
b

s

E

E
      

   : Coefficient d'équivalence. 

 Es : Module de déformation de l'acier.                                                  

 Eb : Module de déformation du béton. 

   I.5. Hypotheses De Calcul   

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

 Les sections droites restent planes après déformation : 

 Il n'y a pas de glissement entre les armatures d'acier et le béton : 

 Le béton tendu est négligé dans le calcul de la résistance à cause de sa faible 

résistance à la traction ; 

 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
 », est définie par la relation :

s

e
s

f


   

 Acier rond lisse








leaccidentelSituationMPa

durableSituationMPa

s

s

235

34,204




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Acier à haute adhérence








leaccidentelSituationMPa

durableSituationMPa

s

s

400

348




 

  

                        
 



 

 

Chapitre II 
Pré-dimensionnement des 

éléments  
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                                  Chapitre II : pré-dimensionnement des éléments 

II.1.Introduction 

     En respectant les recommandations en vigueurs et à l’aide des règles de conception et de 

 calcul des constructions nous allons pouvoir pré dimensionner  tous les éléments constitutifs de 

notre immeuble ;Le pré-dimensionnement des éléments permet d’avoir d’une façon générale 

l’ordre de grandeur de ces derniers . 

     Dans ce chapitre, on pré-dimensionne les planchers, les poutres, les voiles et les poteaux. 

II.2.Pré dimensionnement des planchers  

   II.2.1.Planchers 

    Un plancher est une aire généralement plane limitant les étages et supportant les revête-

ments et les surcharges .Il assure deux fonctions principales : 

• Une fonction de résistance mécanique: qui consiste en la capacité du plancher de 

supporter son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et transmettre les ef-

forts aux poutres qui, à leur tour les transmettent aux poteaux et ces derniers aux fonda-

tions. 

• Une fonction d’étanchéité et d’isolation acoustique et thermique: qui peut être assu-

rée par une étanchéité multicouche contre les eaux pluviales ,un faux plafond complé-

mentaire contre la température des périodes chaudes, des hourdis associés avec des 

poutrelles et la dalle de compression ou des dalles pleines contre les différents bruits. 

            Il y a deux types de plancher ; 

 
      a. Plancher à corps creux 

     Ce type de plancher est constitué par des éléments non porteurs (poutrelle),et par des élé-

ments de remplissage (corps creux),  avec une dalle de compression on béton armé. 

 

      L’épaisseur des dalles (plancher) dépend le plus souvent des conditions d’utilisation et de 

      résistance suivantes : 

 

a.Résistance au feu: en matière de protection incendie ,on distingue 3 notions: 

Figure II.1 : Dalle à corps creux. 
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- La résistance mécanique appelée stabilité au feu. 

 

- l’étanchéité aux flammes appelée pare flammes. 

 

- l’isolation thermique appelée coupe-feu. 

 

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

𝐋

𝟐𝟓 
≤ e ≤ 

𝐋

𝟐𝟎
……………..[2] 

       e : Epaisseur de la dalle de compression + corps creux.  

            L = min [L max (sens x); L max (sens y)]. 

       Lx : La distance maximale de la poutre Lx max= 460cm  

                              18,40cm≤ e ≤ 23,00cm 

       On adopte un plancher de 20cm  

 Hauteur de corps creux =16cm. 

 Hauteur de la dalle de compression = 4cm. 

On adopte un plancher d’une épaisseur : 

 d = 16 cm (hauteur du corps creux) 

 e = 04 cm (épaisseur de la dalle de compression). 

II.3.Evaluation des charges et surcharges 

 

    L’évaluation  des charges et surcharges consiste à calculer successivement pour chaque 

élément porteur de la structure, la charge qui lui revient à chaque plancher et ce jusqu’à la 

fondation. 

Charge permanente« G» 

II.3.1.Plancher 

 

a. Plancher terrasse : 

    Dans notre cas ,la terrasse est inaccessible ,en corps creux ou en dalle pleine. 

 

Figure II.2: Plancher terrasse (corps creux). 
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Tableau II.1 : Charges permanente du plancher terrasse 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b. Plancher étage courante 

 

 

Figure II.3: Coupe verticale du plancher étage courant à corps creux. 

Tableau II .2 :Charges permanente du plancher étage courant 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

      Désignation de L’élément 

Ρ 

(KN/M³) 

Epaisseur 

      (M) 

        G 

(KN/M²) 

1. Protection en gravillons       17 0,05 0,85 

2. Etanchéité multicouche       06 0,02 0,12 

3. Forme de pente       22 0,10 2,20 

4. Isolation thermique       04 0,04 0,16 

5. Plancher en corps creux(16+4)       2,60 0,20 2,80 

6. Enduit de plâtre       10 0,02 0,20 

                 ΣG 6,33 

 

Désignation de L’élément 

Epaisseur 

(m) 

Ρ 

(KN/ M³) 

G 

(KN/M²) 

Revêtement en carrelage 0,02 20 0,40 

Mortier de Pose 0,02 20 0,40 

Lit de sable 0,03 18 0,54 

Plancher en corps creux (20) 0,20 / 2 ,80 

Enduit de plâtre 0,02 10 0,20 

Cloison de distribution 1.00 / 1.00 

                   ΣG 5,34 
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II.3.2.Maçonnerie 

Mur extérieur à double cloison 

 
Figure II.4 : Coupe verticale décrivant la maçonnerie. 

 

Tableau II.3 :Charges permanente du mur extérieur 

 

 

 

 

 

 

 

 

a. Murs intérieurs (seul cloison) 

Tableau II.4 : Charges permanente du mur intérieur 

 

 

 

 

 

 

 

 

Charge d’exploitation «Q»: 

 

      La charge d’exploitation est varie en fonction de la nature d’usage et leurs planchers, 

donc on distingue les charges d’exploitation suivantes: 

 

Désignation de 

l’élément 

ρ 

(kN/m³) 

Epaisseur 

(m) 

G 

(kN/m²) 

Enduit extérieur en ci-

ment 

18 0,02 0,36 

Briques creuses(15) 09 0,15 1,35 

L'âme d’air / 0,10 / 

Briques creuses(10) 09 0,10 0,90 

Enduit en plâtre inté-

rieur 

10 0,02 0,20 

                   ΣG 2,81 

Désignation de 

l’élément 

       ρ 

(kN/m³) 

     Epaisseur 

(m) 

G 

       (kN/m²) 

Enduit en plâtre 10 0,04 0,40 

Briques creuses 09 0,10 0,90 

                    ΣG 1,30 
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 Tableau II .5 : Charges d’exploitation des éléments 

 

 

 

 

 

 

 

II.3.Pré dimensionnement des éléments secondaires 

 

II.3.1.Les portiques 

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

éléments verticaux(les poteaux). 

II.3.1.1.Les poutres 

    Les poutres seront pré dimensionnées d’après la formule de BEAL91 modifié 99 et 

seront vérifiées par leRPA99 version2003. 

    a)Poutres principales (porteuses) 

 

    La hauteur h de la poutre doit être 

 
 

                     
𝐿

15
≤  h  ≤

𝐿

10
 

      La largeur b de la poutre doit être: 

 

     0,3 h ≤ b ≤ 0,7 h 

 

      Avec: 

 

       L:La portée maximale de la poutre  

 Selon BAEL91 

 

On a : 

       

        L=460cm 

 

30,67cm ≤ h ≤46cm On prend :h = 45cm 

 

  12cm ≤ b≤ 28 cm On prend :b = 30 cm 

Elément           Q(k N /m2) 

 Acrotère 1,0 

Plancher terrasse (inacces-

sible) 

1,0 

Plancher courant 1,5 

Plancher R.D.C 2,5 
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 Vérification selon «RPA99version 2003» 

 Vérification des dimensions de la section 

 

b=30 cm20cm ...................................... Vérifiée. 

 

h = 45cm30cm ..................................... Vérifiée. 

 

                
ℎ

𝑏
 =1.504 .............................................. Vérifiée. 

       b) Poutres secondaires (non porteuses) 

 Selon BAEL91 

 

On a: 

 

L=460cm 

 

        30,67cm ≤ h ≤46 cm On prend :h = 40cm 

         12cm ≤ b≤ 28cm          On prend : b = 30cm 

 

 Vérification selon «RPA99version 2003» 

 Vérification des dimensions de la section 

 

b=30cm20cm… .................................. Vérifiée. 

h = 40cm30cm ..................................... Vérifiée. 

               
ℎ

𝑏
= 1,33 ≤ 4 … … … … … … … … … … … …Vérifiée. 

 

Conclusion: 

     Toutes les conditions des RPA 99 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. 

 

 II.3.2.2.Les poteaux 

     Le pré dimensionnement des poteaux se fait à la compression simple sur le poteau qui 

supporte la charge la plus défavorable. 

     La détermination des surcharges supportées par le poteau se fait par la loi de dégresion 
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des charges d’exploitation. 

Les Charges d’exploitation 

    La valeur des charges d’exploitations ont déterminées en fonction: 

 

 Des surfaces aux quelles elles sont appliquées. 

 Des dégressions horizontales ou verticales retenues liées aux types et caractères des 

charges en cause. 

 De leur mode de prise en compte. 

 

La loi de dégression des charges d’exploitation 

 

    La loi de dégression se consiste à réduire les charges d’exploitation dans les étages non 

identiques de manière suivantes : 

 

 Sous terrasse............................................... …...𝑄0. 

 Sous dernier étage (étage 1) ....................... 𝑄0+𝑄1. 

 Sous étages immédiatement inférieur: 

 (étage2) ....................................……………..𝑄0+0,95(𝑄1+𝑄2). 

 (étage3) ....................................……….𝑄0+ 0,90(𝑄1+ 𝑄2+𝑄3). 

 (étage4) ....................................……𝑄0+0,85(𝑄1+𝑄2+𝑄3+𝑄4). 

 

Avec: 

          𝑄0:la charge d’exploitation sur la terrasse. 

 

𝑄1, 𝑄2, 𝑄3, 𝑄𝑛:les charges d’exploitation respectives des planchers des étages. 

1,2, 3, n: le numérotés des étages à partir du sommet du bâtiment. 

  Lorsque la charge d’exploitation est identique pour tous les étages réduction se fait de 10% 
 

par étage jusqu’à 0,50 Q. 

 

 Pour la terrasse ........................................................ ……𝑄0. 

 Pour le dernier étage ................................................ …….Q. 

 Pour l’étage immédiatement inférieur ....................... 0, 90 Q. 
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Tableau II.6 : Dégression des surcharges 

Niveau 

des 

planchers 

Surcharge ∑surcharge 
∑surcharge 

(kN/m2) 

Terrasse Q0 ∑0=Q0        1 

P07 Q1 ∑1=Q0+Q1 2,5 

P06 Q2 ∑2=Q0+0,95(Q1+Q2) 3,85 

P05 Q3 ∑3=Q0+0,9(Q1+Q2+Q3) 5,05 

P04 Q4 ∑4=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) 6,1 

P03 Q5 ∑5=Q0+0,8(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)         7 

P02 Q6 ∑6=Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q

6) 

7,75 

P01 Q7 ∑7=Q0+0,714(Q1+ .....................+Q7) 8,49 

P.RDC Q8 ∑8=Q0+0,687(Q1+ .....................+Q8) 9,24 

P.S.SOL Q9 ∑9=Q0+0,667(Q1+ ....................+Q9) 10,67 

 

 Dimensionnement des poteaux 

 

Les poteaux soumis à la compression simple et d’aprèsBAEL91 on applique les for-

mules suivantes : 

                 𝑁𝑢 = 𝛼 [
Br𝑓𝑐28+𝐴𝑠𝑓𝑒

0.9  𝛾𝑏𝛾𝑠
]  

             Avec: 

 

𝑁𝑢: Effort normal calculé à l’état limite ultime. 

𝑁𝑢=𝟏,𝟑𝟓𝑮+𝟏,𝟓𝑸 

 

     𝛼 =
0.85

1+0.22
  

 

Si  

   𝜆<50 

α=0,6(
50

𝜆
)2          Si 50<𝜆<100. 
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𝜆:Elancement d’EULER(𝜆=
𝑙𝑓

𝑖
 ) 

𝑙𝑓:Longueur de flambement 

𝑖:Rayon de giration:(𝑖=√ 
𝐼

𝐵
) 

 

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

perpendiculaire au plan de flambement 𝐼=
𝑏ℎ3

12
) 

𝐵 : La section du béton (𝐵=𝑎×𝑏). 

 

𝜸𝒃: Coefficient de sécurité pour le béton (𝜸𝒃=1,50)pour la situation durable. 

 

𝜸𝒔:Coefficient de sécurité de l’acier (𝒔=1,15) pour la situation durable. 

 

𝑓𝑒:la limite élastique de l’acier (𝑒=400MPa). 

 

𝑓𝑐28: la contrainte caractéristique du béton à 28 jours (f𝑐28=25 MPa). 

 

𝐴𝑠: Section d’acier comprimée. 

 

𝐵𝑟:section réduite du béton , obtenue en réduisant des a section1cm de touts cotés 

(𝐵𝑟=(a– 0,02) (b – 0,02) )𝑚2. 

Selon le BAEL 91 version 99 

 

0,2%≤
𝐴𝑠

𝐵
 ≤5 %. 

 On cherche de dimensionner le poteau de telle sorte que :  
𝐴𝑠

𝐵
 =1 %. 

 Calcul de la section de poteau 

 

On suppose que 𝜆=35→α=0,708. et on tire (𝐵𝑟) de l’équation (1) : 

 

𝑩r ≥ 0 ,066 Nu
 

 Calcul les dimensions de Poteau 

 

𝑩𝒓≥𝟎,𝟎𝟔𝟔𝑵𝒖 
 

𝑩𝒓= (a – 2 ) (b – 2 )/ a =b ( suppose la section carré) . 

 

𝐁𝐫=(𝐚−𝟐)=487→a=2+√Br 
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1)Le poteau central 

 

                    
                                                        Figure II.5: poteau central . 

     S=(2,30+2,20) ×  (1,70+1,95) = 16,42 𝑚2 

 

 Charge permanente Plancher terrasse 

Poids de plancher en corps creuse….......................G×S =6,33×16,42=103,94 kN. 

 

Poids de Poutre principale ….....Lpp × b ×h× ρb=4,60×0,30×0,40×25=13,80 kN. 

Poids de Poutre secondaire ...…Lps ×b ×h×ρb=4,60 ×0,30×0,40×25=13,80    kN.                               

Poids total…………………………………….…………...……....S=131,54    kN. 

 Plancher étage courant 

 

Poids de plancher en corps creuse ……………….....G×S=5,34×16,42=87,68 kN. 

 

Poids de poutre principal………...Lpp ×b×h×ρb=4,.60×0,30×0,40×25=13,80 kN. 

 

Poids de poutre secondaire ………Lps ×b ×h×ρb=4,60×0,30×0,40×25=13,80 kN.                                         

.Poids du poteau ….............… ρb x hpot x a x b =25x(3,06-0,40) x(0,3)2=1,79 kN. 

Poids total……………….……………………………..………....….𝑆=117,07kN. 

 Plancher RDC et Sous sol 

 

Poids de plancher en corps creuse …….……..……..G×S=5,34×16,42=87.68kN. 

 

 Poids de poutre principale …..... Lpp × b ×h× ρb=4,60×0,30×0,40×25=13,80 kN.                                          

Poids de poutre secondaire………....Lps×b×h×ρb=4,60×0,30×0,40×25=13,80kN. 

          Poids du poteau….................. ρbx hpot x a x b =25x(4.08-0,40) x (0,3)2=8,28 kN. 

          Poids total……………………………………….………...…..….…𝑆=123,56 kN. 
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 Charge d’exploitation 

         Q= (Q1, Q2, .............. Q10)× S  

 Plancher terrasse (Q0=1 KN/m) 

 Plancher courant (Q’=1,5KN /m) 

 S=16,42m2 

Plancher terrasse : 

N1=Q0=1KN/m          

 → N1=1*(16,42)=16,42 KN 

Plancher courant : 

 N2=Q0+ Q1                      

→N2=16,42+(1.5*16,42)=41,05KN   

N3=Q0+0.95*(Q1+Q2) 

→N3=16,42+0.95*(16,42+41,05)=56,01KN  

N4=Q0+0.95*(Q1+Q2+Q3) 

→N4=16,42+0.95*(16,42+41,05+56,01)=124,23KN 

N5=Q0+0.95*(Q1+Q2+Q3+ Q4) 

→N5=16,42+0.95*(16,42+41,05+56,01+124,23)=242,24KN 

N6=Q0+0.95*(Q1+Q2+Q3+ Q4+ Q5) 

→N6=16,42+0.95*(16,42+41,05+56,01+124,23+242,24)=472,37KN 

N7=Q0+0.95*(Q1+Q2+Q3+ Q4+ Q5+ Q6) 

→ N7 =16,42+0.95*(16,42+41,05+56,01+124,23+242,24+472,37)=921,12KN 

N8=Q0+0.95*(Q1+Q2+Q3+ Q4+ Q5+ Q6 + Q7) 

→N8=16,42+0.95*(16,42+41,05+56,01+124,23+242,24+472,37+921,12)=1796,19KN 
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Tableau II.7 : Dimensionnement de poteau central 

 

𝐍𝐢𝐯 𝐆(𝐤𝐍) 𝐐(𝐤𝐍) 𝐍𝐮(𝐤𝐍) 𝐁𝐫(𝐜𝐦²) 𝐚   

=𝐛(𝐜𝐦) 

𝐑𝐏𝐀(m²

) 

𝐋𝐞𝐜𝐡𝐨𝐢𝐱(𝐜

𝐦²) 

 
veri-
fier 

𝐏8 131.54 16.42 202.20 133.45 13.55 30×30 30x30 𝑂𝐾 

𝐏7 117.07 41.05 219.61 144.94 14.04 30×30 30×30 𝑂𝐾 

𝐏6 234.14 56.01 400.10 264.07 18.25 30×30 30×35 𝑂𝐾 

𝐏5 351.21 124.23 660.48 435.92 22.89 30×30 30×35 𝑂𝐾 

𝐏4 468.28 242.24 995.54 657.05 27.63 30×30 30×40 𝑂𝐾 

𝐏3 585.35 472.37 1498.7 989.14 33.45 30×30 30×40 𝑂𝐾 

𝐏2 702.42 921.12 2329.9 1537.74 41.21 30×30 40×50 𝑂𝐾 

𝐏1 819.49 1796.1 3800.4 2508.26 46.81 30×30 40×50 𝑂𝐾 

𝐏.𝐑𝐃𝐂 943.05 1963.2 4217.9 2783.82 54.76 30×30 60×60 𝑂𝐾 

𝐒/𝐒𝐎𝐋 1066.61 2130.3 4635.37 3059.34 57.31 30×30 60×60 𝑂𝐾 

 

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions 

suivantes: RPA 99 version 2003(Art7.4.1) 

 

Min (a,b )≥30 cm….…(Pour la zone sismique IIb) .......................................... OK

II.4.Les 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 horizon-

tales (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. 

 

                              Tableau II.7 : Dimensionnement de poteau central. 
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Dans notre cas: 

 

A ≥ max {15cm;he/20}(ART:7-7-1)[52] 

L : La longueur du voile  

a : L’épaisseur du voile  

he: hauteur libre d’étage 

 Pour S-SOUL: he=(4,08-0,40) =3,63m. 

a≥max  {15 cm ; 18,15cm}=>a≥ 15  cm 

 

 Pour le RDC S-SOUL  , 1er , 2èmeétage :   he = (3,06-0,40) =2,95m. 

a≥max{15 cm ;14,75cm}=>a≥ 15cm. 

Conclusion: On opte l’épaisseur de voile : a =20 cm 

 

 



 

 

Chapitre III 
Calcul des éléments non 

structuraux 
 



Chapitre III :                                                  Calcul des éléments non structuraux 
 

 Page 24  

                Chapitre III: Calcul des éléments non structuraux 

 

III.1. Introduction 

        Dans une structure quelconque on distingue deux types d’éléments : 

 Les éléments porteurs principaux qui contribuent directement aux contreventements. 

 Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement. 

 

       Nous citons les escaliers, les planchers, l’acrotère et enfin le balcon dont l’étude est 

indépendante de l’action sismique, mais ils sont considérés comme dépendant de la géométrie                                                                                                                                                                                                                               

interne de la structure. 

       Le calcul de ses éléments s’effectue suivant le règlement BAEL91 en respectant le 

règlement Parasismique Algérien RPA99. 

 

III.2. Acrotère 

III.2.1. Introduction 

       L’acrotère est un élément non structural, il sera calculé comme une console encastrée au 

niveau du plancher terrasse qui est la section dangereuse, d’après sa disposition, l’acrotère est 

soumis 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 = 100 cm 

- Hauteur H = 60 cm 

- Epaisseur e = 10 cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure.III.1 : Dimensions de l’acrotère. 
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III.2.2. Evaluation des charges 

1/Charges permanentes 

Surface de l’acrotère : 

   
  2069,0

2

02,01,0
08,01,06,01,0 mS 







 
  

Poids propre de l’acrotère : 

G =  ρ ×S =  25×0.069 = 1.725 KN /ml                        Figure.III.2 :sollicitation de l’acrotère. 

 

 

Revêtement en ciment (e=2 cm ; ρ=18 kN/m3) 

Gr =  ρ × e × a = 18 × 0,02 × (0,6 + 0,1) × 2 = 0,504 KN/ml 

 

 

 

2/Charge d’exploitation 

QM=1,00kN/ml (main courante) 

L’action des Forces horizontales  (Fp) 

L’action des forces horizontales est données par : Fp = 4ACpWp  ………….[1] 

Avec : 

 

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) pour la zone et le groupe 

d’usage appropriés ; groupe 2………………………………… [A=0,25]. 

Cp : Facteur de force horizontale donnée par le tableau (6-1)………. [Cp=0,8]. 

Wp : Poids de l’acrotère = 2,229KN. 

Fp=4 x 0,25 x 0,8 x 2,229 = 1,783 KN. 

Qu=Max (1,5QM ; Fp) 

kNFQ
kNQ

kNF
pu

p
783,1

5,15,1

783,1









 

Donc pour une bande de 1m de largeur : 

G=2,229kN/ml et Q=1,783KN/ml 

 

III.2.3. Calcul des efforts 

Pour une bande de 1m de largeur : 

 

E.L.U: 

Nu = 1,35.G = 1,35×2,229=3,009KN. 

Mu =1,5. Qu  h =1,5×1,783×0,6=1,605 KN.m 

Tu =1,5. Qu=1,5×1,783= 2,675KN 

 

 

 

        G = 2,229 kN/ml 
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E.L.S: 

Nser= G = 2,229 KN. 

Mser= Qserh =1,783×0,6=1,069KN.m 

Tser= Qser=1,783 KN. 

 

 

 
Figure III.3 : Sollicitations de l’acrotère. 

 

 L’ELU: 

h =10cm ; b=100 cm ; fc28=25MPa ; σbc=14,17MPa ; c=c’=8cm ; fe=400MPa 

d = 0, 9 h= 0, 9 × 10 =9 cm = 0.09 m; d’= h – d = 10 – 9 = 1 cm = 0.01 m 

a.Calcul de l’excentricité 

C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section. 

 













'

25,25,2
2

10
'

2

35,124
01.5

2^10*23.6

0

0

c
h

e

cmc
h

cm
N

M
e

u

u



 

             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. 

Calcul du moment fictif « Mf
 » : 

055,0

35,6'
2

2












bc

f

uuf

bd

M

Nmc
h

NMM




 

0392,0 '  sR A   Les armatures comprimées ne sont nécessaires. 

 

Section partiellement comprimée. 
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 
 

MPa
fe

et

cmdZ

s

ss 348%10186,0055,0

73,84,01

075,021125,1















 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.2.4.Vérification de la section d’acier selon  « BAEL 91Modifié 99 » [1] 

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

règle de non fragilité : 










fe

f
bd

bh
MaxA t

s
28min 23,0;

1000
 

Avec : 

ft28=2,1MPa ; fe=400MPa ; b=100cm ; d=9cm 

  222min 087,10867,1;1 cmcmcmMaxAs   

Donc : on opte finalement pour 5T8 = 2,01 cm2 

Avec un espacement St =
100−2c−5∅

5
=

100−2×2−5×0.8

5
= 14.4 cm St = 15 cm 

III.2.5. Armatures de répartitions 

2755,0
4

cmA
A

A r

s

r   

On choisit 5T8 = 2,01cm2 

avec un espacement cmSt 4,14
5

8.0522140



                   St = 15 cm 

 

III.2.6.Vérification à L’E.L.S 

     La fissuration est considérée comme préjudiciable. 

cm
N

M
e

ser

ser 06,1120   

     On a :  '
2

0 c
h

e  La section est partiellement comprimée (SPC). 

    C : La distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée. 

    C=d-eA 

Avec :  006,6206,71
2

CcmCcm
h

d
N

M
e

ser

ser
A 










 

 

 



















2

2

2

1

2

2

1

2

209,0

0
:

065,0

0

209,0

cmA

cmA
Donc

cm
N

AA

AA

cm
Z

M
A

MfA

s

s

s

u
sfs

ss

s

f

sf

fsf




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       D’après le « BAEL 91 modifié 99 », on doit résoudre l’équation suivant : 

03  qpyy cc  

yc : Distance entre le centre de pression et l’axe neutre. 

 

Avec : 

   

   















88,2506'62

54,1686'63

;15
223

2

b

A
cdn

b

A
ccncq

et
b

A
cdn

b

A
ccncp

n
ss

ss

 

      La solution de l’équation du troisième degré est obtenue par : 

cmay

cmay

cmay

p
a

pp

q

p
q

16,39240
3

cos

13,46
3

cos

28,85120
3

cos

38,85
3

2

89,17199,0
3

2

3
cos

78,646318
27

4

3

2

1

3
2



























































 

La solution qui convient est : yc=67,13cm 

Car : 0<yser=yc+c<d 

0<yser=67,13-62,06=5,07cm<9cm 

Donc : cmy
cmy

c

ser
13,67
07,5


  

 

III.2.7.Calcul du moment d’inertie : 

     15;79,1900'
3

4223  ncmcyAydAny
b

I serssersser  

III.2.8. Vérification des contraintes : 

a.Contrainte du béton : 

 

vérifiéeMPax
x

MPafyy
I

N

bcbc

cbcserc

ser

bc

.................608,107,5
10.79,1900

10.13.6710.712,3

156,0

4

3

28

























 

b.Contraintes de l’acier : 

vérifiéeMPa

vérifiéeMPa

ss

ss

.................708,8

...............238,45












 

III.2.9.Vérification de l’effort tranchant 

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante : 
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 

vérifiéeMPa

MPaMPafMin
bd

T

uu

cu
u

u

.........................049,0
10.90

10.45,4

5,24;1,0

3

3

28









 

 
 

Figure III.4.schéma de ferraillage de l’acrotère. 

ӀӀӀ.3.Planchers 

ӀӀӀ.3.1.Planchers en corps creux 

      Le plancher est une aire horizontale séparent deux niveaux, il assure les fonctions 

suivantes : 

 Ils supportent les charges verticales du bâtiment. 

 Assure l’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux. 

 Participe à la résistance des ossatures aux efforts horizontaux. 

 Assure l’étanchéité dans les salles d’eau. 

 

ӀӀӀ.3.2.Pré dimensionnement 

 
 

Figure ӀӀӀ.3.1: Coupe verticale sur plancher en corps creux. 

Notre plancher en corps creux :   

ht = 20 cm.   … 
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16cm : corps creux 

04cm : dalle de compression. 

Donc on à des poutrelles de: 

ht = 20 cm 

b0 = 12 cm 

h0=04cm 

Détermination de la largeur"b": 

b≤ ℓx(ou ℓ1) [4] 

soit :      ….b=ℓx=65cm 

 En1èrephase: 

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=2,1kN/ml 

Surcharged’exploitation: 

-surcharge du eaux ouvriers: Q=0,65 x 1 =0,65KN/ml 

 

Les combinaisons: 

 

E.L.U:qu=1,35G+1,5Q 

E.L.S:qs=Q+G

On prend : L max= 4.60m 

 

G= 2.1 KN/ml 

Q= 0.65 KN/ml 

Q u=1.35(2.1)+1.5(0.65)=3.81KN/ml 

Qs=2.1+0.65=2.75KN/ml 

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

Mu=
3.81×4.62

8
= 10.08 KN/ml 
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𝐬 

Mu=
2.75×4.62

8
= 07.27 KN/ml 

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 𝐀′≠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. 

 En2
ème

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: 

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 différent travées 

en continuité. 

-H3:Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8et1,25. 

-H4:Fissuration non préjudiciable. 
 

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

……………………………………….àgplus de deux travées. 

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

………………………………………de deux travées. 

2)Méthode de CAQUOT: 

     Cette  méthode est appliquée lors que l’une des conditions de la méthode forfaitaire n’est 

pas vérifiée. 

     Cette méthode est basée sur la méthode des poutres continues. 

 

 Evaluation des charges: 

Plancher terrasse: 

G=6,33kN/m²Q=1,0kN/m² 

Qu
t=1,35(6,33)+1,50(1,0)=10,04kN/ml 

Plancher courant: 

G=5,34kN/m²Q=1,5kN/m² 
Qu

c=1,35(5,34)+1,50(1,5)=9,55kN/ml 

 

Tableau ӀӀӀ.3.1:Combinaison des charges sollicitant les planchers 
 

 G(kN/ml) Q(kN/ml) qukN/m Q         q ser  

kN/m 

 

Plancher 

terrasse 

          

6,33×0,65=4,11 

1×0,65=0,65 6,52 4,76 Max 

plancher courant          

5,34×0,65=3,47 

1,5×0,65=0,975 6,15 4,45  

Conclusion 

    Poutrelles du plancher terrasse sont sensiblement les plus sollicitées. 

Nous avons (03) type de poutrelles 

Type1 :plancher à sept travées. 

 
Type2 :plancher à deux travées. 
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Type3 :plancher à deux travées. 

        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{𝟐𝑮 = 𝟐 × 𝟔, 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 et1,25. 

 

 

     La 4eme  condition est non vérifiée donc la méthode «forfaitaire» n’est pas applicable , on 

doit alors appliquer la méthode de «Caquot». 

a)des efforts internes 

Type : Poutrelle à sept travées 

Méthode:Caquot 

Justification :la 4émehypothèse n’est pas vérifiée. 

b)Elu: 
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Tableau ӀӀI.3.2:Tableau récapitulatif des efforts à sept travées 

 

 

 

 

Figure III.3.2 : Diagramme des efforts tranchants a l’ELU . 

 
 

Figure III.3.3 :Diagramme des moments fléchissant a l’ELU. 
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b)ELS: 

Tableau ӀӀӀ.3.3:Tableau récapitulatif des efforts à sept travées 
 

 

 
 

 

 

 

 

Figure III.3.4 :  Diagramme des efforts tranchants a l’ELS. 

 

 

Figure III.3.5 :Diagramme des moment fléchissant a l’ELS. 
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Tableau III.3.4:Valeurs maximales des sollicitations 

 
Solicitation maximal ELU ELS 

Mt(KN.m) 11,16 8,15 

Ma(KN.m) 16,81 13,11 

T(KN) 19,88 15,63 

 

f).Ferraillage des poutrelles 

 En travée : 

M𝑢𝑚𝑎𝑥=11,16 KN.m      d=0.9h=21.6 cm        b=65cm       ℎ0=4cm     𝑏0=12cm 

   Le calcul des sections en forme de « T » s’effectue différemment selon que l’axe neutre est 

dans la table ou dans la nervure. 

Si Mu<Mtab : l’axe neutre est dans la table de compression.Calcul d’une section   

rectangulaire  (b h) 

Si Mu>Mtab : l’axe neutre est dans la table ou dans la nervure calcul d’une section en Té 

𝑀𝑡𝑢= 𝑓𝑏𝑢 × 𝑏 × ℎ0(d−
ℎ0

2
) =14.17× 65 × 4(21.6 −

4

2
) × 10−3=72.21 KN.m> 15.20𝐾𝑁.𝑚 

𝑴𝒕𝒖 > 𝐌𝒖𝒎𝒂𝒙 

Donc : L’axe neutre passe par la table de compression, le calcul se fait pour une section 

rectangulaire de dimension (6520) cm2. 

Tableau III.3.5: récapitulatif du calcul des sections d’armatures en travée. 

Mtu(kNm) μ μ<μR As’(cm2

) 

α Z(cm) ζs σs(MPa) As(cm2) 

15,20 0,035 oui ≠0 0,044 0,212 10% 348 2,06 

 

Vérification a l’ E L U 

 Condition de non fragilité 

228 69,1
400

1,26.216523,0...23,0
cm

f

fdb
A

e

t
Min 


  

𝐴𝑠 = 2.06𝑐𝑚2 >𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.69𝑐𝑚2𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

𝐴𝑠 = (2.06; 1.69) 𝑐𝑚2 → 𝐴𝑠 = 2.06𝑐𝑚2 

Dans le tableau de section des armatures on choisit : 3T10: 𝐴𝑠 = 2.36𝑐𝑚2 
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 Sur appui 

On a M𝑨𝒎𝒂𝒙=16,81 KN.m<𝑴𝑨𝒖  =72.21 KN.m. 

Calcul d’une section rectangulaire (b0h)= (12 X 20). 

 

Tableau III.3.6 :Récapitulatif du calcul des sections d’armatures en appui 

Mtu(kNm) μ μ<μR As’ (cm2) α Z(cm) ζs σs(MPa) As(cm2) 

15,2 0,126 oui ≠0 0,168 0,201 10% 348 1,55 

 

Vérification a l’ E L U 

 Condition de non fragilité 

228 31.0
400

1,26.211223,0...23,0
cm

f

fdb
A

e

t
Min 




 

𝐴𝑠= 1.55   𝑐𝑚2>𝐴𝑚𝑖𝑛= 0.31 𝑐𝑚2𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

On prend :As=1T10 +1T12 = 1.92 𝒄𝒎𝟐 

a.Effort tranchant 

     Pour l’effort tranchant, la vérification du cisaillement se fera dans le cas le plus 

défavorable c'est-à-dire :Tu
max= 19,88 kN. 

On doit vérifier que : uu    

u = min(
0,2𝑓𝑐28

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

db

Tu
u

 

max

  = 
19,88×10−

3

0.12×0.216
= 0.767MP a 

MPaMPa uu 33.3767.0   ………….. Vérifie. 

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 

a.En travée :( AS=2.36 cm2) 

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

Vérifiée 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

 

   

   











223

2

1515
3

03030

cyAydAy
b

I

AcdAyAAby

ss

ssss

 

 Si 
 0hy

l’hypothèse est vérifiée 

 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

 

 𝑦 : la distance du centre de gravité de la section homogène à la fibre la plus 

comprimée 

 𝐼 : le moment d’inertie de la section 

Tableau III.3.7 :Récapitulatif pour la vérification a l’ELS 

 M 

ser(kNm) 

As (cm2) b(cm) Y (cm) I (cm4) σ bc(MPa) Vérification 

Travée 8,15 2.36 65 4,61 11235,70 4,47 Vérifiée 

Appuis 13,11 1.92 12 7,64 8390,26 7,09 Vérifiée 

 

Vérification de la flèche 

1)  044,004,0
80.4

20,0

5,22

1


L

h
……………………………………...…vérifiée. 

2) 009,0
400

7,3
0130,0

6.2112

36.27,3

.0





efdb

A
…………...……… non vérifiée. 
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       Puisque la deuxième condition n’est pas vérifiée, il est nécessaire de calculer la flèche : 

ifff iV   

Tel que : 

mLSi
L

f 5
1000

5,0 
 

 

f̅  =
𝐿

500
Si   L5 m 

Donc : cmf 92,0
500

460


 

-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
 » 

 

 

 

 

-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

ft
i



 Pour la déformation instantanée. 

.............................

32

02,0

0

28













b

b

ft
v



 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   

 

 

 

 

 
 

   21

3

01
03

1
03

10 15
333

ydAhy
bb

yh
b

y
b

I s 



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Tableau III.3.8 : Récapitule du calcul de la flèche 

 

Mser 

(kn.m

) 

As 

(cm2) 

Y1 

(cm) 

Δ σs 

(MPa) 

λi λv µ I0 

(cm4) 

Ifi 

(cm4) 

Ifv 

(cm4) 

10,90 2.36 9,08 0,013 99,43 2,57 1,03 0,50 41360,4

5 

31020,74 71494,4

8 

 

Calcul des Modules de déformation 

MpafE Ci 19,321642511000.11000 33
28  (Module de déformation instantanée) 

Mpa
E

E i
V 40,10721

3

19,32164

3
 (Module de déformation de longue durée). 

Calcul de la flèche due aux déformations instantanées 

 

 

 

 Calcul de la flèche due aux déformations différées 

vérifiéecmfcmfff

cm
IE

lM
f

ivT

fvv

ser
v

........................96,061,0

63,0
10

2





 
III.3.2. Calcul des armatures transversales et l’espacement 

     Les armatures droites sont suffisantes 

     Le Choix du diamètre : Pour des raisons constructives on prend:                 









 mm

b
mm

h
Min

t l 10
,

35
,

0

min


 

𝜑𝑙𝑚𝑖𝑛  : Diamètre minimum des armatures longitudinal 

h : la hauteur de la section. 

b0 : la largeur de la section. 

𝜑𝑡 ≤ 𝑀𝑖𝑛  (12 ; 6.17 ; 12) 

On prend 𝜑𝑡=6mm 

Espacement minimale 

Donc At =2T6=0.57𝑐𝑚2 

  















 cmd

fb

Afe
MinS

tju

t

t 40;9.0;
3,0

8,0

0   













 cmMinS t 40;189.0;

)1,23.0750.0(12

57.02358.0

 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(21 ;  19.41 ; 40) 

)60,4(0164,0
10

2

mLcm
IE

lM
f

fii

ser
i 
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On prend : 𝑆𝑡=19 cm 

Donc At =2T6=0.57𝑐𝑚2 





























courantezone
h

S

nodalezone
h

S

b
S

A

t

lt

t

t

..........................
2

........12;
4

min

003,0 0

  



















courantezonecmS

nodalezonecmS

cm
S

A

t

t

t

t

...............12

................6

03,0

 

 
Figure III.3.6 : Le ferraillage des poutrelles. 

III.4.Ferraillage de la dalle de compression 

     Pour éviter les fissurations, Il faut faire le ferraillage de la dalle de compression dans les 

deux sens. 

     Il est en treille soudée selon le (BEAL 91 B.6.8.4). 

On doit respecter les conditions suivantes : 

-Les dimensions des mailles sont normalisées [1] comme suit : 

20 cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 

30 cm : pour les armatures parallèles  aux nervures. 

Soit : A : la section des armatures perpendiculaires aux nervures. 

(A en : cm2 pour mètre de nervures). 

Avec : 

L1 : distance entre l’axe des poutrelles (L1=65 cm). 

A1 : diamètre perpendiculaire aux poutrelles. 

A2 : diamètre parallèle aux poutrelles. 

A2=A1/2 
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St/2 

St 

St St/2 

100 

100 

TSØ6 

 

Fe=520 MPa(quadrillage de T.S.TIE 520            ≤6mm) 

cmS

cmAT

mcmA

t

l

20
5

100

41,165

/50,0
520

65
.4

2

1

2

1







 

A2=A1/2=0,71 cm2 

Soit 5T6 2

2 41,1 cmA   

Et  St=20 cm. 

    Pour le ferraillage de la  dalle de compression, on  adopte   un   treillis Soudés  =6mm 

dont la  dimension  des  mailles est égale à  20 cm suivant les deux sens. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.4 :Disposition constructive des armatures   de la dalle de compression. 

III.5.L’escalier 

III .5.1.  Définition 

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer à pied d’un niveau à l’autre d’un  

construction. 

Dans Notre structure il y a deux types d’escaliers : droit à deux volées, et un escalier tournant 

(balancé). 

 

III.5.2.Terminologie 

Vbbbbnn,,,  

                              Figure III.5.1 : Schéma présentatif des escaliers. 
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III.5.3. Définition des éléments d’un escalier 

La marche : est la partie horizontale qui reçoit le pied, sa forme est rectangulaire, ou 

arrondie, etc. 

La contre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des objets. 

Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives, 

valeurs courantes varies de 14 à 18 cm.. 

La montée: correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des  sols de départ et d’arrivée. 

Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées. 

L’emmarchement(E): représente la largeur de la marche. 

La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte l’escalier, et 

en général, à 0.65m de collet ,si E≥1m. 

La paillasse: est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et contre marche 

III.5.4.Pré dimensionnement  et dimensionnement de l’escalier de l’étage courant 

Notations utilisée 

 g:giron. 

 h:hauteur de la contre marche. 

 ep: épaisseur de la paillasse. 

 H:hauteur de la volée. 

 L :longueur de la volée projetée. 

 

 

 
Figure III.5.2 : Schéma statique de l’escalier. 

59 ≤G + 2h ≤ 64   …. …. … … … … … …. [ 4 ] 

n

H
hnhH 

 

 

 

Avec : 

n : nombre de contre marches. 

n -1 : nombre de marches. 

H : Hauteur à monter. 

L : longueur de la foulée 

 
1

1



n

L
GnGL



Chapitre III :                                                       Calcul des éléments non structuraux 
 

 Page 44  

h : longueur de la  contre marche 

G : longueur de la marche 

59 ≤
2H

n
+

L

n − 1
≤ 64 

  0226464 2  HLHnn  

  01532285153264264  nn  

542030661064 2  nn  

53,0
642

542610
1 




n

 

.09
642

542610
2 




n

 

On prend :   n = 9 . 

n-1 = 8. 

cm
n

H
h 17

9

153


 

cm
n

L
g 30

19

285

1






  

Vérification : 

643017259   

)..........(....................646459 VC  

b-La longueur de l’escalier : 

tan α =
H

L
=
153

285
= 0,536 

⟹ α = 28,23° ⟹ cos α = 0,88 

L0 =
L

cosα
⟹   L =

285

0,88
= 323,86 cm 

L = L0 + L1 = 323,86 + 75 + 150 = 548,86 cm 

c-Epaisseur de la paillasse et le palier : 

...................
2030

L
ep

L
 [3] 

20

86,548

30

86,548
 ep  

cmepcm 44,2729,18   

On prend : cmep 15  
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ΙII.5.5.Evaluation des charges et surcharges 

1) La paillasse : 

 Charge permanente 

Tableau III.5.1 : Evaluation des charges permanentes de paillasse 

 

 

 

 

 

 

 

 

 charge d’exploitation 

Q1= 2,5KN/m2 

2) Palier 

 Charge permanente 

Tableau III.5.2 : Evaluation des charges permanentes de palier 

 

Carrelage  e=2cm, ρ=22 KN /m3 0,4,4 KN/m2 

Mortier de pose  e=2cm, ρ=20 KN /m3 0,4 KN/m2 

Lit de sable  e=3cm, ρ=18 KN /m3 0    0,54 KN/m2 

Dalle pleine  e=18cm, ρ=25 KN /m3 4    4,5 KN/m2 

Enduit en ciment  e=2cm, ρ=18 KN/m3 0    0,36 KN/m2 

T      total G2=6,24 KN/m2 

 

 charge d’exploitation 

Q2= 2,5KN/m2 

II.5.6.Combinaison des charges 

 

Poids propre de la paillasse 






 

23,28cos

15,025
 

4,25 KN/m2 

Carrelage  e=2cm , ρ=22KN /m3 0,44 KN/m2 

Mortier de pose  e=2cm, ρ=20 KN /m3 0,4 KN/m2 

Poids propre de la marche
2

17,025
 

2,13 KN/m2 

Garde corps 1,00 KN/m2 

Enduit en ciment  e=2cm, ρ=18 KN /m3 0,36 KN/m2 

Total G1=8,58 KN/m2 
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 Pour une bande de 1 m on a : 

1) E.L.U 

 La paillasse 

mKNPu

QGPu

/79,165,25,166,935,1

5,135,1

1

11




 

 Le Palier 

mKNPu

QGPu

/17,125,25,124,635,1

5,135,1

2

22





 
 

 

Schéma statique : 

 

Figure III.5.3 : Schéma statique d’escalier. 

1- Calcul de réactions 

∑f
x⁄   = 0 ⟹ RA = 36,64 KN  RB = 38,59 KN 

 

2-Le calcul des  moments et les efforts tranchant : 

Tableau III.5.3 :résultat des efforts tranchants et des moments fléchissanta l’ELU 

La section T(x)K N M(x)KN.m 

𝟎 ≤ 𝑿 ≤ 𝟎, 𝟕𝟓 T(0)=36,64  ;T(0,75)=27,51 M(0)= 0;M(0,75)=27,05 

𝟎, 𝟕𝟓 ≤ 𝑿 ≤ 𝟐, 𝟖𝟓 T(0,75)= 27,51; 

T(2,85)=-20,3 

M(0,75)=27,05; 

M(2,85)=44,20 

𝟐, 𝟖𝟓 ≤ 𝑿 ≤ 𝟏, 𝟓 T(2,85)=-20,3;T(1,5)=-38,59 M(2,85)= 44,20;M(1,5)=0 
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   Les moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés par la figure III.5.4

 

L’E.L.S 

1)La paillasse 

Ps1=G+Q=9,66+2,5=12,16KN/m 

1)Le Palier 

Ps2=G+Q=6,24+2,5= 8,74KN/m 

 

 

 

Schéma statique 

 
 

Figure III.5.5: Schéma statique d’escalier. 

1- Calcul de réactions : 

KN
x

F R 36,260 
 RB=29,40 KN 
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Tableau III.5.4 : résultat des efforts tranchants et des moments fléchissant a l’ELS 

 

Les moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés par la figure III.5.6 

 

 

 

Figure III.5.6 : Diagramme des moments et efforts tranchants à E.L.S. 

III.5.7.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 . 

Fc28= 25MPa ; fbc =14,17MPa ; ft28= 2,10 MPA ;   𝛾𝑏 = 1.5 ; d=0.9h=16, 

𝜎𝑠= 348MPa ; 𝛾𝑠= 1,15 ; fe=400MPa, 

 

 ferraillage de l’escalier 

 

 

La section T(x)K N M(x)KN.m 

𝟎 ≤ 𝑿 ≤ 𝟎, 𝟕𝟓 T(0)=26,36  ;T(0,75)=18,50 M(0)= 0;M(0,75)=24,14 

𝟎, 𝟕𝟓 ≤ 𝑿 ≤ 𝟐, 𝟖𝟓 T(0,75)= 18,50; 

T(2,85)=-14,81 

M(0,75)=24,14; 

M(2,85)=38,74 

𝟐, 𝟖𝟓 ≤ 𝑿 ≤ 𝟏, 𝟓 T(2,85)=-14,81; 

T(1,5)=-29,40 

M(2,85)= 38,74;M(1,5)=0 
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Tableau III.5.5 : Ferraillage de l’escalier à l’ELU 

 

 Mu 

(KNm) 
 𝝁 < 𝝁𝑹 As 

(cm²) 
 Z 

(cm) 

A/ ml 

(cm²) 

Choix A ml 

/ 

(cm²) 

Travée 48,98 0,11 Oui 0 0,146 15,06 7,22 7T12 7,92 

Appuis 12,52 0,029 Oui 0 0,0367 15,76 2,46 5T10 3,93 

 

Espacement : 

 

En travée : 

 

esp ≤
100

7
 =14.28 cm 

On prend : esp=15cm 

Sur appui : 

 

esp ≤
100

5
=15 cm 

On prend : esp=15cm 

Armature de répartition : 

 

En travée : 

Ar ≥
As

4
 = 

7,92

4
 = 1,98 cm 

Le choix est de 4T8=2,01cm² avec St=25cm 

 

Sur appui: 

 

Ar ≥
As

4
  =

3,93

4
 = 0,98 

Le choix est de 4T8=2,01cm² avec St=2cm 

 

 Condition de non fragilité 

As ≥ 𝐴𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 0.23 

𝑓𝑐28

𝑓𝑒
 =2.17 cm2 

En travée : As = 7,92cm2> 𝐴𝑠
𝑚𝑖𝑛  = 2.17 cm2.................. vérifiée 

Sur appui : As = 3,93cm2> 𝐴𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 2.17 cm2 .................. vérifiée 

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

Choix des barres : Aa = 5T10 =3,93cm² 
III.5.8.Vérification 

 

 Effort tranchant 
 

On doit vérifier que    : 𝝉𝒖 ≤ 𝝉𝒖 

𝜏𝑢 = min(0.2
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 5𝑀𝑃𝐴) = 3.33 MPA 
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τu =
τu
max

bd
= 
38,59∗103

1000∗160
 = 0.26< 𝜏𝑢 = 3.33 MPA…………….Vérifié. 

 

 

 Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis (vérification de l’ancrage) 

-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 suivante :𝐴𝑠 ≥ [

Tu− 
𝑴𝒖
𝟎.𝟗𝒅

𝜎𝑠
] 

 

Tu- 
𝑴𝒖

𝟎.𝟗𝒅
= 38,59*103 – 

12,52∗106

0.9∗160
 = -51669.4444 kn < 0 

Les armatures ne sont soumises à aucun effort de traction. 

 

 Vérification des armatures transversales 

 

τu =
τu
max

bd
 = 0.26< 0.05 fc28 = 1.25 MPA ………………. …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
𝑦3+n𝐴𝑠

′ (y-𝑐′)2+nAs(d-y)2 

Avec : 
 

N = 15, c’ = 2 cm, d = 16.00 cm, b = 100 cm, As’ =0 

 

On doit vérifier que 

 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠

𝐼
 𝑦 ≤ 𝜎𝑏𝑐 = 0. 6𝑓𝑐28= 15 MPA 
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Tous les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous : 

Tableau III.5.6 : Vérification du ferraillage à l’ELS 

 
 Mser 

(KN.m) 

As (cm²) Y(cm) I(cm
4
) 𝝈𝒃𝒄 

(MPa) 

𝝈𝒃𝒄 ≤ 𝝈𝒃𝒄 

Travée 48,59 7,92 5.76 25511.23 8.81 Vérifiée 

Appui 9.76 3,93 3.12 7258.30 4.19 Vérifiée 

 

 Vérification de la flèche 

 

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

{
 
 

 
 

h

l
≥

1

16
As

bd
≤

4.2

fe
h

l
≥

Mt

10M0}
 
 

 
 

……….[𝟏] →

{
 
 

 
 
17

600
= 0.028 ≤ 0.0625………non vérifier 

7,92

100∗16
= 0.0067 ≤ 0.0105………vérifier

h

l
≥

Mt

10M0 }
 
 

 
 

 

 

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

Flèche totale :∆𝑓𝑟=𝑓𝑣-𝑓𝑖 ≤ 𝑓 

Avec ; 

Avec :

{
 
 

 
 fi=

Ms∗L
2

10EiI

fv =
Ms∗L

2

10EiI

f =
l

500
+ 0.5}

 
 

 
 

 

 

Donc : 

{
 

 𝐼𝑓𝑖 =
1.1∗𝐼0

1+𝑖𝜇

𝐼𝑓𝑣 =
𝐼0

1+𝑣𝜇

}
 

 
 

I0=
𝑏∗ℎ3

12
+15𝐴𝑠 (

ℎ

12
−  𝑑)

2
+ 15𝐴𝑠

′ (
ℎ

12
− 𝑑′)

2
 

 
I0 : moment d’inertie de la section homogène 

{

𝑖 =
0.05𝑓𝑐28

𝛿(2+
3𝑏0
𝑏
)

𝑣 =
0.02𝑓𝑐28

𝛿(2+
3𝑏0
𝑏
)

} ; 

{
 
 

 
 δ =

As

b0d

μ = 1−
1.75fc28

4δσs+fc28

σs =
Msr

Asd }
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Ei = 32164,20MPa 

Ev = 10721,40MPa 
 

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau : 

 

Tableau III.5.7 : Vérification de la flèche de l’escalier 

 

M   M  

ser 

KN.m 

As 

cm2 
 
 

𝛔𝐬 
(MPa) 

𝒊 𝒗 𝝁 I0I0 

 

If    

Ifi 

Ifv 

Ify 

48 ,59 7,92 0.006 226,3 3      

3,5 

11   

1,7 
0     

0,487 

5    

56523,3 

22989,7 30922,53 

 

fi = 0.6 cm 

fv = 2.02 cm 

alors 

∆𝑓𝑟=0.80𝑐𝑚 ≤ 𝑓= 1.51 …….. cv 

 
 

Figure III.5.7 :Schéma de ferraillage des escaliers . 

 

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  "BAEL91 modifié 99 "  est vérifiée selon le« RPA99 

version 2003 » , Dans notre structure la poutre palière la plus défavorable est celle de premier 

type d'escalier, car elle est semi encastrée à ces deux extrémités. 

Le schéma statique de la poutre palière est le suivant : 

 

 

 

 

 

 

235 cm  

Q 

290 cm 

     Figure III.6.1 :Chargement de poutre palière. 
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III.6.1.pré dimensionnement 

On a: L=3,30m  
1015

L
h

L
  cm   

10

290

15

290
 h  

2933,19  h On prend h = 40cm 

- la largeur b de la poutre palière doit être : 

0,3h   b   0,7h                 9cm   b   21 cm  on prend 30cm 

Selon le RPA99 version 2003 

-h=40 et  b = 30 tel que 

-h =40 ≥ 30 

-b=30≥ 20 

-1/4 <h/b < 4 ⇒  1/4  < 40/30< 4 ⇒ 0.25< 1.5 < 4 …………………..condition vérifier 

Donc, la section de la poutre palière est de (b×h) = (30×40) cm2 

On prend une section de : (30×40) cm2 

III.6.2. Evaluation des charges 

Poids propre de la poutre mlKN /3254,03,0   

Réaction du palier : 

A  E.L.U :     mlkn
L

RB /8,16
45,1

36,24

2

  

A  E.L.S : mlkn
L

RB /41,12
45,1

18

2

  

III.6.3. Sollicitations 

 E.L.U : mlKNPu /225,278,165,135,15,1   

 E.L.S : mlKNPs /91,135.141,12   

III.6.4. Déterminations des efforts 

 Etat limite ultime 

-Moments aux appuis : Ma =
Pu×L

2

12
=

27,225×(2,90)2

12
= 19,08KN.m 

-Moments en travée :   Mt =
Pu×L

2

24
=

27,225×(2,90)2

24
= 9,54KN.m 

-Effort tranchant :         T =
Pu×L

2
=

27,225×2,90

2
= 39,48KN.m 
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Figure III.6.2 :Diagramme des moments de la poutre palier à l’E.L.U. 

 Etat limite de service 

-Moments aux appuis: Ma =
Ps×L

2

12
=

13,91×(2,90)2

12
= 9,75 KN.m 

-Moments en travée :    Mt =
Ps×L

2

24
=

13,91×(2,90)2

24
= 4,87KN.m 

- Effort tranchant :         T =
Ps×L

2
=

13,91×3,30

2
= 22,95KN.m 

 

Figure III.6.3 : Diagramme des moments de la poutre palier à l’E.L.S. 

2,90 

Ps=13,91KN/m 

 + 

 -  - 

4,87KN.m 

9,75KN.m 
9,75KN.m 

2,90 

Pu=27,225KN/m 

 + 

 -  - 

9,54KN.m 

19,08KN.m 
19,08 KN.m 
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 Armatures longitudinales à E.L.U  Sur appuis 

1)Armatures longitudinales 

b = 30cm 

d = 37cm 

h = 40cm 

 

 

 

                                                                     Figure III.6.4 :Schéma de position des armatures. 

μbu =
Mu

b. d². fbu
 

 

μbu =
19,08 × 10−3

0,2. (0,37)2. 14,17
= 0,092 

μbu = 0,092 < 0,186⇒Pivot  "A" 

 

μlu = 0,3367γ − 0,1711 

γ =
Mu

Mser
=
19,08

9,75
= 1,96 

μlu = 0,3367 × 1,96 − 0,1711 = 0,488 

μbu = 0,092 < μlu = 0,488 

Donc: 𝐀′ = 𝟎      ⇒(pas d’ armature comprimé) 

α = 1,25(1 − √1 − 2. μbu) = 1,25(1 − √1 − 2 × 0,092) = 0,121 

Z = d(1 − 0,4. α) = 0,27(1 − 0,4 × 0,121) = 0,257m 

Z = 25,7cm 

μbu = 0,092 < 0,186⇒     Pivot  "A"⇒εs = 10‰ 

σs =
fe
γs
=
400

1,15
= 347,8 MPa 

 Section d’armature tendue 

As =
Mu

σs × Z
=
19,08 × 10−3

347,8 × 0,257
= 2,13cm2 

 Condition de non fragilité 

A s A
min

=max








e

t

f

f
db

hb 28...23.0,
1000

.
 

b=30cm 

h
=

4
0

cm
 

d
=

3
7

cm
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2

min
65,0

400

1.2
272023.0,

1000

3020
max cmA 














 

)........(..........65,0min13,2 22 CVcmAcmAs   

-On choisit 3T12 soit 3.39cm² 

1.En travée 

Mu = 9,54 KN.m 

b = 20cm 

d = 27cm 

h = 30cm 

Mser = 4,87KN.m 

μbu =
Mu

b. d². fbu
 

μbu =
9,54 × 10−3

0,2. (0,37)2. 14,17
= 0,046 

 

μbu = 0,046 < 0,186⇒Pivot  "A" 

μlu = 0,3367γ − 0,1711 

γ =
Mu

Mser
=
9,54

4,87
= 1,96 

μlu = 0,3367 × 1,96 − 0,1711 = 0,489 

μbu = 0,046 < μlu = 0,489 

Donc: 𝐀′ = 𝟎⇒(pas d’ armature comprimé) 

α = 1,25(1 − √1 − 2. μbu   ) = 1,25(1 − √1 − 2 × 0,046  ) = 0,059 

Z = d(1 − 0,4. α) = 0,27(1 − 0,4 × 0,059) = 0,2636 m 

Z = 26,36cm 

μbu = 0,032 < 0,186εs = 10‰ 

σs =
fe
γs
=
400

1,15
= 347,8 MPa 

 Section d’armature tendue 

As =
Mu

σs × Z
=

9,54 × 10−3

347,8 × 0,2636
= 1,04cm2 

 Condition de non fragilité 

A s A
min

=max








e

t

f

f
db

hb 28...23.0,
1000

.
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2

min
65,0

400

1.2
272023.0,

1000

3020
max cmA 












  

)........(..........65,0min04,1 22 CVcmAcmAs   

-On choisit : 3T12 soit 3,39 cm
2

 

III.6.5. Armatures transversales 

Valeur de l’effort tranchant : : KNTVu 48,39  

Valeur de la contrainte tangentielle : u  

Mpa
db

Vu
u 73,0

3730

1048,39

.





  

Valeur limite de la contrainte tangentielle : u  

  MpaMpafcu 5,24,10,0min 28   

 Vérification 

.................................................5,273,0 VCMpauu    

 Calcul des armatures transversales 

       D'après le  "BAEL91 modifié  99"le diamètre des armatures transversales est de : 

2

2
22

min

01.2502.04.

502.0
4

8.014.3

4

.

8

57.812,
20

200
,

35

300
min,

20
,

35
min

cmAmA

cmA

mm

mmmm
bh

ttt

t
t

t

lt




































 

 Espacement des armatures transversales 

     1............3,2440;279,0min40;.9,0min cmcmcmdSt   

Valeur de 0  : 

   Il n’ya pas reprise de bétonnage 

   La fissuration est peu nuisible 

   Donc :  1...........63.011,23.0 ..3.0
tj

0 Mpakf 
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 Condition de non fragilité 

0
min

min

2.01
0.01

. 20 10

1 1 0,43
.max ,0,4 .max ,0,4 0,005

2 400 2

0,01 0,005.....................................................................

t
t

t

t

e

t t

A

b S

Mpa Mpa
f

CV






 

  


   
     

  

   

 

III.6.6. Vérification à E.L.S 

1. Sur appuis 

239,3.75,9 cmAmknM sa 
 

 Position de l’axe neutre 

   
 

 
cm

AA

AdAdb

b

AA
y

s

ss 45,91
39,35,7

39,33730
1

20

39,315
1

'.5.7

''...
1.

'.15
2














































  

 Moment d’inertie 

        42
3

22
3

01,2410145,93739,315
3

45,930
''...15

3
cmIydAydA

yb
I s 







40,0
01,24101

1075,9 3





I

M
K a

MPa/cm 

 Calcul des contraintes 

 Contrainte de compression dans le béton 

MpayKb 82,345,940,0. 


  

 Contrainte dans les armatures tendues 

    Mpaydkna 3,10545,93740,015.. 
 

 Vérifications 

-Etat limite de compression du béton 

 VCMpaMPa bb ............................................................1582,3'    

-Etat limite d’ouverture des fissures 

La fissuration est peut nuisible donc aucune vérification à faire. 

2.En travée 

239.3.87,4 cmAmknM st 
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 Position de l’axe neutre 

   
 

 
cm

AA

AdAdb

b

AA
y

s

ss 45.91
39.35.7

39.33730
1

30

39.315
1

'.5.7

''...
1.

'.15
2
















































 

 Moment d’inertie 

        42
3

22
3

01.2410145.93739.315
3

45.930
''...15

3
cmIdyAydA

yb
I s 







202.0
01,24101

1087,4 3





I

M
K t

MPa/cm 

 Calcul des contraintes 

Contrainte de compression dans le béton 

MpayKb 91,145,9202,0. 


  

Contrainte dans les armatures tendues 

    Mpaydkna 18,5345.937202,015..   

 Vérifications 

-Etat limite de compression du béton 

 VCMpaMPa bb ............................................................1591,1'    

-Etat limite d’ouverture des fissures 

-La fissuration est peut nuisible donc aucune vérification à faire. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.6.5 :Schéma de ferraillage de poutre palière. 

 
 

 

 

Figure III.14.  Ferraillage de la poutre palière en appuis 

Cadre en T8/ e 

=10cm 

            3T12 

            3T12 

            30 cm 

 

    Etrier en T8 

40cm 



 

 

Chapitre IV 
Etude dynamique en zone 

sismique 
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Chapitre IV : étude dynamique en zone sismique 

 

IV.1.Introduction  

    Les tremblements de terre ont présenté depuis toujours un des plus graves désastres pour 

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

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

Parfois, les dommages sont comparables à un budget national annuel pour un pays, surtout si 

ses ressources sont limitées. 

   Une catastrophe sismique peut engendrer une grave crise économique, ou au moins une 

brusque diminution du niveau de vie dans toute une région pendant une longue période. 

L’une des questions qui se posent est : Comment limiter les endommagements causés aux 

constructions par le séisme ? 

    Il est donc nécessaire de construire des structures résistant aux séismes en zone sismique 

la présente étude est faite en modélisant la structure en tridimensionnel 3D avec le logiciel 

ETABS 2009. 

IV.2.Objectif de l’étude dynamique 

    L’objectif initial d’étude dynamique d’une structure est la détermination des 

caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de Vibrations libre non amortie 

(V.L.N.A). 

   L’étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente, est souvent très complexe à 

cause du nombre de fonctions et éléments existants dans une structure. C’est pour cela qu'on 

fait souvent appel à des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment le problème 

pour pouvoir l’analyser. 

    La présente étude est faite en modélisant la structure en tridimensionnel 3D avec le logiciel 

ETABS 2009. 

IV.3.Présentation de logiciel l'ETABS  

    L'ETABS est un programme structural basé sur la méthode des éléments finis autonome 

pour l'analyse et la conception des structures civiles .il offre une interface utilisateurs intuitive 

portant puissante avec beaucoup d'outils pour faciliter la construction rapide et précise des 

modèles avec les techniques analytique sophistiquées requise pour faire les projets les plus 

complexes 

    Nom du programme:( Extented 3d analyses of building systèmes),Ce dernier est un logiciel 

qui permet de modéliser et d'analyser les bâtiments., les caractéristiques principales d'ETABS 

sont: 



Chapitre IV :                                                     Etude dynamique en zone sismique  
 

 Page 62 
 

- L'ETABS est un logiciel de calcule conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments 

grâce à une interface graphique unique. Il offre des nombreuses possibilités pour l'analyse 

statique et dynamique Q. 
- Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non linière des matériaux ainsi 

que le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différant es 

réglementation en vigueur à travers le monde de plus de par sa spécificité pour le calcul 

des bâtiments; l'ETABS offre un avantage certain par rapport au codes de calcul à 

utilisation plus étendue. En effet grâce à ces diverses fonction il permet une descente de 

charges automatique et rapide ; un calcul automatique du centre de masse et de rigidité. 

Ainsi que la prise en compte implicite d'uneéventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce 

logiciel utilise une terminologie propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, 

linteau . . etc) 
- L'ETABS permet également le transfert de donnée avec d'autres logiciels 
- Modélisation mathématique par la méthode des élément finis 

IV.4.Modélisation  

 

IV.4.1.Modélisation mathématique par la méthode des éléments finis  

     La modélisation revient à représenter un problème physique possédant un nombre infini de 

degré de liberté (DDL) par un modèle ayant un nombre fini de DDL, et qui reflète avec une 

bonne précision les paramètres du système d’origine à savoir : la masse, la rigidité et 

l’amortissement [5]. 

     En d’autres termes ; La modélisation est la recherche d’un mécanisme simplifié qui nous 

rapproche le plus possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus 

correctement possible de la masse et de la rigidité de tous les éléments de la structure. 

IV.4.2. Détermination des fréquences et modes propres  

     Une structure classique idéale est dépourvue de tout amortissement de sorte qu’elle peut 

vibrer indéfiniment sans qu’il soit nécessaire de lui fournir de l’énergie. Ce comportement est 

purement théorique en raison de l’existence inévitable des frottements qui amortissent le 

mouvement. 

      L’équation du mouvement d’un système se déplaçant librement sans 

amortissement s’écrit :  

           0 txKtxM    …………………………………………...     (1) 
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Où :  

   xx ,  : représentent respectivement le vecteur des accélérations et le vecteur des 

déplacements 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 vibrations libres non amorties 

(VLNA), nous fournie les propriétés dynamiques les plus importantes de ce système, qui sont 

les fréquences propres et modes propres.  

      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 : 

 

        tAtx sin2 ………………………………………….…. (3) 

 

En reportant les équations (2) et (3) dans l’équation (1), on aura : 

         0sin2   tAMK ………………………………………. (4) 

 

   Cette équation doit être vérifiée quelque 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 de solution non nulle que si le déterminant de la matrice 

carrée s’annule. 

D’où :  

0]][]det[[ 2  MK    ……………………………………………...…. (6) 

 

   L’expression ci-dessus est appelée " Equation caractéristique  ". 
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   En développant l’équation caractéristique, on obtient une équation polynomiale de degré 

(2N) en ( ). 

   Les N 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 est appelé le mode fondamental (1<2<... <n). 

  A chaque pulsation propre, correspond une forme d’oscillation appelée mode propre  
j

A  

ou forme modale. 

  Lors d’une analyse dynamique d’une structure, il est indispensable de trouver la 

modélisation adéquate de cette dernière. Le bâtiment étudié présente des irrégularités dans son 

plan. 

  Par ailleurs, vu la complexité et le volume de calcul que requiert l’analyse du bâtiment, 

l’utilisation de l’outil informatique et s’impose.   

 

IV.4.3. Modélisation de la rigidité  

   La modélisation des éléments constituants le contreventement (rigidité) est d’effectué 

comme suit : 

 Chaque poutre et chaque poteau a été modélisé par un élément fini de type 

     " Frame "(Poteaux- Poutres) à deux nœuds. 

1-chaque nœud possède 6 degrés de liberté (trois translations et trois rotations). 

 Les voiles sont modélisés par des éléments " Shell "à plusieurs nœuds (rectangulaire).  

 

IV.4.4.Modélisation de la masse  

 La masse volumique attribuée au matériau constituant les poteaux et les poutres est 

prise égale à celle du béton armé à savoir 2,5t/m3. 

  La masse de l’acrotère et des murs extérieurs (maçonnerie) a été repartie linéairement 

aux niveaux des poutres principales correspondants à leur emplacement. 

 

IV.4.5. Caractéristiques géométriques et massiques de la structure  

    La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de chaque 

élément de la structure (acrotère, poteaux, poutres, planchers, escaliers, voiles, maçonneries et 

balcons). 
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    Les coordonnées du centre de masse sont données par : 








i

ii

G

i

ii

G
M

YM
Yet

M

XM
X  

Avec : 

Mi : La masse de l’élément « i » du niveau considéré. 

Xi , Yi : Coordonnées du centre de gravité de l’élément « i » par rapport au repère global. 

 

Remarque : 

  Il y a lieu de rappeler que l’ETABS calcule et affiche automatiquement les deux (02) 

facteurs cités précédemment (centre de masse, masse totale de l'étage) lorsque le plancher est 

réalisé par un diaphragme. 

IV.5. Etude sismique  

IV.5.1.introduction  

     Notre structure étant implantée en zone sismique III et vu les dégâts énormes que peut 

engendrer un séisme, une étude sismique s’impose. Ainsi, le calcul d’un bâtiment vis à vis du 

séisme repose sur l’évaluation des 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 qui utilise une approche dynamique basée sur le principe de 

la superposition modale. 

IV.5.2. Choix de la méthode de calcul  

    En Algérie, la conception parasismique des structures est régie par un règlement en vigueur 

à savoir le (RPA ,1999). 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 méthode statique équivalente. 

2- La méthode d’analyse modale spectrale. 

3- La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme. 

Selon le (RPA ,1999) La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans le cas du 

bâtiment étudié, 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. 
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 Méthode dynamique modale spectrale  

 

A-  Principe de la méthode  

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

engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse 

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

B- Modélisation  

La modélisation se fait à l’aide de logiciel ETABS est un logiciel presque identique au 

(SAP, 2000) sauf qu’il est spécial bâtiment, Pour cela, le model choisi prend en 

considération les éléments de la structure selon le concept suivant : 

 Les poutres, les poteaux seront modélisées par des barres ‘FRAME’ 

 Les voiles sont modélisées par des éléments ‘SHELL’ 

 Les planchers autant une rigidité infinie dans leur plan, cela se fait en leur assignant un 

élément ‘DIAPHRAGME’ 

 La masse de chaque étage est prise concentrée au niveau du centre de gravité du 

plancher. 

C-Le spectre de réponse de calcul  

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

 A : Coefficient d’accélération de la zone   

 η : Facteur de correction d’amortissement : 

η = √
7

2 + 𝜉
≥ 0.7 

 𝜉 :pourcentage d’amortissement critique  
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 𝑇1 , 𝑇2 :périodes caractéristiques associées à la catégorie de site 

 

 

2et T 1Valeur de T:IV.1Tableau  

Site S1 S2 S3 S4 

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

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

 

 R : Coefficient de comportement de la structure 

 Q : Facteur de qualité Le facteur de qualité est égal à 1 additionné à la somme de 

pénalités selon que les critères de qualité sont satisfaits ou non : 

𝑄 = 1 + ∑ 𝑃𝑞

5

1

 

Ces pénalités sont rappelées dans le tableau (tableau IV.1) suivant : 

Tableau IV.2 : Détermination du facteur de qualité Q de la structure 

 Critère Suivant X Suivant Y 

Observé Valeur Observé Valeur 

1 Condition minimales sur les 

files de contreventement 

oui 0 oui 0 

2 Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05 

3 Régularité en plan Oui 0 Non 0 

4 Régularité en élévation Oui 0 Oui 0 

5 Contrôle de la qualité des 

matériaux 

Non 0,05 Non 0,05 

6 Contrôle de la qualité  Non oui Oui 0,1 
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Pour notre structure on a :  

 

 

 

 

 

Le spectre de réponse de notre structure est donnée par la Figure IV.1 suivant : 

 

Figure IV.1.Spectre de réponse. 

 Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente : 

soit : 

𝑉 =
𝐴 𝐷 𝑄

𝑅
𝑊 

avec :  

A ,Q et R sont indiqué à la page précédant 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est en fonction de la catégorie du site, du 

facteur de correction d’amortissement  et de la période T de la structure. 

 la période de la structure 

     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.   

Zone G 

d’usage 

A R T1 T2 Q 𝝃 𝛈 

IIb 2 0,25 3,5 0,15 0,40 1,2 7 1 
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    Les formules empiriques à utiliser selon le RPA99/version 2003 sont : 

 

𝑇 = 𝑚𝑖𝑛 {
𝑇 = 0.09

ℎ𝑁

√𝐿𝑥,𝑦

𝑇 = 𝐶𝑇 × ℎ𝑁
3/4

 

            𝐶𝑇 = 0,05 

 

ℎ𝑁 : Hauteur mesurée en mètre à partir de la structure jusqu’au dernier niveau. 

ℎ𝑁 = 28,56 𝑚 

Lx,y: est la dimension du bâtiment  mesurée a sa base dans la direction de calcul considéré   

𝐿𝑥 = 27,50𝑚 

𝐿𝑦 = 22,60𝑚 

 

Suivant X 

𝑇 = 𝑚𝑖𝑛 {
𝑇 = 0.09

28,56

√27,5
= 0.55 𝑠

𝑇 = 0.05 × 28,563/4 = 0.61 𝑠

 

 

 

Suivant Y 

 

𝑇 = 𝑚𝑖𝑛 {
𝑇 = 0.09

28,56

√22,60
= 0.50 𝑠

𝑇 = 0.05 × 28,563/4 = 0.61 𝑠

 

 

  Donc on prend : 

 

{
𝑇𝑥 = 0.55 𝑠
𝑇𝑦 = 0.50 𝑠 

 

 facteur de correction d’amortissement  

 = 1 

 

                  𝑫 = {

𝟐. 𝟓𝛈

𝟐. 𝟓(
𝑻𝟐

𝑻
)𝟐/𝟑

𝟐. 𝟓(
𝑻𝟐

𝟑.𝟎
)𝟐/𝟑(

𝟑.𝟎

𝑻
)𝟓/𝟑

𝟎 ≤ 𝑻 ≤ 𝑻𝟐

𝑻𝟐 ≤ 𝑻 ≤ 𝟑. 𝟎𝒔
𝑻 ≥ 𝟑. 𝟎𝒔
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Or  

𝑇2 ≤ 𝑇𝑥𝑒𝑡𝑇𝑦 ≤ 3.0𝑠𝐷 = 2.5 (
𝑇2

𝑇
)

2/3

 

{
𝐷𝑥 = 2.5  1(

0.40

0.55
)2/3 = 2.02𝑚

𝐷𝑦 = 2.5  0.764(
0.40

0.50
)2/3 =  2.15𝑚

 

 

IV.6. Résultante des forces sismiques de calcul 

    La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs 

modales ne doit pas être inférieure 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  

Si Vt<0,8V , il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacement, 

moments….) dans le rapport : 

r= 0,8V/Vt 

IV.6.1. Résultats de l’analyse dynamique du modèle  

IV.6.1.1 .première modèle (portique auto-stable). 

Les figure IV.1et IV.2 représente respectivement une vue en plan et une vue 3D 

 

                          Figure.IV.2 : Vue en plan de la structure sur ETABS. 
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Figure IV.3. Image 3D de la structure sur ETABS. 

 

 Caractéristiques dynamiques propres du model 

Les figures IV.4 ; IV.5 et IV.6 représente les modes vibration obtenus après la modélisation 

et l’analysé de notre premier modelé portique autos stable. 

 

Mode 1 :Translation suivant y 
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Mode 2 :Translation suivant x 

 

Mode 3 : rotation suivant z-z 

Tableau IV.3 : période et facteurs de participation massique du modèle 

Mode Period UX UY SumUX SumUY 

1 1,093302 0,0138 71,5874 0,0138 71,5874 

2 0,988803 61,2515 0,0991 61,2654 71,6865 

3 0,946787 13,0576 0,1627 74,323 71,8491 

4 0,377845 0,0014 13,6866 74,3243 85,5358 

5 0,346733 10,8406 0,0084 85,1649 85,5442 

6 0,334465 2,3847 0,0118 87,5497 85,5559 

7 0,2295 0 5,8706 87,5497 91,4265 

8 0,206335 2,4603 0,0001 90,01 91,4266 
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 Constatations : 

L’analyse dynamique de la structure a conduit à : 

 une période fondamentale :T=1,09 s 

 une participation massique dépasse le seul des 90% à partir de 8èmemode. 

 Le 1èr mode est un mode de translation suivant y . 

 Le 2èmemode est un mode de translation suivant x 

 Le 3èmemode est un mode de rotation 

 

 Vérification des périodes  

Les valeurs de T, calculées à partir d’ETABS ne doivent pas dépasser celles estimées à 

partir des formules empirique appropriées de 30% selon le (RPA, 1999) 

 T : période fondamentale suivant les deux directions on utilise la formule : 

𝑇 = 𝑚𝑖𝑛 {
𝐶𝑇 . ℎ𝑁

3/4

0,09. ℎ𝑁/√𝐷
 

Avec :  

 hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier 

niveau (N) 

 Ct : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage. 

 D : la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considérée. 

D’après le (RPA, 1999) CT= 0,05 

Les résultats de la vérification des périodes présentés dans le(Tableau VI.4) 

 

Tableau IV.4 : Vérification des périodes  

 Trpa TETABS 1,3 x Trpa TETABS 1,3 x Trpa 

X 0,55 1 ,09 0,715 CNV 

Y 0,50 0,98 0,65 CNV 

 

dans le model on a d’ajouté des voiles de contreventement de 20 cm d’épaisseur dans les deux 

directions. 
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figure IV.7 :Vue en plan. 

 

a- mode de vibration  

Les figure IV.7 m’entre une vue en plan du deuxième modelé portique contreventée par des 

viols ou la disposition des voile été illustrée. 

 
Mode 1 :Translation suivant x 
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Mode 2 : Translation suivant y 

 

 
Mode 3 :rotation suivant z-z 
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Tableau IV.5 : Participation massique dans les deux sens 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2- les modes 1-2-3 représente les modes de vibration des trois premiers modes : 

      - Le 1èr mode est un mode de translation parallèlement à x-x.  

      - Le 2èmemode est un mode de translation parallèlement à y-y. 

                  - Le 3èmemode est un mode de rotation parallèlement à z-z. 

Vérification des périodes  

Les résultats de la vérification des périodes sont présentés dans le(Tableau IV.6) 

 

Efforts tranchant à la base dans les 02 sens globaux fournis par ETABS : 

 

{
𝐕𝐭𝐱 = 2823,18
𝐕𝐭𝐲 = 2881,75

 

Verification de l’effortsismique 

{
 𝐕𝐭𝐱 = 𝟐𝟖𝟐𝟑, 𝟏𝟖 > 0.8 × Vx = 3395.09 … … … … … … … … . . … … … … … … . . 𝐶𝑁𝑉

𝐕𝐭𝐲 = 2881,75 > 0.8 × Vy = 3613,60 … … … … … … … … … … … … … … … … … 𝐶𝑁𝑉
 

 

Vt< 0.80 V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse dans le rapport 0.8 V/Vt. 

𝒓𝒙 =
𝟎. 𝟖𝑽𝒙

𝑽𝒕𝒙
=  𝟏, 𝟐𝟎 

Pk hk VY Δy y x 0,1 

35543,31 4,08 3060,74 0,327 0,0093 oui 

30170,37 3,06 2962,01 0,38 0,0126 oui 

25885,92 3,06 2808,23 0,17 0,0051 oui 

21601,47 3,06 2590,13 0,123 0,0034 oui 

17567,94 3,06 2302,29 0,04 0,0010 oui 

13534,41 3,06 1936,83 -0,032 -0,0007 oui 

9547,93 3,06 1488,98 -0,083 -0,0017 oui 

5561,45 3,06 952,96 -0,11 -0,0021 oui 

1622,01 3,06 278,44 -0,102 -0,0019 oui 

 Trpa TETABS 1,3 x Trpa TETABS≤1,3 x Trpa 

X 0,55 0,65 0.715                CV 

Y 0,50 0,57 0.65                 CV 
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𝒓𝒚 =
𝟎. 𝟖𝑽𝒙

𝑽𝒕𝒙
=  𝟏, 𝟐𝟓 

 

c. Vérification des déplacements latéraux inters étages : 

D’après l’article 4.4.3. du RPA99/2003, le déplacement horizontal de chaque niveau « k » 

de la structure est calculé comme suite :  

δk = R × δek 

δek : déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion)  

R    : coefficient de comportement (R = 3,5) 

Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1» est égale 

Δk = δk − δk – 1 

Après calcul nous obtiendront les résultats illustrés dans le tableau ci-après : 

 

Tableau IV.8 :Vérification des déplacements inter-étages sens X  

Story H R 
 

 

 

 0.01 he Obs 

RDC 4,08 4 0,305 1,0675 

 

0,305 40,8 Vérifiée 

ET1 3,06 4 0,658 1,2355 0,353 30,6 Vérifiée 

ET2 3,06 4 0,827 0,5915 0,169 30,6 Vérifiée 

ET3 3,06 4 0,948 0,4235 0,121 30,6 Vérifiée 

ET4 3,06 4 0,989 0,1435 0,041 30,6 Vérifiée 

ET5 3,06 4 0,975 -0,049 -0,014 30,6 Vérifiée 

ET6 3,06 4 0,911 -0,224 -0,064 30,6 Vérifiée 

ET7 3,06 4 0,825 -0,301 -0,086 30,6 Vérifiée 

ET8 3,06 4 0,739 -0,301 -0,086 30,6 Vérifiée 
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Tableau IV.9 :Vérification des déplacements inter-étages sens Y 

Story H R 
 

 

 

 

0.01 he Ods 

RDC 4,08 4 0,327 

 

1,1445 0,327 40,8 Vérifiée 

ET1 3,06 4 0,707 1,33 0,38 30,6 Vérifiée 

ET2 3,06 4 0,877 0,595 0,17 30,6 Vérifiée 

ET3 3,06 4 1 0,4305 0,123 30,6 Vérifiée 

ET4 3,06 4 1,04 0,14 0,04 30,6 Vérifiée 

ET5 3,06 4 1,008 -0,112 -0,032 30,6 Vérifiée 

ET6 3,06 4 0,925 -0,2905 -0,083 30,6 Vérifiée 

ET7 3,06 4 0,815 -0,385 -0,11 30,6 Vérifiée 

ET8 3,06 4 0,713 -0,357 -0,102 30,6 Vérifiée 

 

 Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ 

L’effet P-Δ (P-delta) représente la tendance au renversement de la construction. 

Son aggravation sollicite particulièrement et de façon croissante les éléments porteurs 

périphériques. 

D’après l’article 5.9 du RPA99/2003, L’effet P-Δ peuvent être négligés dans le cas des 

bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

Ɵ = Pk × Δk / Vk × hk ≤ 0,10 

 

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus  

du niveau "k" 

𝐏𝐤 = ∑ 𝐖𝐆𝐢 + 𝛃𝐖𝐐𝐢

𝐧

𝐢=𝐤
 

Vk : effort tranchant d’étage au niveau "k"  

𝐕𝐤 = ∑ 𝐅𝐢

𝐧

𝐢=𝐤
 

Δk : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » 

hk : hauteur de l’étage « k ». 
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Les résultats des calculs sont illustrés dans le tableau ci-après : 

Tableau IV . 10.Vérification de l’effet P-  sens X  

 

Pk hk VX Δx x x 0,1 

35543,31 4,08 2855,28 0,305 0,0093 oui 

30170,37 3,06 2756,3 0,353 0,0126 oui 

25885,92 3,06 2610,5 0,169 0,0055 oui 

21601,47 3,06 2410,06 0,121 0,0035 oui 

17567,94 3,06 2146,3 0,041 0,0011 oui 

13534,41 3,06 1813,93 -0,014 -0,0003 oui 

9547,93 3,06 1403,55 -0,064 -0,0014 oui 

5561,45 3,06 913,48 -0,086 -0,0017 oui 

1622,01 3,06 276,75 -0,086 -0,0016 oui 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

Chapitre V 
Ferraillage des éléments 
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Chapitre V : Ferraillage des éléments structuraux 

V.1.Introduction 

   Le ferraillage des éléments résistants devra être conformément aux règlements en vigueur 

en l'occurrence le CBA 93et le RPA99 version 2003. 

   Nous allons étudier le ferraillage des éléments structuraux, à l'aide du Logiciel SOCOTEC. 

   Notre structure est composée essentiellement de trois éléments structuraux à savoir : 

1. Poteaux 

2. Poutres 

3. Voiles 

V.2.Hypothèses  

    Pour faciliter le calcul des quantités d’armatures  longitudinales nécessaires dans  les 

éléments structuraux, nous allons introduire les simplifications : 

     La section d’armatures dans les poteaux sera calculée pour chaque poteau, ce qui n’est pas 

le cas pour une étude destinée à l’exécution (où l’on adopte généralement le même ferraillage 

pour les poteaux du même niveau) ; 

     Les poutres seront ferraillées avec la quantité maximale nécessaire sur chaque niveau. 

     La section minimale à prévoir pour chaque élément est celle donnée par le règlement 

parasismique. 

V.3. Section minimales et maximales  

    Selon RPA 99 ver 2003Les  pourcentages  minimaux  et  maximaux  pour  chaque  type   

d'élément  sont  donnés dans le tableau suivant : 

Tableau V.1 : Sections minimales et maximales 

 

 

Elément 

 

Section minimale Section maximale 

Zone courante Zone  

de recouvrement 

Poteaux 0.9% 3.0% 6,0% 

Poutres 0.5% 4.0% 6,0% 

Voiles 

 

0.2% 

 

/ 

 

/ 
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V.3.1.Diamètre des barres  

    Pour les voiles le diamètre des barres utilisées ne doit pas dépasser le dixième de l'épaisseur 

des voiles [2], ce qui nous donne un diamètre maximal de 20mm. 

     D'après RPA 99 ver 2003 Le  diamètre  minimal  des  barres  longitudinales  est  de  12mm  

pour  les  poteaux  et  les poutres et de 10mm pour les voiles . 

V.4.Ferraillage des poteaux  

    Les poteaux sont des éléments structuraux verticaux, ils constituent des points d'appuis 

pour les poutres et jouent un rôle très important dans la transmission des efforts vers les 

fondations. 

    Les sections des poteaux sont soumises à la flexion composée (M, N), compression, et à  un 

moment fléchissant "M". 

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

 Section entièrement tendue SET. 

 Section entièrement comprimée SEC. 

 Section partiellement comprimée SPC. 

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

plus défavorables et dans les situations suivantes: 

Tableau V.2 : Caractéristiques du béton et de l'acier 

 

Situation Béton Acier 

b fc28  (MPa) bc (MPa) s fe (MPa) s (MPa) 

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

Accidentelle 1,15 25 18,48 1 400 400 

 

V.4.1. Recommandation selon RPA99 version 2003  

    D'après le RPA99 version 2003, pour une zone sismique IIb, les armatures longitudinales 

doivent être à haute adhérence, droites et sans crochet. 

 

 Leur pourcentage est limité par: 

%39,0 
B

As
             Zone courante (Z.C) 
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%69,0 
B

As              Zone de recouvrement (Z.R) 

Avec : 

As : La section d’acier. 

B : Section du béton [cm2]. 

 Le diamètre minimal est de 12mm. 

 La longueur minimale de 50Ø en zone de recouvrement. 

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

20cm. 

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

nodales. 

V.4.2.Combinaison d’action  

    En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les combinaisons suivantes: 

a. Selon CBA 93  

a.1. ELU:Situation durable  …………..   1,35G+1,5Q             

a.2. ELS:Situation durable …………..………..  G+Q        

 

b.  Selon RPA 99  

Situation accidentelle…………………….G+Q±E 

……..…………….. 0,8G±E 

Avec: 

G: Charges permanentes. 

Q: Surcharge d'exploitation. 

E: Action du séisme. 

    Les poteaux vont être calculés en flexion composée, en ne considérant que le plus grand 

moment desdeux moments orthogonaux agissant simultanément sur la section transversale du 

poteau 

       A partir de ces combinaisons, on distingue les cas suivants: 

1- Effort normal maximal et le moment correspondant ( corrMN ,max ). 

2-Le moment maximum  et l’effort correspondant  ( corrNM ,max ). 

       Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisie 
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Correspondra au maximum des trois valeurs (cas plus défavorable). 

Situation accidentelle  

 Combinaison :G+Q±E 

a- (Nmax, Mcorr) 

Tableau V.3: Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Nmax,Mcorr) 

ETAGE section Mcorr Nmax AS  

SUPER 

AS 

INFUR 

AS 

min(RPA) 

s-sol,RDC 60x60 203,13 1487,99 0 0 32,66 

1ere ,2eme 40x50 94,04 1217,56 0 0 24,12 

3eme,4eme 30x40 76,57 854,29 0 0 16,08 

5eme, 6eme 30x35 45,83 513,61 0 0 12,24 

7eme,8eme 30x30 22,3 189,29 0 0 12,24 

 

b- (Mmax, Ncorr) : 

Tableau V.4: Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Mmax, Ncorr) 

 

ETAGE Section Mmax Ncorr AS  

SUPER 

AS 

INFUR 

AS 

min(RPA) 

RDC 60x60 66,71 1487,99 0 0 32,66 

1ere ,2eme 40x50 177,104 2217,06 0 0 24,12 

3eme,4eme 30x40 192,518 1464,8 0 0 16,08 

5eme, 6eme 30x35 169,217 178,67 0 10,46 12,24 

7 eme, 8eme 30x30 134,898 113,44 0 10,28 12,24 

 

 Combinaison : 0,8G±E 

a-(Nmax,Mcorr)  

 

 

 

 



Chapitre V :                                                   Ferraillage des éléments structuraux                               
 
 

 

Page 85 
 
 
 

Tableau V.5: Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Nmax,Mcorr) 

ETAGE section Mcorr Nmax AS  

SUPER 

AS 

INFUR 

AS 

min(RPA) 

s-sol,RDC 60x60 4,31 -1,46 0 0,2 32,66 

1ere ,2eme 40x50 31,73 4,46 0 1,28 24,12 

3eme,4eme 30x40 38,93 55,89 0 1,57 16,08 

5eme, 6eme 30x35 25,22 48,61 0 1,09 12,24 

7 eme,8eme 30x30 8,15 15,67 0 0,43 12,24 

 b- (Mmax, Ncorr)  

Tableau V.6 :Ferraillages des poteaux situation accidentelle (Mmax, Ncorr) 

ETAGE Section Mmax Ncorr AS  

SUPER 

AS 

INFUR 

AS 

min(RPA) 

s-sol,RDC 60x60 48,29 -1,46 0 0 32,66 

1ere ,2eme 40x50 168,73 -14,79 0 0 24,12 

3 eme,4eme 30x40 182,55 -25,85 0 0 16,08 

5eme, 6eme 30x35 157,24 31,82 0 8,39 12,24 

7 eme, 8eme 30x30 113,61 43,29 0 9,06 12,24 

 

Situation durable  

 Combinaison 1,35G+1,5Q  

a-(Nmax,Mcorr) 

Tableau V.7 :Ferraillages des poteaux situation durable (Nmax,Mcorr) 

 

 

ETAGE section Mcorr Nmax AS  

SUPER 

AS 

INFUR 

AS 

min(RPA) 

s-sol,RDC 60x60 4,26 -193,72 0 0 32,66 

1ere ,2eme 40x50 5,80 1630,34 0 0 24,12 

3eme,4eme 30x40 5,43 1150,92 0 0 16,08 

5eme, 6eme 30x35 7,96 694,71 0 0 12,24 

7 eme,8eme 30x30 11,135 250,50 0 0 12,24 
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b- (Mmax, Ncorr) : 

 Tableau V.8 :Ferraillages des poteaux situation durable (Mmax, Ncorr) 

ETAGE Section Mmax Ncorr AS  

SUPER 

AS 

INFUR 

AS 

min(RPA) 

RDC 60x60 80,91 -163,72 0 0 32,66 

1ere ,2eme 40x50 84,63 -701,81 0 0 24,12 

3 eme,4eme 30x40 95,93 -474,34 0 0 16,08 

5eme, 6eme 30x35 99,6 -291,21 0 3,23 12,24 

7 eme, 8eme 30x30 89,37 -163,1 0 5,25 12,24 

 

V.4.3 Choix des armatures  

Tableau V.9:Choix des armatures des poteaux  

Etage Section As’ As As min As max  

(Z-C) 

As max choix As adop 

(cm2) (cm2) (cm2) (Z-R) (cm2) 

RDC 60x60 0 0 32,66 108 216 4T20+10T16 33,19 

1ere ,2eme 40x50 0 0 24,12 90,75 181,5 12T16 28,66 

3eme,4eme 30x40 0 0 16,08 75 150 8T16 24,39 

5eme,6eme 30x35 0 10.46 12,24 60,75 121,5 8T14 20,37 

7eme,8eme 30x30 0 10.28 12,24 48 96 8T14 17,1 

 

V.4.4.Vérification vis-à-vis de l’état limite de service  

     Les contraintes sont calculées à l’état limite de service sous (Mser ,Nser), puis elles sont 

comparées aux contraintes admissible données par : 

- Béton : 

MPafcbc 156,0 28   

- Acier : 

 Fissuration peu nuisible………Pasde vérification. 

 Fissuration préjudiciable  







 tjeess fffMin  110;5,0max,

3

2
 

 Fissuration très préjudiciable………… ss  8,0  
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Avec : 

η=1,6 pour les aciers H.A 

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc σs=201,63MPa. 

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants : 

 Combinaison : G+Q 

a- (Nmax,Mcorr) 

Tableau V.10 :Vérifications des contraintes pour les poteaux 

Niveau Section Mser Nser Sollicitation σs 

(MPA) 

σs‾ σbc 

(MPA) 

σbc‾ vérification 

(KN.m) (KN) (MPA) (MPA 

RDC 60x60 451,15 1,61 S,E,C 94,9 201,63 6.88 15 vérifier 

1.2 eme 40x50 392,19 1,79 S,E,C 83,2 201,63 7.37 15 vérifier 

3.4eme 30x40 276,53 1,60 S,E,C 73,2 201,63 7.09 15 vérifier 

5.6eme 30x35 162,64 2,30 S,E,C 74,2 201,63 6.64 15 vérifier 

7.8eme 30x30 50,86 2,42 S,E,C 70,3 201,63 5.89 15 vérifier 

b- (Mmax, Ncorr)  

Tableau V.11: Vérifications des contraintes pour les poteaux 

Nivea

u 

Sectio

n 

Mser Nser Sollicitati

on 

σs 

(MPA

) 

σs‾ σbc 

(MPA

) 

σbc‾ vérificatio

n (KN.

m) 

(KN) (MPA

) 

(MP

A 

RDC 60x60 58,125 -265,99 S,E,C 94,9 201,6

3 

4 15 vérifier 

1.2 eme 40x50 61,45 -514,15 S,E,C 83,2 201,6

3 

5 15 vérifier 

3.4eme 30x40 69,638 -347,32 S.P.C 73,2 201,6

3 

4,2 15 vérifier 

5.6eme 30x35 70,425 -293,87 S.P.C 74,2 201,6

3 

5,4 15 vérifier 
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7.8eme 30x30 64,864 -119,63 S.P.C 70,3 201,6

3 

5.1 15 vérifier 

 

V.4.5Vérification de l’effort tranchant  

a-Vérification de la contrainte de cisaillement :        

                      Il faut vérifier que : u
u

u
bd

T
  [3] 

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. 

u  : Contrainte limite de cisaillement du béton. 

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

* Selon le CBA 93 : 

 MPafMin cu 5,13,0 28  ……………………Fissuration peu nuisible. 

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

* Selon le RPA 99 version 2003  : 

28cdu f   

ρd=0,075……………….si l’élancement λ≥5 

ρd=0,040……………….si l’élancement λ<5 

Avec : 

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. 

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant : 
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Tableau V.12 : Vérification de la contrainte de cisaillement pour les poteaux 

Niveau Section Tu 

(KN) 

τu  

(MPA) 

λ ρd τu‾RPA τu‾BAEL vérification 

(MPA) (MPA) 

RDC 60x60 24,85 0,07 16,48 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

1 40x50 30,45 0,1 16,44 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

2 40x50 32,1 0,117 16,44 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

3 30x40 34,01 0,13 18,09 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

4 30x40 40,48 0,17 18,09 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

5 30x35 34,39 0,18 20,09 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

6 30x35 42,18 0,23 20,09 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

7 30x30 34,47 0,24 22,61 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

8 30x30 38,4 0,25 22,61 0,075 1,875 2,5 Vérifiée 

 

V.4.6. Ferraillage transversal des poteaux  

   Les armatures transversales sont déterminées à partir des formules du RPA99 version 2003, 

elles sont données comme suit : 

* Selon le RPA99 version 2003 : 

e

ua

t

t

hf

T

S

A 
  

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. 

ρa=2,5……………….si λg≥5 

ρa=3,75……………...si λg<5 

λg : Espacement géométrique. 

 L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit : 
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 t ≤ Min (10∅l, 15cm) en zone I et II 

St≤10cm………………………...Zone nodale (zone IIb). 

t'≤ 15 ∅l en zone I et II 









 lt

hb
MinS 10;

2
;

2
…………..Zone courante (zone IIb). 

Øl : Diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

 La quantité d’armatures transversales minimale 
bS

A

t

t en (%) est donnée comme suite : 















53lim

3................%.........8,0

5................%.........3,0

g

g

g

sisprécédenteitesvaleurslesentreionInterpolat

si

si







 

λg : L’élancement géométrique du poteau 











a

L f

g  

a : Dimension de la section droite du poteau. 

Lf : Longueur du flambement du poteau. 

Pour les armatures transversales fe=400MPa (FeE400). 

Le tableau suivant rassemble les résultats des espacements maximums des poteaux : 

 

Tableau V.13 :Espacements maximales selon RPA99 

 

Niveau Section barres Фl (mm) St (mm) 

Z . N Z . C 

RDC 60x60 4T20+10T16 16 10 15 

1 et 2 eme 40x50 12T16 16 10 15 

3 et 4eme 30x40 8T16 16 10 15 

5 et6eme 30x35 8T14 14 10 15 

7 et8eme 30x30 8T14 14 10 15 

 

 Le choix des armatures transversales est regroupé dans le tableau suivant : 
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Tableau V.14 :Choix des armatures transversales pour les poteaux 

 

Niveau Section Lf Λg ρa Tu max Zone St  Atcal choix As ado 

(KN) (mm) (cm2) (cm2) 

RDC 60*60 2,856 4,76 3,75 24,85 N 10 0,57 4T10 3,14 

C 15 0,85 4T10 3,14 

1 et 

2eme 

40*50 2,611 4,74 3,75 32,1 N 10 0,8 4T10 3,14 

C 15 1,21 4T10 3,14 

3 et 

4eme 

30*40 2,611 5,22 3,75 40,48 N 10 1,01 4T10 3,14 

C 15 1,52 4T10 3,14 

5 et 6 
eme 

30*355 2,611 5,8 3,75 42,18 N 10 1,06 4T10 3,14 

C 15 1,59 4T10 3,14 

7 et 

8eme 

30*30 2,611 6,52 3,75 38,4 N 10 0,96 4T10 3,14 

C 15 1,44 4T10 3,14 

     

 

V.4.7. Longueur de recouvrement  

La longueur minimale de recouvrement est de : 

Lr=40Øl en zone IIb, est regroupé dans le tableau suivant 

Tableau V.15 : La longueur de recouvrement 

Les barres 12 14 16 20 

Le choix (mm) 480 560 640 800 

 

 
 

Poteau de RDC 

 

 

 
 

  

Poteau de 1ere et 2eme étage 
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Poteau 3eme et 4eme étage 

 

 

 

 

 
Poteau 5eme et 6eme étage 

 
Poteau 7eme et 8eme étage 

 

 

Figure V.1 : Ferraillage des poteaux. 

V.5.Ferraillage des poutres  

   Les poutres sont des éléments en béton armé à ligne moyenne rectiligne coulées, qui permet 

l’acheminement des charges, surcharges et effort amenant des planches aux éléments 

verticaux de contreventement, on distingue les  poutres principales qui constituent des appuis 

aux poutrelles, et les poutres secondaires qui assurent le chaînage, disposées parallèlement 

aux poutrelles.   

    L’étude des poutres sera effectuée en tenant compte des efforts internes données par 

logicielle de calcul ETABS, en tenant compte des sollicitations les plus défavorables qui 

résultent des combinaisons présentées par le RPA99/version 2003 et le BAEL 91. 

1. Situation durable ELU  :…………….1, 35G+1,5Q. 

         2.   Situation accidentelle    : ……………G+Q+Ex 

         3.   Situation accidentelle    : ……………G+Q+Ey 

      Les poutres sont  étudiées en flexion simple, elles sont sollicitées par des moments 
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fléchissant et des efforts tranchants.  

Poutres principales (30x45) cm². 

Poutres secondaires (30x40) cm². 

 Pour le ferraillage on doit respecter les pourcentages d’acier donnés par  RPA99/version 

2003 en zone IIb. 

 

V.5.1.Recommandations selon RPA99 version 2003 

1- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 

poutre est de 0.5% en toute section. 

2- Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

 4% en zone courante. 

 6% en zone de recouvrement. 

3- La longueur minimale de recouvrement est de 50Ø en zone III. 

4- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

V.5.2 .Calcul de ferraillage  

Pour le calcul des armatures nécessaires dans les poutres, nous avons considéré les portiques 

suivants les deux sens : 

 Sens porteur. 

 Sens non porteur. 

Les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants : 

1-Sens porteur  

a. Situation durable 

 Combinaison  1.35G+1.5Q 

Tableau V.16 :  Ferraillage des poutres porteuses (situation durable)  

Niveau Section Position M max(Kn.m) As (cm2) As’(cm2) 

RDC 30 x 45 Travée  81.404 5.92 0 

Appui -162.234 12.73 0 

1,2 et 3
éme

 30 x 45 Travée  59.54 4.26 0 
Appui -126.269 9.56 0 

4,5 et 6
éme

 30 x 45 Travée  72.849 5.26 0 

Appui -196.828 16.06 0 

 7,8 et 9
éme

 30 x 45 Travée  97.595 7.2 0 

Appui -215.287 17.98 0 
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       b.Situation accidentelle : G+Q+Ex 

Tableau V.17 : Ferraillage des poutres porteuses (situation accidentelle)  

Niveau Section Position M max(Kn.m) As(cm2) As’(cm2) 

RDC 30 x 45 Travée  59.54 3.66 0 

Appui -128.288 8.24 0 

1,2 et 3
éme

 30 x 45 Travée  77.64 4.83 0 
Appui -220.288 15.14 0 

4,5 et 6
éme

 30 x 45 Travée  97.576 6.14 0 

Appui -262.734 18.74 0 

 7,8 et 9
éme

 30 x 45 Travée  94.314 5.92 0 

Appui -267.786 18.83 0 

 

b.Situation accidentelle : G+Q+Ey 

Tableau V.18 : Ferraillage des poutres porteuses (situation accidentelle)  

Niveau Section Position M max(Kn.m) As(cm2) As’(cm2) 

RDC 30 x 45 Travée  59.54 3.66 0 

Appui -119.535 7.63 0 

1,2 et 3
éme

 30 x 45 Travée  53.893 3.3 0 

Appui 165.86 10.93 0 

4,5 et 6
éme

 30 x 45 Travée  63.489 3.91 0 

Appui -200.99 13.9 0 

 7,8 et 9
éme

 30 x 45 Travée  75.689 .4.7 0 

Appui -210.884 14.38 0 

 

V.5.3. Choix des armatures  

 

1- Sens porteur  

 

Tableau V.19: Choix des armatures pour les poutres principal  

 

Niveau Section Position As max 
Z.C 

As max 
Z.R 

As min 
RPA 

As cal 
(cm2) 

Choix As adp 
(cm2) 

RDC 30 x 45 Travée 54 81 6.75 5.92 3T16 6.03 

Appui 12.73 3T16+3T20 15.45 

1,2 et 3
éme

 30 x 45 Travée 54 81 6.75 4.83 3T16 6.03 
Appui 15.14 3T16+3T20 15.45 

4,5 et 6
éme

 30 x 45 Travée 54 81 6.75 6.14 3T20 9.42 

Appui 18.74 3T20+3T20 18.84 

7,8 et 9
éme

 30 x 45 Travée 54 81 6.75 7.2 3T20 9.42 

Appui 18.83 3T20+3T20 18.84 
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2-Sens non porteur  

a. Situation durable  

 Combinaison  1.35G+1.5Q 

Tableau V.20 : Ferraillage des poutres non porteuses (situation durable)  

Niveau Section Position M max(Kn.m) As(cm2) As’(cm2) 

RDC 30 x 40 Travée  5.685 0.44 0 

Appui -16.583 1.29 0 

1,2 et 3
éme

 30 x 40 Travée  17.801 1.41 0 
Appui -31.973 2.56 0 

4,5 et 6
éme

 30 x 40 Travée  29.881 2.39 0 

Appui -44.33 3.59 0 

 7,8 et 9
éme

 30 x 40 Travée  32.857 2.63 0 

Appui -47.742 3.86 0 

 

b. Situation accidentelle : G+Q+Ex  

Tableau V.21:Ferraillage des poutres non porteuses (situation accidentelle)  

Niveau Section Position M max(Kn.m) As(cm2) As’(cm2) 

RDC 30 x 40 Travée  6.544 0.44 0 
Appui -15.417 1.05 0 

1,2 et 3
éme

 30 x 40 Travée  31.643 2.19 0 

Appui -42.319 2.96 0 

4,5 et 6
éme

 30 x 40 Travée  44.483 3.1 0 
Appui -56.929 4.01 0 

 7,8 et 9
éme

 30 x 40 Travée  46.822 3.27 0 

Appui -60.673 4.28 0 

 

 

b.Situation accidentelle : G+Q+Ey 

Tableau V.22 :Ferraillage des poutres non porteuses (situation accidentelle)  

Niveau Section Position M max(Kn.m) As(cm2) As’(cm2) 

RDC 30 x 40 Travée  15.797 1.08 0 
Appui -26.732 1.84 0 

1,2 et 3
éme

 30 x 40 Travée  82.568 5.93 0 

Appui -95.109 6.9 0 

4,5 et 6
éme

 30 x 40 Travée  102.676 7.5 0 
Appui -118.458 8.78 0 

 7,8 et 9
éme

 30 x 40 Travée  100.133 7.3 0 

Appui -177.879 8.73 0 
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V.5.4 Choix des armatures   

 

2- Sens non porteur  

Tableau V.23 : Choix des armatures pour les poutres secondaires  

 

Niveau Section Position As max 

Z.C 

As max 

Z.R 

As min 

RPA 

As cal 

(cm2) 

Choix As adp 

(cm2) 

RDC 30 x 40 Travée 48 72 5.25 1.08 3T14+3T12 8.01 

Appui 1.84 3T14+3T12 8.01 

1,2 et 

3éme 

30 x 40 Travée 48 72 5.25 5.93 3T14+3T12 8.01 

Appui 6.9 3T14+3T12 8.01 

4,5 et 

6éme 

30 x 40 Travée 48 72 5.25 7.5 3T14+3T12 8.01 

Appui 8.78 3T14+3T14 9.24 

7,8 et 

9éme 

30 x 40 Travée 48 72 5.25 7.3 3T14+3T12 8.01 

Appui 8.73 3T14+3T14 9.24 

  

V.5.5.Condition de non fragilité  

 

 

 

Avec : 

ft28=2,1MPa ; fe=400MPa 

 

Tableau V.24 : Vérification de la condition de non fragilité  

 

Section (cm2) choisi

sA (min) (cm2) 
min

sA (cm2) Vérification 

30x45 7.7 1,46 Vérifiée 

30x40 4.52 1,30 Vérifiée 

 

V.5.6 .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 : 

 

∆𝑙 = 𝛼𝑙0∆𝑡…….(1) 

 

 =
∆𝑙

𝑙0
………(2) 

 

e

t
ss

f

f
bdAA 28min 23,0
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On substitue l’équation (2) dans l’équation (1), on obtient :  

 

= 𝛼∆𝑇 …….(3) 
 

La contrainte est évaluée par la loi de Hooke qui est valable que dans le domaine élastique, son 
expression est : 

 

𝜎 = 𝐸 . ………(4) 

 
On remplace les paramètres de l’équation (3) dans l’équation (4) on obtient : 
 

𝜎 = 𝐸. 𝛼. ∆𝑇………(5) 

 
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. 

 

{
𝜎𝑏 =

𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦 + 𝜎 < 𝜎𝑏̅̅ ̅ = 15MPA

𝜎𝑠 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
(𝑑 − 𝑦) + 𝜎 < 𝜎𝑠̅ = 240MPA

 

 
 

1- Sens porteur  

 

 Combinaison  G+Q 

 

Tableau V.25: Vérification des poutres principales  

 

Niveau Section Position Mser 

(kNm) 

σbc 

(MPa) 
bc  

(MPa) 

σs 

MPa 

s  

(MPa) 

vérification 

RDC 30 x 45 Travée  58.486 9.48 15 159,8 240 Oui 

Appui 116.56 9.59 180,2 
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1,2 et 3éme 30 x 45 Travée  53.019 4.11 15 134,8 240 Oui 

Appui 118.67 9.2 188,2 

4,5 et 6éme 30 x 45 Travée  52.878 4.1 15 147,3 240 Oui 

Appui 144.39 11.2 199,3 

7,8 et 9éme 30 x 45 Travée  71.3 4.55 15 141,6 240 Oui 

Appui 156.39 9.97 190,6 

 

 

      2-Sens non porteur  (30x40) 

 

 Combinaison  G+Q 

 

Tableau V.26: Vérification des poutres secondaires à l’ELS  

 

Niveau Section Position Mser 

(kNm) 

σbc 

(MPa) 
bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 
s  

(MPa) 

vérification 

RDC 30 x 40 Travée  4.167 0.66 15 27,5 201,63 Oui 

Appui 12.173 1.92 61,4 

1,2 et 3éme 30 x 40 Travée  12.814 1.51 15 67,4 201,63 Oui 

Appui 23.31 2.75 68,2 

4,5 et 6éme 30 x 40 Travée  32.296 2.46  100,2 201,63 Oui 

Appui 21.545 3.69 98,2 

7,8 et 9éme 30 x 40 Travée  23.767 2.72 15 115,9 201,63 Oui 

Appui 34.861 3.99 120,9 

 

 

V.5.7. vérification de l’effort tranchant 

 

a. 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 5,24;10,0 28    (Fissuration préjudiciable) 

Tableau V.27 : Vérification de la contrainte de cisaillement  

 

Niveaux Section 

(cm2) 

max

uT (kN) τu(MPa) 
u (MPa) Vérifié 

RDC 30x45 130.69 0.96 2,5 OK 

30x40 19.52 0.15 2,5 OK 

 

1,2 et 3éme 

 

30x45 117.15 0.86 2,5 OK 

30x40 14.75 0.12 2,5 OK 
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4,5 et 6éme 30x45 125.66 0.93 2,5 OK 

30x40 18.55 0.15 2,5 OK 

7,8eme 30x45 130.8 0.96 2,5 OK 

30x40 19.52 0.16 2,5 OK 

 

a. Calcul des armatures transversales  

 

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence et nuance 

FeE40 (fe=400MPa). 

 

 Selon le BAEL 91 modifié 99 [1] : 

 

































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




 

 Selon le RPA 99 version 2003 [2] : 





























couranteZone
h

S

nodaleZone
h

MinS

bSA

t

lt

tt

...........................................
2

.........................12;
4

003,0

  

 

Avec : 

cm
bh

Min lt 00,1
10

;;
35









   

On prend : Øt=8mm 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

 

TableauV.28:  Calcul des armatures transversales  

 

Sens Tu(kN) τu(MPa) BAEL91 RPA99 adp

tS

(cm) 

max

tA

(cm2) 

Choix 

St(cm) St(cm)ZN St(cm)ZC ZN ZC 

Porteur 130.8 0.96 36,45 11,25 22,5 10 20 1,8 4T8 

Non 

porteur 

19.52 0.16 28,35 8,75 17,5 8 15 1,35 4T8 
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V.5.8 .Recouvrement des armatures longitudinales  

 

Lr=50Ø (zone IIb). 

Lr : Longueur de recouvrement. 

On a : 

 Ø=20mm……………….Lr=100cm 

 Ø=16mm……………….Lr=80cm 

 Ø=14mm……………….Lr=70cm 

 Ø=12mm……………….Lr=60cm 

V.5.9 : Arrêt des barres  
 

  Armatures inférieures :
10

L
h   

4

MAXL
 Appuis en travée de rive.                     

Armatures supérieures :  h’  

5

MAXL
 Appuis en travée  intermédiaire. 

 

Avec : 

 

L=max(Lgauche ; Ldroite) 

 

 
 

Figure V.2 :Arrêt des barres. 

 

 

 

V.5.10. Vérification de la flèche  

 

Flèche totale : ffff ivT  . 

Tel que :        Poutre porteuse : )500.6(1.1
1000

5,01 mmLcm
L

f   

  Poutre secondaire : )54.5(9.5
1000

5.02 mmLcm
L

f   
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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. 

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 : 

 

 21

23

0 15
212

ydA
h

ybh
bh

I s 








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Tableau V.29 : Tableau récapitulatif du calcul de la flèche  

 

 Ms

er 

Kn

:m 

As 

(cm2) 

Y1 

(cm) 

Δ σs 

(MPa) 

λi λv µ I0 

(cm4) 

Ifi 

(cm4) 

Ifv 

(cm4) 

Poutre 

Porteu

se 

71.3 7,70 23,9 0,006

3 

228.63 3.33 1.33 0.4 198707

,5 

93729,9 129704,63 

Poutre 

non 

Porteu

se 

32.

92 

4.52 39.7 0.004

2 

202.31 3.39 2.38 0.5 436271

.8 

178070.

1 

478893.3 

 

Calcul des modules de déformation : 

 

 

 

 

 

 

 

-Calcul de la flèche due aux déformations instantanées (poutre porteuse): 

)00,5(40,4
10

2

1 mLmm
IE

lM
f

fii

ser
i   

 

- Calcul de la flèche due aux déformations différées :  

vérifiéemmfmmfff

mm
IE

lM
f

ivT

fvv

ser

v

.......................1.105.0

9.4
10

111

2

1




 

 

- Calcul de la flèche due aux déformations instantanées (poutre non porteuse): 

)80,4(57,1
10

2

2 mLmm
IE

lM
f

fii

ser
i   

 

- Calcul de la flèche due aux déformations différées :  

vérifiéemmfmmfff

mm
IE

lM
f

ivT

fvv

ser

v

........................2,695,1

52,3
10

222

2

2




 

 

  MPfE ci 20,3216411000 3

1

28 

  MPafE cv 87,108183700 3

1

28 
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Tableau V.30 :   récapitulatif  Vérification de la flèche. 

 

 

 

 

 

 

 

les poutres porteuses: 
 

 
 

 

 

 

 

RDC 

 

 
 

Section vf (mm) if (mm) f (mm) 
f (mm) Observation 

30x45 10,33 4,80 5,53 10,1 Vérifier 

30x40 3,52 1,57 1,95 5.9 Vérifier 
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 1ére à 3éme étage 
 

 
 

4ére, 8émeétage 

 
Figure V.3: Ferraillage des poutres porteuses. 

 

  

les poutres non porteuses : 
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 RDC 
 

 

 
 1ére à 6éme étage 

 

 
  

7ére, 8émeétage 

 

 

Figure V.4 : Ferraillage des poutres non  porteuses. 
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V.6 Ferraillage des voiles  

 

    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 

 

V.6.1 Méthode de ferraillage des voiles 

 

V.6.1.1Calcul des voiles par la méthode des contraintes  

 

V.6.1.1.1 Introduction  

  

    Pour le ferraillage des voiles, on devra calculer et disposer les aciers verticaux et les aciers 

horizontaux conformément aux règlements B.A.E.L 91et RPA 99. 

    L’apparition de logiciels modernes d’analyse de structure, utilisant la méthode des éléments 

finis pour modéliser et analyser les structures a considérablement aidé l’étude du comportement 

globale de la structure mais aussi, l’obtention directe des efforts et des contraintes (dans les 

voiles) en tout point de la structure facilite, après une bonne interprétation des résultats du 

modèle retenue, l’adoption d’un bon ferraillage (ou ferraillage adéquat). 

 

V.6.1.1.2 Méthode simplifiée basée sur les contraintes:(calcul des aciers verticaux) 

 

    Comme déjà dit, les voiles du Bâtiment sont sollicités en flexion composée. 

Les contraintes normales engendrées (S22) peuvent être soit des contraintes de compression ou de 

traction  

 

  

     1 -   Zone comprimée : 

Si > 0  → compression 

 

     2 -   Zone  tendue : 

 

Si <0  → traction 

 

Lorsqu’ une partie (zone) du voile est tendue, la contrainte de traction (moyenne)mvaut : 

)( m

t

m
le

F


           →   Ft =m*(e*lm) 

 

Avec : 

               Ft : force de traction. 

e  :épaisseur du voile. 

lm : longueur de la section considérée (ici maille). 

 

Cette contrainte entraîne une section d’acier As tel que : 

 

fe

Ft
AS     ……………. (1) 

    Cette quantité d’acier sera repartie en deux nappes (une sur chaque face du voile). 

Rappelons que les voiles ont été modélisés par des éléments WALL (Shell) à 4 nœuds. 
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Un maillage horizontal et vertical (voir figure ci après) de chaque voile est nécessaire pour 

approcher les valeurs réelles des contraintes. 

Le rapport (a/b) des dimensions de la maille est choisi proche de l’unité. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 

 

 

 

Figure V.1 :Discrétisation d’un voile en élément (maille) coque. 

 

      La lecture des contraintes moyennes (de traction ou de compression) se fait directement au 

milieu de chaque maille dont le ferraillage est calculé par l’équation (1) dans le cas de la traction. 

 

V.6.1.1.3 Préconisation du règlement parasismique algérien (RPA99 modifié en 2003)  

 

 Aciers verticaux  

 

 Lorsqu’une partie du voile est tendue sous l’action des forces verticales et horizontales, 

l’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum 

des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,2%.       

 Il est possible de concentrer des armatures de traction à l’extrémité du voile ou du 

trumeau, la section totale d’armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins 

égale à 0,20% de la section horizontale du béton tendu. 

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile. 

 

 Si les efforts importants de compressions agissent sur l’extrémité, les barres verticales 

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux. 

 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets (jonction par 

recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile (trumeau) l’espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur
10

l
 de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15cm. 

 
Figure V.5 : Dispositions des armatures verticales dans les voiles . 

 

maille

h (hauteur 

  du voile)

321

4 5 6

987

b

L (longeur du voile)

a (ou lm)
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 Aciers horizontaux  

 

            Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 

10. Dans le cas où il existerait des talons de rigidité, les barres horizontales devront être ancrées 

sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit. 

 

 Règles communes  

 

 Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné 

comme suit : 

 

 Globalement dans la section du voile 0,15% 

 En zone courante 0,10% 

 

 L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux 

valeurs suivantes : 





cm

a
S

30

5,1
 

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre  

carré. 

 Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des zones d’about) 

ne devrait pas dépasser 
10

1
 de l’épaisseur du voile. 

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :  

 

 40  pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est 

possible. 

 20  pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

 

 Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers  

 

de couture dont la section doit être calculée avec la formule : 

 

ef

V
A 1,1  

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts de 

traction dus aux moments de renversement. 
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Figure V.6 : Disposition des voiles à étudier. 

 

V.6.2 . Exemple de calcul : Soit le voile  (VX1) 

 
L = 4,3 m (longueur) 

a = 0,20 m (épaisseur) 

he = 3,06 m (hauteur d’étage) 

 

Le voile est découpé en 5 mailles horizontales de même longueur Li =1.08 m et de section   

Si = Li*(a). 

 

 Contraintes limites de compression: 

 

La hauteur d’étage est de 4,08 m d’où la hauteur libre est égale à : 

 

he = 3,06 - 0,45 = 2,61 m                     (0,45 m : hauteur de la poutre) 
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Tableau V.31 :Calcul de σbaet σbna pour l’exemple  

 

 Unit

é 

Béton non armé Béton armé 

Longueur de 

flambement lf 

M 2,61x 0,85=3,08 0,8 x 2,61=2,90 

Elancement  / 

34,53
2,0

12


fl
 23,50

2,0

12


fl
 

Coefficient  / 0,398 0,594 

Section réduite 

Br (par ml) 

Avec d = 1,08 m 

m2 (a-0,02).0,96 = (0,20-0,02).0,96 
= 0,172 m² 

(a-0,02).0,96 = (0,20-0,02).0,96  
= 0,172 m² 

Contraintes limites 

da

Nu lim  

Avec d = 0,96 m 

MPa 

MPa

xx

x

bna

bna

61,8

2,015,19,0

25172,0

96,0

398,0
















 

 

MPa

A
x

x

x

ba

sba

09,13

1

400

15,19,0

25172,0

96,02,0

594,0

















 

 

Remarque: 

 

σba = 13,09 MPa correspondant à As= 0,1% de Bet  

Bet  = (0,20 x 1.08) m2 (section de béton) 

As = 2.16 cm2 = 2.16.10-4 m2 

 

 Armatures de traction 

 

      La contrainte moyenne normale au  milieu de chaque maille (à la base de voile) est lue, 

directement à partir de l’inter face graphique ; il s’agit des contraintes S22 que nous avons noté 

dans la suite σj(j : pour le numéro de la maille). 

 

 

 Armatures horizontales  

  121 4,14,1
8,08,0

..
S

f

Sa
A uu

e

tu

h  


St min = 300 mm  

 

Vh AA
3

2
2   ;   Av = {section d’acier vertical de la maille la  plus armée}  

 

Amin = (15%) a l 
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Tableau V.32: Calcul des armatures verticales de l’exemple(VX1) 

 

Maille    

Li=0.96 m 

1 2 3 4 5 

Dimensions (m²) 

(a*l
i
) = Sj 

0,192 0,192 0,192 0,192 0,192 

Contrainte moyenne 

par maille σj (MPa) 

2 1.4 1 0.8 0.97 

Force de traction 

Ft(MN) = σjSj 

0.384 0.268 0.192 0.15 0.19 

Section d’acier (cm²) 

s

t
s

F
A


  

(situation accidentelle 

γs= 1) 

9.6 6.72 4.8 3.84 4.75 

Aciers minim 

aux (cm²) 

1. Selon BAEL:  

           0,1% Sbéton 

2. Selon RPA99: 

0,2 % Sbéton 

1,92 
 

3,84 

1,92 
 

3,84 

1,92 
 

3,84 

1,92 
 

3,84 

1,92 
 

3,84 

Acier total 

(sur deux faces en cm²) 

Si : espacement (mm) 

2*7HA10 

= 11 

45.15
7

108
tS

 

2*6HA10 

= 9.42 

18
6

108
tS

 

2*6HA10 

= 9.42 

18
6

108
tS  

2*6HA10 

= 9.42 

18
6

108
tS

 

2*6HA10 

= 9.42

18
6

108
tS  

S (1.5 a,30cm) 

S 30 cm 

Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié Vérifié 

  

 

       V.6.2.1Présentation des résultats pour le reste des voiles du bâtiment étudie   

 

Nota : 

 

 Les valeurs des contraintes dans les voiles données dans les tableaux ci-après 

correspondent aux combinaisons des charges 0,8 G + E et G+Q+E. 

 Dans ce qui suit on a : 

 

e : désigne l’épaisseur du voile 

lm :la longueur de chaque maille 

 

σmoy  =S22  (lu au milieu de la maille) 

 

Si = lm * e 

 

Tel que         Si > 0  →  compression       d’après le logiciel ETABS. 

 

Si  < 0  →     traction 
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 Armatures verticales de traction 

 

Les voiles de sense (x-x)  

 

 

Voile VX2 :      e = 20 cm ;           lm = 0.965m ;       Lvoile = 2,7 m ; 

 

Tableau V.33 : Calcul des armatures du voile (VX2) 

 

Hauteur (m) Maille Si 

(m
2
) 

σ moy 

(MPa) 

Ft 

(MN) 

As 

(cm
2
) 

As/B 

(% ) 

Le choix 

 

As adopté 

(cm
2
) 

0,0 –6,12 1 0.193 4 0,772 19,3 1 2*7T14 21.56 

2 0.193 3,9 0,7527 18,8175 0,975 2*7T14 21.56 

6,12 – 12,24 1 0.193 4,1 0,7913 19,7825 1,025 2*7T14 21.56 

2 0.193 3.8 0,7334 18,335 0,95 2*7T14 21.56 
12,24- 24,48 1 0.193 2 0,386 9,65 0,5 2*7T10 11 

2 0.193 1,9 0,3667 9,1675 0,475 2*6T10 9.43 

2 0.193 0.5 0,0965 2,4125 0,125 2*6T10 9.43 

 
 
Voile VX3.VX4.VX5 :      e = 20 cm ;         lm = 1.08 m ;            Lvoile = 4,3 m ;             

 

Tableau V.34:Calcul des armatures du voile (VX3 .VX4.VX5) 

 

 

Hauteur 

(m) 

Maille Si 

(m
2
) 

σ moy 

(MPa) 

Ft 

(MN) 

As 

(cm
2
) 

As/B 

(% ) 

Le choix 

 

As adopté 

(cm
2
) 

0,0 –6,12 1 0.216 7,2 1,728 38.8 1,8 2*7T20 44 

2 0.216 5,3 1,1448 28.62 1,325 2*8T16 32.16 

3 0.216 4,5 0.97 24.3 1,125 2*7T16 28.15 
4 0.216 5,3 1.14 28.62 1,325 2*8T16 32.16 

5 0.216 7,3 1.57 39.42 1,825 2*7T20 44 

6,12-12,24 1 0.216 7,5 1.62 40.5 1,875 2*7T20 44 
2 0.216 4,8 1.036 25.92 1,2 2*7T16 28.15 

3 0.216 4 0,864 21.6 1 2*6T16 28 

4 0.216 5 1,08 27 1,25 2*8T16 32.16 
5 0.216 7,5 1,62 40.5 1,875 2*7T20 44 

12,24-24,48 1 0.216 4,1 0.885 22.14 1,025 2*6T16 24.11 

2 0.216 2,9 0.62 15.66 0,725 2*6T14 18.48 

3 0.216 2,6 0.561 14.04 0,65 2*6T14 18.48 
4 0.216 3 0.648 16.2 0,75 2*6T14 21.56 

5 0.216 4,2 0.907 22.68 1,05 2*7T16 28.15 

2 0.216 1 0.216 5.4 0,25 2*6T10 9.43 
3 0.216 1,2 0.259 6.48 0,3 2*6T10 9.43 

4 0.216 1,2 0.259 6.48 0.3 2*6T10 9.43 

5 0.216 1,3 0.280 7.02 0.32 2*6T10 9.43 

 

 

Voile VX6 :      e = 20 cm ;      lm = 0,965 m ;            Lvoile = 2,7 m ;               
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Tableau V.35:Calcul des armatures du voile (VX6) 

 

Hauteur 

(m) 

Maille Si 

(m
2
) 

σ moy 

(MPa) 

Ft 

(MN) 

As 

(cm
2
) 

As/B 

(% ) 

Le choix 

 

As adopté 

(cm
2
) 

0,0 –8.16 1 0.193 3,7 0,7141 17,8525 0,925 2*6T14 18.48 

2 0.193 4,2 0,8106 20,265 1,05 2*7T14 21.56 

8.16 - 19.38 1 0.193 3,4 0,6562 16,405 0,85 2*6T14 18.48 

2 0.193 4,1 0,7913 19,7825 1,025 2*7T14 21.56 
19.38- 30.6 1 0.193 1,7 0,3281 8,2025 0,425 2*7T10 11 

2 0.193 2,6 0,5018 12,545 0,65 2*7T10 11 

30.6 –38.08 1 0.193 0,6 0,1158 2,895 0,15 2*6T10 9.43 

2 0.193 0,5 0,0965 2,4125 0,125 2*6T10 9.43 

 

Voile VX7 :        e = 20 cm ;    lm = 0.96 m ;      Lvo0ile = 4.08 m ;  

 

V.6.3 Exemple sur le ferraillage des voiles  

 

 

 

 

 

Figure V.7:Exemple sur le ferraillage des voiles. 



 

 

Chapitre VI 
Etude des fondations 
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 Chapitre VI: Etude des Fondations  

VI.1 Introduction  

Les fondations sont la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise, leurs 

rôle est d’assurer la transmission des charges et surcharges au sol provenant de la 

superstructure, cette transmission peut être directe (cas des semelles reposant sur le sol ou cas 

des radiers) ou être assuré par l’intermédiaire de d’autres organes (cas des semelles sur pieux 

Avant de choisir le type de la fondation qui convient mieux à supporter l’ouvrage ; il est 

nécessaire de procéder à un calcul préliminaire à fin d’adopter une solution qui parait 

satisfaisante et convenable avec notre structure. Ce choix est en fonction de plusieurs 

paramètres qui sont :   

 Les caractéristiques du sol support. 

 Type d’ouvrage à  construire. 

 La nature  et l’homogénéité du sol. 

 La capacité portante du terrain de fondation. 

 La charge totale transmise au sol. 

 L'aspect économique. 

 La distance entre axes des poteaux.  

 La facilité de réalisation. 

VI.2 Choix de type de fondation 

D’après les caractéristiques du sol (une contrainte moyenne admissible =2 bars), sur lequel est 

implanté notre ouvrage et la proximité du bon sol par rapport à la surface, nous conduit dans 

un premier temps à considérer les semelles isolées comme solution primaire. D’après RPA 

2003 (A.10.1.4.1), les fondations sont dimensionnées par les combinaisons d’actions 

suivantes : - G + Q + E - 0.8 G + E 

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, sinon 

on choisit un radier général. On suppose que l’effort normal provenant de la superstructure 
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vers les fondations est appliqué au centre de gravité des fondations. On doit vérifier la 

condition suivante : 

On doit vérifier la condition suivante : 
sol

sol

N
S

S

N


   

Avec : 

σsol : Contrainte admissible du sol =2 bars. 

S : Surface de la fondation. 

N : Effort normal appliqué sur la fondation à l’E.L.S. 

VI.2.1 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): 

𝑎

𝑏
=

𝐴

𝐵
 

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 : 

σsol=
𝑁

𝑆
=

𝑁

𝐴2
⇒ 𝐴2 ≥

𝑁

σsol
 

N=3346.42 KN 

𝐴2 ≥
𝑁

σsol
  = 

3346.42

200
= 16.73 m 

A=4,10 m 

Dans ce projet, nous proposons en premier lieu des semelles filantes. Pour cela, 

Nous allons procéder à une première vérification telle que : 

50
b

s

S

S
% 

Ss: section des semelles filantes 

Sb: section du bâtiment  

Le rapport entre la surface du bâtiment et la surface totale des semelles vaut : 
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%50%53
8.1267

20.673


b

s

S

S
 

        Si cette condition n'est pas vérifier, on peut considérer la solution du radier comme 

nécessaire. 

VI.2.2  Semelles filantes   

         L'effort normal supporté par la semelle filante est la somme des efforts normaux de tous 

les poteaux qui se trouve dans la même ligne. 

 On doit vérifier que: 
s

sol
S

N
  

Tel que: 

N=∑Ni de chaque file de poteaux. 

Ss=B x L( section des semelles filantes ) 

B: Largeur de la semelle. 

L: Longueur de la file considérée. 

solL

N
B


  

Avec  : 

 iNN  

:iN  Effort normal provenant du poteau (i). 

La surface totale des semelles est donné par :
sol

s

N
S


  

Les résultats sont résumés dans  le tableau qui suit : 
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Tableau VI.2.1 : Dimensions des semelles filantes 

SENS Axe FILE N (KN) L (m) B(m) 
B choisie 

(m) 
Ss 

X-X 

1 

  

2914,57 38,4 0,37 0,5 14,57 

2 10261,77 38,4 1,33 1,5 51,3 

3 14501,11 38,4 1,88 2 72,5 

45 13895,19 38,4 1,8 2 69,47 

6 3141,8 6 2,6 2,8 15,7 

7 9191,62 38,4 1,19 1,2 45,95 

8 10500,94 38,4 1,36 1,4 52,5 

9 3057,82 38,4 0,39 0,5 15,28 

Y-Y 

  

A 2430,52 33 0,36 0,5 12,15 

B  9708,48 33 1,47 1,5 48,54 

C 10696,23 33 1,62 1,7 53,48 

D 9765,72 33 1,47 1,5 48,82 

E 1359,23 2 3,39 3,4 6,79 

F 10534,89 33 1,59 1,6 52,67 

G 10643,72 33 1,61 1,7 53,21 

H 9668,21 33 1,46 1,5 48,34 

I 2399,72 33 0,36 0,5 11,99 

 

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 = 5.1 m) 

2,5 x B = 2,5 X 2,80 = 7,00 m > Lmin = 5,1 0 m… .............. Condition non vérifiée. 

*Sens Y-Y : (Lmin = 5,40 m) 

2,5 × B = 2,5 × 3,40 = 8,50 m  > Lmin = 5,40 m … … . . Condition non vérifié 

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. 
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VI.2.3 Radier générale  

VI.2.3.1 Introduction  

         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 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.2.1 : Disposition des nervures par rapport au radier et aux  poteaux. 

VI.2.3.2  Surface nécessaire  

         Pour déterminer la surface du radier in faut que: sol max  

sol

necsol

nec

N
S

S

N


 max  

Pour: 








bars

kNN

sol 00,2

82.67464


 

Donc : 

 S nécessaire  = 337.32< Sb= 1267.2m2 

Sb : La surface du bâtiment  

Donc la surface totale du radier est de 1267.2m2 

VI.2.3.3 Pré dimensionnement de radier  

 1- Dalle 
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L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes 

a. Condition forfaitaire[4] 

20

max
1

L
h   

Avec 

Lmax = La longueur maximale entre les axes des poteaux. 

cmhmL 306 1max   

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 m 

cmhcm n 6040 1          On prend  hn1 = 60 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. 
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  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 = MPa919.32164  

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 m 

donc mh
L

E

K
h NN 92,0

23
2

4
3

2 










 

On prend : hN2=1m 

         A partir des deux conditions : 

hN ≥ max (hN1;hN2) = Max(0,6 ;1) m². 

On prend : h= 1 m. 

2. Largeur de la nervure 

b. Condition de coffrage          [4] 

cm
L

b 60
10

600

10

max   

Donc  

b = 60 cmdans les deux sens (x-x et y-y 

Conclusion 

hn= 100 cm 

         b = 60 cm dans le sens x-x 

         b = 60 cm dans le sens y-y 

Résumé 
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- Epaisseur de la dalle du radier h = 40 cm 

Les dimensions de la nervure 








)(60)(60

100

yysenscmbetxxsenscmb

cmhN
 

VI.2.3.4 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.2.2 : Présentation de la zone d’impact de la charge concentrée. 

        D’après CBA93 (article A.5.2.4.2) on doitvérifier la condition suivante : 

b

c
cuu

f
hQN


 28045.0   

Avec : 

Nu : Effort normal du poteau le plus sollicité (Nu=3346.42kN) 

Uc: Périmètre de contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier. 

a,b: Dimensions du poteau du RDC(60×60)cm². 

Qc : charge de calcul pour le poteau le plus sollicité. 

h : hauteur de radier. 
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Uc= 2 [(a + b) + 2h] 

Uc= 2 [(60+ 60) + 2×100] = 640 cm 

.480010
5.1

25
10006400045.0 3 KNQu    

  Nu=3346.42 kN< .4800KNQu  .……………….la condition est vérifiée 

b) Vérification vis-à-vis de la stabilité au renversement  

Selon  RPA99/version 2003(Art.10.1.5) on doit vérifier que : 

.
4

B

N

M
e   

 Suivant X-X  

mm
N

M
e x

x 6.9
4

4.38
61.2

82.67464

536.176658
 ………… vérifié. 

 Suivant Y-Y  

mm
N

M
e

y

y 25.8
4

33
75.2

82.67464

24.186090
 …………..vérifie. 

c) Vérification au cisaillement  

On doit vérifier que : 

  blepréjudicianfissuratioMPaMPafMin
db

V
cu

u
u 


 5,24;1,0 28  

b =1m (une bande de 1m de 6 m longueur). 

KNb
L

S

N
V

r

u

u 10.2191
2

6

2.1267

11.92549

2
  

Nu = Nu (superstructure)  

 

MPaMPa
db

V
u

u

u 5.220.0
12009,01

10.219






  …………..c’est vérifié. 
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VI.2.3.5 Caractéristiques géométriques du radier   

a)  Position du centre de gravité 

xG = 19.2m 

yG = 16.5m 

b)  Moments d'inertie 

Ixx = 114988.4 m4 

Iyy =155713.5 m4 

VI.2.3.6 Calcul des contraintes  

σsol=2,0 bars 

Les contraintes du sol sont données par: 

À l'ELS: 2/23.53
2.1267

82.67464
mkN

S

N

rad

ser

ser   

VérifiéemkNmkN solser ................/200/23.53 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




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Figure VII.2.3 : 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. Contraintes sous le radier 

4

3

4

21 











 L
m Reste toujours inférieur à 1,33σsol[1] 

Nu=1,35G+1,5Q=92549.11 kN 

M est le moment de renversement. 

Mx=176658.53 KN.m.  

My= 186090.24 KN.m. 

σsol=200kN/m 

Le tableau suivant regroupe tous les résultats: 

Tableau VI.2.2 : Contraintes sous le radier à l'ELU 

 σ1(kN/m2) σ2(kN/m2) 









4

L
m (kN/m2) 

Sens x-x 94.81 51.25 83.92 

Sens y-y 100 46.33 86.53 

Vérification σ1
max<1,5σsol σ2

min>0 
sol

L
 33,1

4








=266 
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a l'ELS : 

Nser=67464.82 kN   ; S = 1267.2 m² 

M est le moment de renversement. 

σsol=200kN/m2 

Le tableau suivant regroupe tous les résultats: 

Tableau VI.2.3 : Vérification des contraintes à l'ELS 

 σ1(kN/m2) σ2(kN/m2) 









4

L
m (kN/m2) 

Sens x-x 75.02 31.45 64.12 

Sens y-y 79.93 26.53 66.58 

Vérification σ1
max<1,5σsol =300 σ2

min>0 
sol

L
 33,1

4








=266 

 

        Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens (xx’_ yy’) donc pas de risque de 

soulèvement 

a. Détermination des sollicitations les plus défavorables: 

 

Le radier se calcul sous l'effet des sollicitations suivantes: 

ELU: 

2/58.86
4

mkN
L

u 







   

ELS: 

2/58.66
4

mkN
L

ser 







   

VI.2.3.7 Ferraillage du radier : 

         Le radier fonctionne comme un plancher renversé, donc le ferraillage de la dalle du 

radier se fait comme celui d’une dalle de plancher. 

 La fissuration est considérée préjudiciable. 
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a. Ferraillage de la dalle du radier: 

a .1. Détermination des efforts: [1] 

 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'où 

on déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

 Panneau de rive: 

- Moment en travée: Mtx=0,85Mx 

Mty=0,85My 

- Moment sur appuis: Max=May=0,3Mx    (appui de rive). 

                                           Max=May= 0,5Mx    (autre appui). 

 Panneau intermédiaire: 

- Moment en travée: Mtx=0,75Mx 

Mty=0,75My 

- Moment sur appuis: Max=May=0,5Mx 

 Si 4,0
y

x

L

L
La dalle travaille dans un seul sens. 

- Moment en travée: Mt=0,85M0 

      -     Moment sur appuis: Ma=0,5M0Avec: 
8

2

0

ql
M   

a .2. Valeur de la pression sous radier: 

ELU: 

mkNmq u

mu /58.861.    

ELS: 
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mkNmq ser

mser /58.661.    

a .3. Moment en travée et sur appuis pour le panneau le plus sollicité  l'ELU (ν=0) : 

  On a le rapport des panneaux  00.19.0
6

4.5
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.2.4 :  Calcul des moments à l'ELU 

Panneau 

le plus 

sollicité 

 

Lx 

(m) 

Ly 

(m) 

Lx/Ly μx μy qu 

(kN/

m) 

Mx 

(kNm

) 

Mtx 

(kNm

) 

My 

(kNm) 

Mty 

(kNm

) 

Ma 

(kNm

) 

5.4 6 0.9 0.044

8 

0.778 86.58 113.1

0 

98.32 88 66 56.55 

 

a .4. Moment en travée et sur appuis à l'ELS (ν=0,2):  

        Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant: 

TableauVI.2.5 : Calcul des moments à l'ELS 

Panneau  

le plus  

sollicité 

 

Lx 

(m) 

Ly 

(m) 

Lx/Ly μx μy qser 

(kN/

m) 

Mx 

(kNm

) 

Mtx 

(kNm

) 

My 

(kN

m) 

Mty 

(kNm

) 

Ma 

(kNm

) 

5.4 6 0.9 0.05

29 

0.84

6 

66.58 102.7

0 

77.02 86.8

8 

65.16 51.35 

 

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). 
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         Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant: 

fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; σbc=14,17MPa ; fe=400MPa ; σs=348MPa ; b=100cm ; 

h=40 cm ;d=0,9h=36 cm 

Tableau VI.2.6 : Ferraillage de panneau le plus sollicité du radier 

 Sens Mu(kNm) μ α Z(cm) As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) St(cm) 

Travée x-x 98.32 0.05 0.065 35.06 8.05 6T16 12.07 20 

y-y 66 0.03 0.045 35.35 5.36 6T14 9.24 20 

Appui x-x 

y-y 

56.55 0.03 0.038 35.44 4.58 6T14 9.24 20 

 

Espacement: 

    cmcmcmMinScmhMinEsp t 3333;18033;3   

Sens x-x : 

66.16
6

100
tS cm < 33cm 

On  prend St=20 cm 

Sens y-y : 

66.16
6

100
tS cm < 33cm 

On prend St=20 cm 

a .6. Vérifications nécessaires : 

1. Condition de non fragilité : 

228min 52.623,0 cm
f

f
bdA

e

t

s  <9.24 cm2 

2. Vérification des contraintes à l’ELS : 
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Tableau VI.2.7 :Vérification des contraintes 

 

Remarque : 

La vérification des contraintes à l’ELS n'est pas vérifiée donc on doit augmenter les  

sections de ferraillages. 

Tableau VII.2.8 : Vérification des contraintes 

 

 

VI.2.3.8 Ferraillage des nervures : 

b .1. Calcul des efforts : 

Pour le calcul des efforts, on utilise la méthode forfaitaire(BAEL91 modifier 99[1]). 

On a : 
8

2

0

PL
M   

En travée :Mt=0,85M0 

 Sens Mser 

(kNm) 

As(cm2) σbc 

(MPa) 

bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 

Vérification 

Travée x-x 77.02 12.07 7,7 15 187,9 201,63 OK 

y-y 65.16 9.24 6,8 15 195,8 201,63 OK 

Appuis x-x 

y-y 

51.35 9.24 6,1 15 191,3 201,63 OK 

 Sens Mser 

(kNm) 

As(cm2) σbc 

(MPa) 

bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 

Vérification 

Travée x-x 77.02 28,29 7,7 15 187,9 201,63 OK 

y-y 65.16 22,0 6,8 15 195,8 201,63 OK 

Appuis x-x 

y-y 

51.35 18,1 6,1 15 191,3 201,63 OK 
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Sur appuis :Mt=0,50M0 

b.2. Calcul des armatures  

b=60 cm ; h=100 cm ; d=90 cm 

 Sens  (x-x) : 

L=5.4 m ; P=86.58  kN/ml ; M0 = 315.58 kNm 

Tableau VI.2.9 : Ferraillage des nervures suivant x-x 

 

 Sens (y-y) : 

L= 6 m ; P= 86.58  kN/ml, M0 = 315.58kNm 

TableauVI.2.10 : Ferraillage des nervures suivant y-y 

 

b.3 Vérifications nécessaires : 

1. Condition de non fragilité : 

Vérifiéecmcm
f

f
bdA

e

t

s ....................24.982.723,0 2228min    

2. Vérification des contraintes à l’ELS: 

 Remarque : 

         Les contraintes dans les aciers ne sont pas vérifiées, donc on doit augmenter la section 

des armatures.  

 

 Mu(kNm) μ Α Z(cm) As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) 

Travée 268.24 0.038 0.25 81 9.51 6T16 12,07 

Appuis 157.79 0.022 0.02 107.13 4.23 6T14 9,24 

 Mu(kNm) Μ α Z(cm) As
cal(cm2) Choix As

adp(cm2) 

Travée 331.16 0.03 0.038 106.35 8.94 6T16 12.07 

Appuis 194.80 0.019 0.025 106.92 5.23 6T14 9.24 
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Tableau VI.2.11 : Vérification des contraintes 

 Sens Mser 

(kNm) 

   As 

 (cm2) 

σbc 

(MPa) 

bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 

Vérification 

Travée x-x 440,71 31,43 7,6 15 195,2 201,63 OK 

y-y 545,4 40,26 8,7 15 193,2 201,63 OK 

Appuis x-x 259,24 20,11 5,2 15 177,3 201,63 OK 

y-y 320,8 24,55 6,0 15 181,4 201,63 OK 

 

3.   Vérification de la contrainte tangentielle du béton : [1] 

 On doit vérifier que :   MPaMPafMin cuu 5,24;1,0 28   

Avec : 

VérifierMPaMPa
x

kN
xLP

T

bd

T

uu

u

u

u

u

......................5,240.0
1080600

10.74.259

74.259
2

658.86

2
3











 

4. Armatures transversales : 

 BAEL 91 modifié 99 [1] : 

 

MPaMPaMax
Sb

fA

cmcmdMinS

bétonnagedereprisedepasK
f

Kf

Sb

A

u

t

et

t

e

tju

t

t

20,04,0;
2

4040;9,0

)1(
8,0

3,0

0

0






















 

 

 RPA99 version 2003 [2] : 
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couranteZonecm
h

S

nodaleZonecm
h

MinS

b
S

A

t

lt

t

t

............................40
2

.............2,1912;
4

003,0 0















  

Avec : 

cm
bh

Min lt 6,1
10

;;
35









  mmtet 33,8max

3

1
   

fe=400MPa ; τu=0.40Mpa ; ft28=2,1 Mpa ; b=60 cm ; d= 108cm 

On trouve : 

Tableau VI.2.12 : Espacement des armatures transversales 

 Section [cm2] Zone St   RPA99 [cm] St   BAEL91 [cm] St  choisit [cm] 

Nervure 

Sens x-x 
60100 

Courante 40 
40 

25 

Nodale 15 15 

Nervure 

Sens y-y 

60100 Courante 40 40 25 

Nodale 15 15 

 

Tableau VI.2.13 :Choix des armatures transversales 

 Section 

[cm2] 

Zone 

St 

[cm] 

Ǿt 

At  calculée 

[cm2] 

At  choisit 

[cm2] 

Choix des 

barres 

Nervure 

Sens x-x 
60100 

Courante 25 

10 

4,12 4,71 6T10 

Nodale 15 2,47 4,71 6T10 

Nervure 

Sens y-y 

60100 Courante 25 10 4,12 4,71 6T10 

Nodale 15 2,47 4,71 6T10 

 



Chapitre VI                                                                          Etude des Fondations 
 

 Page 134 
 

 

o 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. 

VI.2.3.9  Armature de peau  

Pour les poutres de grande hauteur, il y a lieu de prévoir une armature de peaudont la section 

dépend du préjudice de la fissuration .En effet on risquerait en l’absence de ces armatures 

d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées par les armatures 

longitudinales inférieures et supérieures .Pour ces  armatures, les barres à haute adhérence 

sont plus efficaces que le ronds lisses         

         Pour les bâtiments courant on a 3cm2/ m  pour les armatures de peau  [1] 

2
2

7,29,03 cm
m

cmAP     (Fissuration préjudiciable) 

Donc on prend    4T14 = 6,16 cm²  
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Figure VII.2.4 : schéma de ferraillage d un radier 

VI.3 Voile périphérique  

VI.3.1 Introduction 

        Notre structure comporte un voile périphérique de soutènement  qui s’élève du niveau de 

fondation jusqu’au niveau du plancher de RDC. 

        Il forme par sa grande rigidité qu’il crée à la base un caisson rigide et indéformable avec 

les planchers du RDC et les fondations. 

 

Figure VI.3.1 : Evaluation des charges. 

 

 



Chapitre VI                                                                          Etude des Fondations 
 

 Page 136 
 

VI.3.2 Pré dimensionnement 

         Pour le pré dimensionnement du voile périphérique, on se réfère aux prescriptions du 

RPA99 version 2003, qui stipule d’après l’article 10.1.2. 

 Les ossatures au-dessous du niveau de base comportent un voile périphérique continu 

entre le niveau de fondation et le niveau de base 

 Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous : 

 Epaisseur e≥15cm 

 Les armatures sont constituées de deux nappes. 

 Le pourcentage minimum des armatures est de 0,1%B dans les deux sens (horizontal 

et vertical). 

 Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière 

importante. 

 La longueur de recouvrement est de 50Ø avec disposition d’équerres de renforcement 

dans les angles. 

Avec : 

B : Section du voile. 

VI.3.3 Evaluation des charges  

        On considère le voile comme une dalle pleine reposant sur quatre appuis, et qui supporte 

les charges horizontales dues aux poussées des terres. On considère le tronçon le plus 

défavorable. 

       Les charges et surcharges prise uniformément répartie sur une bande de 1m se situe à la 

base du voile (cas le plus défavorable).  

Lx=5, 44m; Ly=6 m; e =20 cm. 

 

Figure VI.3.2 : Poussées des terres. 
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La charge de poussées des terres est données par:  

Q=A h  

Avec : 

Q : Contrainte sur une bande de 1m. 

 : Poids spécifique des terres (γ =18 KN/m³. 

h : Hauteur du voile. 

A: coefficient numérique en fonction de l'angle de frottement interne.   

  33.0
24

30 2 










 tgfA  

 

 

VI.3.4 Effort dans la dalle  

 4,0090
6

44,5


y

x

L

L
 La dalle travaille dans les deux sens. 

 Dans le sens de la petite portée : 
2

xuxx LqM   

 Dans le sens de la grande portée : xyy MM   

Les coefficients μxet μy sont fonction de 
y

x

L

L
 etde ν. 

ν: Coefficient de poisson 




ELSlà

ELUlà

'2,0

'0
 

μxet μy sont donnés par l’abaque de calcul des dalles rectangulaire  










778,0

045,0
90,0

y

x




  

 Moments en travées : 

Mtx=0,85Mx= 49,37 kNm. 

mlkNQumlkNHAQ /62.4331.3235,1/31,32..  

kNmMM

NmLqM

xyy

xuxx

19,45

09,582








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Mty=0,85My=38.41 kNm. 

 Moments sur appuis : 

Max=May=0,5Mx=24,68 kNm 

VII.4.5 Ferraillage de la dalle 

b=100cm ; h=20cm ; d=0,9h=18cm ; fe=400MPa ; fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ;σs=348MPa  ; 

Fbc=14,2MPa (organigramme I voir annexe) 

        Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

 

 

Tableau VI.14. Ferraillage de la dalle pleine. 

 Sens Mu 

(kNm) 

μ As’ 

(cm2) 

α Z(cm) As
cal 

(cm2) 

Choix As
adp 

(cm2) 

Esp 

(cm) 

Travée x-x 49,37 0,10 0 0,13 17,1 8,94 6T14 9,24 20 

y-y 38,41 0,08 0 0,11 17,19 6,84 5T14 7,70 25 

Appuis x-x 

y-y 

24,68 0,05 0 0,161 16,84 4,31 5T12 5,66 25 

 

VI.3.6 Condition exigée par les RPA99/version 2003 

        Le RPA préconise un pourcentage minimum de 0,1%de la section dans les deux sens 

disposé en deux nappes.  

VérifiéecmAL ...............0,2100201,0 2  

VérifiéecmAT ...............0,2100201,0 2  
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VI.3.7 Condition de non fragilité  

        Pour les dalles travaillant dans les deux sens et dont l’épaisseur est compté entre 12 et 

30cm. 

  On a : 

cmecm 3012   

 

h=e=20cm ;  b=100cm. 

 

 

ρ0=0,0008 pour les barres de FeE400 

2min

2min

6,1201000008,0

67,1
2

20.100

6

44,5
30008,0

cmxxA

cmA

y

x













 

 En travée : 











2min2

2min2

6,170,7

67,124,9

cmAcmA

cmAcmA

yy

xx
Vérifiée...............  

 Sur appuis : 











2min2

2min2

6,166,5

85,166,5

cmAmA

cmAcmA

yy

xx
Vérifiée...............  

VI.3.8 Vérification de l'effort tranchant  

 Il faut vérifier que : 

MPaf
bd

T
cu

u
u 25,105,0 28

max

    

























bhAAA

bh

L

L
AAA

yyy

y

x
xxx

0

minmin

0

minmin

;

2
3;




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 

VérifiéeMPaMPa
x

kNTTMaxT

kN
Lq

T

kN
x

xx

LL

LLq
T

uu

yxu

xu

y

yx

yxu

x

..................25,146.0
1801000

10.34,84

34,84;

09,79
3

34,84
644,52

644,562,43

2

3

max

















 

 

 

Figure VI.3.3. : Ferraillage du voile périphérique (sens x-x) 
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Figure VI.3.4 : Ferraillage du voile périphérique (sens y-y) 

VI.5 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 : 

F= 
𝑁

𝛼
≥ 20 KN 

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= 3346,52 KN 

F= 
3346,52

12
= 278,87 ≥ 20𝐾𝑁  ………. CV 

b) Calcul de ferraillage 

La section d’armatures est donnée par la formule suivante : 
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𝜎 =
𝐹

𝐴𝑠
 ⇒  

278,87

348
= 0,80 cm2 

Condition de non fragilité : 

Amin= B×
𝐹𝑡28

𝐹𝑒
=302×

2,1

400
= 4,72 cm2 

• Condition exigée par RPA99 (version 2003) page 98 … [1] : 

( 25×30) 

Le choix : (30×30) cm2 

Amin  = 0,6%.b.h = 0.006×30×30 = 5,4cm 

On prend : As= 6T12 = 6,79 cm2 

c) Vérifications a l’ELS 

On doit vérifier la relation suivante : 

As≥  
𝐹

𝜎𝑠
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Conclusion générale 

       Ce projet de fin d’étude, nous a permis de mettre en pratique toutes nos connaissances 

acquises durant notre cycle de formation d’ingénieur voir même les ennoblir, 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 bâtiments. 

    Les récents développements de l’analyse numérique ,dus aux grandes possibilités offerte 

par l’ordinateurs ,ont influencé profondément sur les méthodes de calcul en effet on peut dire 

que l’emploi de logiciels de calcul est en train de bouleverser les méthodes forfaitaires qui 

n’étaient qu’approximatives .Sous l’action sismique ,les  voiles reprennent dans un premier 

temps ,grâce à leur rigidité ,la presque totalité des charges latéral .Les déformations de la 

structurer est en faibles .L’analyse sismique constitue une étape déterminante dans la 

conception parasismique des structures .En effet des modifications potentielles peuvent être 

apportées sur le système de contreventement lors de cette étape .Le renforcement de la 

structure lors de l’étude sismique nous a amené vers un bâtiment à contreventement mixte 

(voile+portique) .Les systèmes mixtes en portique et voiles donc caractérisent à la fois par 

une résistance élevée assurée par les voiles et par une bonne capacité à dissiper l’énergie due 

à la présence des portiques . Celle-cintré en jeu d’une façon significative qu’après le 

dépassement de la limite d’élasticité des voiles .Toute fois, le système n’atteint le maximum 

des on efficacité que sil répartition des voiles est symétrique et uniforme et silles   liaisons 

entre les voiles et les portiques ont une bonne ductilité .Le but de cette étude et de chercher 

une meilleure configurat ion de la structure en matière de disposition des voiles en 

minimisant le nombre de ces derniers ,en outre il convient des ou ligner que pour la 

conception parasismique ,il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en 

étroite collaboration dès le début du projet pour minimiser toutes les contraintes , et arriver à 

une sécurité parasismique réalisée sans un sur coût important (aspect économique). 

      Enfin, l'objectif principal de l'ingénieur concepteur est de réduire le risque sismique à un 

niveau  minimal et de facilité l'exécution de l'ouvrage en  adoptant une  conception optimale 

qui satisfait les exigences architecturales et les  exigences sécuritaires. 
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