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Chapitre 1                             Présentation Du Projet et caractéristique des matériaux  

 
 

INTRODUCTION GÉNÉRALE 

Le présent projet s’agit de l’étude d’une structure a usage d’habitation RDC + 5 étages. Elle est 

sélectionnée d’après une collection de 10 logements collectifs à 50 LPA + 22 locaux implémentés 

à Oued Endja. Cette région est classée selon le règlement parasismique algérien dans la zone de 

moyenne sismicité IIa. A savoir, la résistance de la structure aux actions horizontales est assurée 

par un système de contreventement mixte .Ce système est constitué de voiles et de portiques.  

L’ensemble de travail réalisé durant notre projet est réparti en plusieurs chapitres comme détailler 

par lasuite : 

 Le premier chapitre porte sur la présentation complète du bâtiment, la définition des différents 

éléments et le choix des matériaux à utiliser.  

 Le deuxième chapitre rassemble pas mal de taches comme la descendre de charge pour la 

détermination des actions verticales affectant la structure, le pré dimensionnement des 

éléments structuraux et aussi les différents éléments non structuraux du bâtiment. 

 Le troisième chapitre comporte les calculs des éléments non structuraux autrement dite le 

ferraillage des éléments tels que : l'acrotère, l'escalier et les planchers.  

 Le quatrième chapitre s’agit de l’ensemble de taches réalisé pour un calcul sismique. Plus 

explicitement, ce sont les différentes étapes de modélisation numérique dans le code ROBOT. 

  Le cinquième chapitre agglomère tous les calculs de ferraillage des éléments structuraux 

comme poteaux, poutres et voiles.  

 Le sixième chapitre présent l’étude de l’infrastructure passant par le choix de type de 

fondations, leurs dimensionnements et le calcul de leurs ferraillages nécessaires. 

 A la fin, on terminera notre travail avec une conclusion générale rassemblant tous ce qu’on a 

appris durant ce projet de fin d’études. 
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1 Introduction :  

Notre projet consiste d’une étude complète d’un bâtiment (R+5) contreventé par un système mixte. 

Cet ouvrage sera implanté dans la ville d’Oued Endja Wilaya de Mila classée par le règlement 

parasismique algérien (RPA 99) version 2003, dans la zone de moyenne sismicité (Zone IIa). La 

construction sera fondée sur un site ferme de catégorie S3 et elle possède une importance moyenne 

ce qui lui apportera au groupe d’usage 2. 

1.1 Présentation de l‘ouvrage :  

L'ouvrage faisant l'objet de cette étude se compose d'un rez-de-chaussée (entrée et réception 

comme présent la figure 1) et de 5 niveaux à un usage habitation (voir la figure 2). Il présente une 

régularité en plan et en élévation comme montrent les vues en plan et en élévation présentés dans 

les figure (1 et 2) et (3 et 4) respectivement.  
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Figure 1.1 : Vue en plan RDC du bâtiment 
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Figure 1.2 : Vue en plan EC du bâtiment. 
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Figure 1.3 : Vue de la façade principale du bâtiment 
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Figure 1.4 : Vue de la façade postérieure du bâtiment. 
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1.1.1 Les caractéristiques géométriques de la structure :  

Les caractéristiques géométriques de la structure étudiée sont :  

Longueur en plan -----------------------------------------------22.70 m  

Largeur en plan --------------------------------------------------8.25 m 

Hauteur du RDC ------------------------------------------------ 3.50 m  

Hauteur d’étage courant --------------------------------------- 3 .06 m  

Hauteur totale --------------------------------------------------- 18.8 m 

1.1.2  Les données du site : 

 Le bâtiment est implanté dans une zone classée par Le RPA 99/version 2003[1] comme 

zone de moyenne sismicité (zone lla). 

 L'ouvrage appartient au groupe d'usage 2B. Il est considéré comme un ouvrage de moyenne 

importance. 

 Le site est considéré comme meuble (S3).  

 Contrainte admissible du sol ;s = 1.50bars. 

1.1.3 Les éléments de l’ouvrage :  

1.1.3.1 L’ossature :  

L’ossature porteuse de l’immeuble est composée de poteaux et de poutres formant un système de 

portiques transversaux et longitudinaux, destinés à reprendre les charges et les surcharges 

verticales. De plus, des voiles en béton armé sont disposés dans les deux sens (longitudinal et 

transversal). Le tout constitue un système de contreventement mixte qui assure la stabilité de 

l’ouvrage vis-à-vis les différentes sollicitations probablement rencontrées. 

1.1.3.2 Planchers : 

Les planchers sont des aires planes limitant les étages d’un bâtiment et supportant les revêtements 

et les surcharges. Ils assurent également les fonctions suivantes : 

 La résistance mécanique : ils supportent leurs poids propres et les surcharges et par la 

suite les transmettent aux éléments porteurs de l’ouvrage. 

 L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages. 
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Il existe deux types de planchers, planchers en corps creux ou dalles pleines en béton armé. A 

savoir, les planchers en corps creux sont choisis pour notre cas d’étude. 

1.1.3.3 L’escalier 

L’escalier est un élément secondaire assure la circulation entre les étages. Dans notre projet, des 

escaliers droits à trois volées ont été adoptés.  

1.1.3.4  Revêtement : 

Le revêtement s’agit de tout ce qui est de carrelage pour planchers, enduits en plâtre pour plafonds 

et murs intérieurs, enduits en ciment pour murs extérieurs et céramiques pour salles d’eau. 

1.1.3.5 Maçonnerie : 

 La maçonnerie du bâtiment sera exécutée en briques creuses. 

 Murs extérieurs (double cloison) : Deux cloisons en briques creuses de 10 cm d’épaisseur 

avec une lame d’air de 10 cm entre eux. 

 Murs intérieurs (simple cloison) : Sont des cloisons de séparation de 10cm d’épaisseur. 

1.1.3.6 Fondation : 

 Les fondations sont des semelles filantes sous poteaux et voiles. 

1.1.3.7  Acrotère : 

 La terrasse sera entourée d’un acrotère de 60 cm de hauteur et de 10 cm d’épaisseur. 

1.2 Caractéristique mécaniques des matériaux : 

La conception de notre ouvrage sera conforme aux règles techniques de conception et de calcul 

des ouvrages en béton arme (B.A.E.L 91) et tous les règlements appliqués en vigueur en Algérie 

(R.P.A 99)  

1.2.1 Béton : 

Le béton est le matériau de construction le plus utilisé en génie civil, notons qu’il est constitué par 

le mélange du ciment granulats (sable, gravillons) et l’eau de gâchage, le béton armé est obtenue 

en introduisant dans le béton des aciers (armatures disposés de manière à équilibrer les efforts de 

traction). Le béton est défini par une valeur de résistance à la compression à l’âge de 28 jour, dite 

valeur caractéristique requise fc28= 25 MPA [4] 
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1.2.1.1 Dosage du béton : 

 Un mètre cube de béton possède une masse volumique qui varie entre 2200 Kg/m 3 et 2400Kg 

/m 3 [5] et est composé de quantité suivants :  

 350 KG de ciment ………………………….CPA 325.  

 400 L de sable …………………………..Dg ≤ 5 mm .   

 800 L de gravillon ………………………..Dg ≤25mm.  

 175 L d'eau de gâchage. 

1.2.1.2 Résistance caractéristique du béton : 

1.2.1.2.1   Résistance à la compression Fcj : 

Le béton est connu par sa résistance de compression définie à 28 j. 

 

 

 

 

On admet que pour un dosage de :  

1.2.1.2.2  Résistance à la traction F tj  : 

 La résistance à la traction du béton à "j" jours est conventionnellement donnée par la relation 

 

Pour  

1.2.1.2.3 Contraintes limites 

 • E.L.U 

 

 

 

 

γb: coefficient de sécurité de béton. 

θ =1: pour une durée d'application < 24H. 
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• E.L.S:  

 

 

 

 

 

1.2.1.2.4 • Contraintes limites de cisaillement 

La contrainte limite de cisaillement du béton est fixée à : 
   

Fissuration est peu préjudiciable 

 

Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable. 

 

Sachant que la contrainte ultime du cisaillement du béton est définie par : 

Avec : 

Vu : Effort tranchant 

 b, d sont les dimensions de la pièce. 

1.2.1.3  Module de déformation longitudinal du béton E (module de Young) 

Sous charges instantanées < 24H :  
 

Sous charges de très longue durées (différées > 24H) :  

Coefficient de Poisson (υ) 

ν = 2,0 pour le calcul des déformations. 

ν = 0 pour le calcul des sollicitations [5]. 

1.2.2 L'acier : 

Le matériau acier est un alliage (Fer + Carbone) en faible pourcentage, l'acier est un matériau 

caractérisé par une bonne résistance aussi bien en traction qu'en compression.  
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On distingue des aciers doux (0,15% de carbone), des aciers mi-durs (0,25% de carbone) et des 

aciers durs (0,25% - 0,45 % de carbone). 

La solution la plus adéquate du problème de la faible résistance du béton à la traction est 

l’intégration des armatures d'acier dans les pièces de béton afin de reprendre les efforts de traction. 

Les aciers utilisés dans ce contexte sont : 

 Les aciers haute adhérence et haute limite élastique (HA) de nuance FeE400 : Selon 

(Art.7.2.2 du RPA99) et l’allongement relatif sous charges maximales spécifiques doit être 

supérieur ou égale à 5%. Ce sont utilisées comme armatures longitudinales des éléments 

principaux  

 Les treillis soudés (TS) de nuance FeE500 et l’allongement à la rupture de 8% : Ils sont 

utilisés comme armatures dans les dalles de compression. 

Module d'élasticité des aciers longitudinale :(Art A-2.2.1 BAEL91) [1] 

Les aciers sont aussi caractérisés par le module d'élasticité longitudinale. Les expériences ont 

montré que sa valeur est fixée quel que soit la nuance de l'acier. Es =2.1000000 MPA. 

Les contraintes limites de calcul 

 ELU 

On adopte le diagramme contrainte- déformation suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.5 : Diagramme contraintes déformation de l’acier à l’ELU 
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γs = 1.15 pour une situation durable 

γs = 1 pour une situation accidentelle 

𝜀s = Allongement relatif 

Es = 210000 MPA 

Pour notre cas : 

σ̅s = 348𝑀𝑃𝑎 → pour situation durable.  

σ̅s = 400MPa → situation accidentelle. 

 ELS: 

La limitation des ouvertures des fissures est en fonction des contraintes dans les armatures, donc 

la valeur de (σ̅s) est donnée selon le type de la fissuration. 

 Fissuration peu nuisible : (BAEL91Art A-4.5.32) [1].  

L’élément situé dans un endroit clos et couvert donc pas de limitation de la contrainte (σ̅s 

= fe). 

 Fissuration préjudiciable : (BAEL91Art A-4.5.33) [1] . 

Si l’élément exposé aux intempéries, la contrainte est limitée à : min ( 2/3 𝑓𝑒, 110√ƞ𝑓𝑡𝑗) 

 Fissuration très préjudiciable : (BAEL91Art A-4.5.34) [1]. 

 Si l’élément exposé à un milieu agressif, la contrainte est limitée à :min( 1/2 fe , 90√ƞftj) 

Avec : 

Ƞ : Coefficient de fissuration qui dépend de type d’acier 

ƞ = 1 pour les aciers ronds lisses. 

ƞ = 1.6 pour les aciers à haute adhérence. 

Coefficient de scellement : (BAEL91.Art A-6.1.21) [1]  

𝛹𝑠= 1 ; Pour les ronds lisses.  

𝛹𝑠= 1.5 ; Pour les hautes adhérences. 

Le coefficient d'équivalence (C.B.A.93.art.A.4.5.1) [2] 

Le coefficient d'équivalence noté « n » avec : 

n = Es/Eb = 15  

n : Coefficient d′ équivalence  
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Es : Module de déformation de l′acier  

Eb: Module de déformation du béton 

Enrobage (protection de l’acier) 

L’enrobage des armatures représente la distance entre la surface du béton et l’armature la plus 

proche (cadre, étriers, épingles, armature de peau, etc.).il doit être suffisant pour garantir la bonne 

protection de l’acier contre la corrosion, une bonne résistance au feu et aussi la transmission 

correcte des efforts d’adhérence. Par conséquent, nous devons respecter la condition d’enrobage 

suivant : 

 C ≥ 5 cm : pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou au brouillard salin.  

 C ≥ 5 cm : pour les éléments en contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisations).  

 C ≤ 5 cm : pour les parois situées dans les locaux [4]. 

 

1.3 Conclusion :  

Dans ce 1er chapitre, non avons présenté préinscription du projet avec toutes ses caractéristiques, 

nous avons donné les caractéristiques des matériaux utilisées ainsi que les codes et règlement en 

vigueur.   
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2.1 Introduction : 

Le pré-dimensionnement a pour but de déterminer les dimensions préliminaires de différents 

éléments de la structure. Ces dimensionnements sont choisis selon les exigences aux l’état limites 

de service (ELS), afin de satisfaire les conditions de la flèche à vide, du règlement parasismique 

Algérien (RPA99 version2003), des règles de conception et de calcul des structures en béton armé 

(CBA 93) et du règlement béton armé aux états limites (BAEL 91). Le dimensionnement obtenu 

n’est pas définitif, il peut être modifiés après la vérification dans les différentes phases de calcul 

[6]. Nous commençons le pré-dimensionnement du sommet vers la base passant principalement 

par : les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles. 

2.2 Pré dimensionnement des planchers : 

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

dimensions, elles se reposent sur 2, 3 ou 4 appuis. Ils déterminent les niveaux ou les étages d’un 

bâtiment. De plus, elles transmettent aux éléments porteurs (voiles, murs, poteaux, poutres) les 

charges permanentes et les surcharges d’exploitations ainsi qu’elles servent à la distribution des 

efforts horizontaux. L’épaisseur de ses éléments dépend des conditions d’utilisations et des 

conditions de résistance [7].  

2.2.1 Planchers à corps creux 

Dans ce projet, les planchers sont de type corps creux, leur épaisseur totale doit satisfaire la 

condition de flèche d’après le C.B.A.93 [B.6.8.2.4]: 

 

 

Avec :  

ht : Hauteur totale du plancher (Epaisseur). 

L: La portée maximale entre nus d’appuis dans le sens de la disposition des poutrelles. 

A partir de notre plan de coffrage on a : Lmax = 440 - 30 = 410 cm 
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ht  
410

22.5
   donc on prend : ht = 20 cm 

 h0 = 4 cm                               pour la table de compression.  

 ht – h0 =16 cm                      pour le corps creux. 

ht : L’épaisseur totale du plancher.  

h0: L’épaisseur de la dalle de compression. 

 

Figure 2.1 : Plancher à corps creux [7]. 

 

2.2.2 Les poutrelles : 

Ce sont des petites poutres en béton armé formant l’ossature d’un plancher. Elles se calculent à la 

flexion simple (solidaires avec la dalle de compression).  

 Dimensionnement des poutrelles : 

Les poutrelles sont des éléments en béton armé, qui assurent la transmission des charges aux 

poutres. Elles sont caractérisées par leur faible section et se calculent comme des sections en T. 

 

Figure 2.2 : schéma des nervures [8] 

Le dimensionnement des poutrelles se fait suivant : 

ht = 20 cm. 
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b0 = (0,4 à 0,6)·ht = (08 à 12). On adopte : b0 = 10 cm. 

b = b0 + 2b1   avec   b1 = min ( Lx/2 , Lmin/10) 

Sachant que (𝐋x) est la distance entre les nervures et (Lmax) représente la longueur de nervures ce 

qui fait dans notre cas 435 cm. 

Lx= b - b0 = 65 – 10 = 55 cm, alors :  b1 = min {
55

2
,

435

10
}. On prend : b1= 27.5 cm  

Pour la vérification : 

b = 2b1 + b0 = 2 (27,5) + 10 = 65 cm. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2.3:Poutrelle 

2.2.3 Dalle pleine : 

C’est une plaque en béton armé qui peut reposer sur deux, trois ou 4 appuis soit des poutres, 

poutrelles ou des murs. Son épaisseur est déterminée selon les conditions ci-après : 

a. Résistance au feu 

 • e = 7 cm : pour une heure de coupe-feu.  

• e = 11 cm : pour deux heures de coupe-feu.  

• e = 17.5 cm : pour quatre heures de coupe-feu.  

  Résistance à la flexion 

Les conditions qui doivent être vérifiées dépondent de nombre des appuis :  

65 

20 

4 

27.5 10 27.5 
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• Pour une dalle sur un seul appui : 

 

 

• Dalle reposant sur deux appuis : 

 

• Dalle reposant sur trois ou quatre appuis : 

 

Figure 2.4:Shema de balcon  

 

Dans notre cas, l’ensemble de dalles pleines reposent sur 3 appuis avec Lx= 1.40 m. 

Lx/50 ≤ e ≤ Lx/40 = 140/50 ≤ e ≤ 140/40 = 2.8 ≤ e ≤ 3.5 

Afin de satisfaire les deux conditions, on adopte une épaisseur de 15 cm. 

2.3 Pré-dimensionnement des poutres : 

Le pré dimensionnement des poutres sont s’effectué selon le BAEL 91 et est vérifié les 

conditions de RPA99 version 2003. 

2.3.1 Poutre principale  
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Avec : ht : hauteur de la poutre.  

Lmax : distance maximale entre nus d’appuis (Lmax = 4.65 m) 

Alors :  
465

15
 ht 

465

10
  31  ht  46.5    On prend : h = 40 cm  

La Largeur b est souvent choisie de façon à pouvoir loger les aciers, soit pratiquement : 

0.4h ≤ b ≤ 0.7 h → 16 ≤ b ≤ 28 On prend : b = 30 cm. 

Donc la poutre principale à la section (30 x 40) cm2  

Vérification vis-à-vis du RPA 99 / V 2003 l’article 7-5-1  

Pour la zone IIa : 

b = 30 cm  20 cm …………………………………CV. 

h = 40 cm  30 cm………………………………...CV. 

h/b =1.33< 4 …………………………………………CV. 

bmax ≤ 1.5h + b ⟹ bmax = 30cm ≤ (1.5x40) + 30 = 90cm.   

30 cm ≤ 90 cm………………………………….……..… CV. 

2.3.2 Poutres secondaires : 

Elles sont disposées parallèlement aux poutrelles, leur hauteur est donnée par : 

Lmax/15 ≤ ht ≤ Lmax/10 

Lmax : Longueur de la poutre (plus grande portée et entre nus) =440 cm 

Alors : 440/15 ≤ h ≤ 440/10 → 29.33 ≤ h ≤ 44    On prend: h = 35 cm 

La Largeur b est souvent choisie de façon à pouvoir loger les aciers, soit pratiquement : 

0.4h ≤ b ≤ 0.7 h → 14 ≤ b ≤ 24.5    On prend : b = 30 cm 

Donc la poutre secondaire à la section (30 x 35) cm2 

Vérification vis-à-vis du RPA 99 / V 2003 l’article 7-5-1 

b = 30 cm  20 cm …………………………………CV. 

h = 35 cm  30 cm………………………………... CV. 

h/b =1.167< 4 ………………………………………… CV. 

bmax ≤ 1.5h + b ⟹ bmax = 30cm ≤ (1.5x35) + 30 = 82.5cm 

21



Chapitre 2                                  Pré-dimension des élément  et descente des charges 

 

30 cm ≤ 82.5 cm ………………………………….……..…  CV. 

2.2.3. Poutre palière 

Selon le BAEL91, les dimensions de la poutre sont : 

Lmax/15  h  Lmax/10 

On a: Lmax = 330 cm  22 cm ≤ h ≤ 33 cm.  On prend : h = 30 cm. 

La largeur de poutre : 0,4.h ≤ b ≤ 0,7.h Donc : 12cm ≤ b ≤ 21cm.  On prend : b = 30 cm. 

Alors la section de la poutre palière sera (30X30) cm2. 

Vérifications selon le RPA 99 versions 2003 (art7.5.1) 

h ≥ 30 cm …………………………  CV. 

 b ≥ 20cm ……………...…........  CV.  

h/b ≤ 4  30/30 =1 < 4 ……...  CV. 

2.3 Pré dimensionnement des poteaux : 

Le pré dimensionnement des poteaux dépond de sollicitations de calcul. Il est s’effectué en 

compression centrée selon les règles du BAEL91 et en appliquant les trois critères suivant :  

 Critère de résistance.  

 Critère de stabilité de forme selon les Règles BAEL91.  

 Les exigences de RPA99 (version 2003) en zone II [9]. 

En Zone IIa, les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions 

du RPA 99/2003 suivantes :  

Min (a,b) ≥ 25 cm   ;    Min (a, b) ≥ he ⁄ 20    ;     1 ⁄4 <a ⁄b< 4 

Avec : (a, b) sont les dimensions de la section et (he) représente la hauteur libre d’étage 

On prend (a, b) = (30, 40) cm2      (Voir chapitre Cinq) 

he = hétage – hpoutre → he = 3.50 – 0.40 = 310 cm 

Min (30,40) = 30 cm ≥ 25 cm ……………….......................CV  

Min (30,40) = 30 cm ≥ he ⁄20 = 15.5 cm ……………………CV 
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1 ⁄4 < 30 ⁄40 < 4 ……………………………………….……..……….CV 

Nous obtenons pour les poteaux (30 × 40) cm2 

2.4 Pré dimensionnement de l’acrotère : 

L’acrotère est un élément non structural contournant le bâtiment, son rôle le plus déterminé est de 

garantir la sécurité totale au niveau de la terrasse, donc il forme un écran pour toute chute. Les 

dimensions de cet élément sont représentées sur la figure (3).  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2.5: Dimension de l’acrotère. 

2.5. Pré dimensionnement des escaliers : 

Les escaliers sont constitués de volées classiques en béton armé reposant sur des paliers coulés sur 

place.  

 

 

 

 

 

Figure 2.6 : le schéma d’un escalier. 
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Pour le dimensionnement des marches (g) et des contre marches (h), on utilise la formule de 

BLONDEL : 

59 ≤g +2h ≤66 

 RDC : 

La hauteur h  14 ≤ h ≤18 ;  La largeur g : 25 ≤ h ≤32 .  On prend: h = 17 cm, g = 30 cm 

59 ≤ 2h+g ≤ 66        ⟹ 2 x17 + 30 = 64 cm  ……….. CV 

Pour : h =17 cm on trouve Nc = H′/h = 175/17 = 10 (Contre marche)  

Donc : n = Nc -1=10 -1= 9  (Marche) 

Avec : Nc est le nombre des contres marches et (n) le nombre des marches (n = Nc-1). 

 Etage courant : 

La hauteur h  14 ≤ h ≤18 ;  La largeur g : 25 ≤ h ≤32 .  On prend: h = 17 cm, g = 30 cm 

59 ≤ 2h+g ≤ 66        ⟹ 2 x17 + 30 = 64 cm  ……….. CV 

Pour : h =17 cm on trouve Nc = H′/h = 153/17 = 9 (Contre marche)  

Donc : n = Nc -1=9 -1= 8  (Marche) 

Inclinaison de la paillasse  

Tang α = H`/L`; 

H`= Nc x h = 9x17 =153 cm ; L`= (n-1) xg = 8x 30 =240 cm ; Tang 𝛼=153/240 alors 𝛼=32.51°. 

La longueur des volées  

Il peut être déduit par : Sin α = H`/L0    => 𝐿0 = H`/Sinα = 153/Sin32.51 = 284.62 cm 

L’épaisseur de la paillasse 

L/30 ≤ e ≤ L/20  

L : La portée des deux paliers, plus la portée horizontale de la grande volée, c'est-à-dire : 

L = 15+284.62+125 = 424.62 cm 

424.62/30 ≤ e ≤ 424.62/20         → 14.15cm ≤ e ≤ 21.23 cm.  On prend : e = 18 cm 
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2.6. Pré dimensionnement des voiles :  
Les voiles sont des éléments de contreventement rigides en béton armé constitués par une série de 

murs porteurs pleins coulés sur place. Ils sont destinés d'une part à reprendre une partie des charges 

verticales et d'une autre part à assurer la stabilité de l'ouvrage sous l'effet des charges horizontales 

dues au vent et au séisme [9].  

D’après l’article 7.7.1 du R.P.A99 version 2003 les dimensions minimales doivent satisfaire les 

conditions suivantes : 

𝐋𝐦𝐢𝐧 ≥ 𝟒a et 𝐚 ≥ 𝟏𝟓𝐜m  

Avec (Lmin) est la portée minimale d’un voile et (a) l’épaisseur du voile.  

Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires ou poteaux. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2.7- Coupe d’un voile en élévation  

Cette figure représente les coupes de voiles en plan : 
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Figure2.8: Coupes de Voiles en Plan.  

Nous optons le cas le plus défavorable (a ≥ he/20) soit pour le RDC et les étages courants : 

A partir de la hauteur libre d'étage he et de la condition de rigidité aux extrémités suivante : 

 he = hétage – hpoutre → he = 3.50 – 0.40 = 3.10 m 

Donc : a ≥ max (a min; hₑ/20) = max (15 ; 15.5) = 15.5 cm. 

Enfin on adopte une épaisseur de 20 cm pour tous les voiles (Voir chapitre 5). 

 

Surface d’influence :  

 

 Charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité : 
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Figure 2.9 : Schéma d’un poteau le plus sollicite. 

Surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité : 

S₁ = (2.15 × 2.2) = 4.73m².  

S₂ = (2.325 × 2.2) = 5.115m².  

S₃ = (2.15 × 1.625) = 3.493m². 

S₄ = (2.325 × 1.625) = 3.778m². 

Donc : S = 17..116m². 

2.7. Évaluation des charges et surcharges 
 

Le calcul des charges et surcharges est effectué selon DTR-BC2 les tableaux suivants résument 

les différents résultats obtenus : 

27



Chapitre 2                                  Pré-dimension des élément  et descente des charges 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2.10 : Plancher terrasse à corps creux 

Tableau 2.1: Charge permanente de terrasse à corps creux [11]. 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-Protection en gravillon 0.05 17 0.85 

2-Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12 

3-Forme de pente 1% 0.1 22 2.2 

4-Isolation thermique 0.04 4 0.16 

5-Dalle corps creux 16+4 14 2.8 

6-Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge Permanente total   G=6.33 

Surcharge exploitation   Q=1 

Tableau 2.2 : Charge permanente de terrasse à dalle pleine [11]. 

Désignation des 

éléments 

Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ 

m2 ) 

1-protection en 

gravillon 

0.05 17 0.85 

2-Etanchéité 

multicouche 

0.02 6 0.12 

3-Forme de pente 1% 0.1 22 2.2 

4-Isolation thermique 0.04 4 0.16 

5- dalle pleine   0.15 25 3.75 

6-Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge Permanente total   G=7.28 

Surcharge exploitation   Q=1 
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Figure 2.11 : Plancher étage 

Tableau 2.3: Charge permanente et d’exploitation d’étage courant à corps creux. 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-carrlage 0.02 20 0.4 

2-Mortie de pose  0.02 20 0.40 

3-Lite de sable  0.02 18 0.36 

4-Dalle en corps creux 16+4 14 2.8 

5-Enduit platre  0.02 10 0.2 

6-Cloisant interieure  0.1 9 0.9 

Charge Permanente total   G=5.06 

Surcharge exploitation   Q=1.5 

Tableau 2.4 : Charge permanente et d’exploitation de la dalle pleine [11]. 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-carrlage 0.02 22 0.44 

2-Mortie de pose  0.02 20 0.40 

3-Lite de sable  0.03 18 0.54 

4-Dalle pleine  0.15 25 3.75 

5-Enduit platre  0.02 10 0.2 

Charge Permanente total   G=5.33 

Surcharge exploitation   Q=3.5 

 

Tableau 2.5: Charge Permanente de cloison intérieure. 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-Enduit (ext + int ) 0.06 18 1.08 

2-Brique creuses 0.15 8.66 1.30 

Charge Permanente total   G=2.38 
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Tableau 2.6: Charge Permanente de cloison extérieure. 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-Enduit (ext + int ) 0.06 18 1.08 

2-Brique creuses 0.15 8.66 1.30 

3-Brique creuses 0.10 9 0.9 

Charge Permanente total   G=3.28 

 

 

 

Tableau 2.7 : Charge permanente et d’exploitation de palier de repos. 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-carrlage 0.02 22 0.44 

2-Mortie de pose  0.02 20 0.40 

3-Lite de sable  0.02 18 0.54 

4-Poids propre de palier 0.18 25 4.5 

5-Enduit platre  0.02 10 0.2 

Charge Permanente total   G=6.08 

Surcharge exploitation   Q=2.5 

 

 

Tableau 2.8 : Charge permanente due au Paillasse 

Désignation des éléments Epaisseur (m) Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges (KN/ m2 ) 

1-carrlage 0.02 22 0.44 

2-Mortie de pose  0.02 20 0.40 

3- Poids des marches 0.17/2 25 2.125 

4- Poids de la paillasse 0,18/cos 

(32.51) 

25 5.336 

5- Enduit en plâtre 0.02/cos(32.51) 10 0.237 

7- Gard corps   0.2 

Charge Permanente total   G=8.73 

Charge exploitation total   Q=2.5 

 

2.7.1 Évaluation de charge de l’acrotère :  

Surface (m) = 0.0690 
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Tableau 2.9 : évaluation de charge de l’acrotère 

Charge Poids (KN/ml) 

Q 1 

G = (Sx25) 1.69 

2.8 Descente de charge 

Afin d’assurer la résistance et la stabilité de l’ouvrage, il est nécessaire de bien savoir la 

distribution des charges et surcharges dans chaque élément. La descente des charges permet alors 

d’évaluer les charges revenant à chaque élément de la structure, dans laquelle on va tenir compte 

ce qui suit : 

Le poids propre de l’élément. 

La charge de plancher qu’il supporte. 

La part de cloison répartie qui lui revient. 

Les éléments secondaires (escalier, acrotère...)  

La descente de charge se fait du niveau le plus haut (charpente ou toiture terrasse) vers le niveau 

inférieur et cela jusqu’au niveau le plus bas (les fondations). A savoir, nous appliquons les lois de 

dégression uniquement pour les étages à usages d’habitation. 

 Surcharges différentes selon la loi de dégression 

-Sous la terrasse :                                               𝑄0 

-Sous le premier étage a partir du sommet          𝑄0 + 𝑄1 

-Sous le deuxième étage :                                       𝑄0 + 0.95 (𝑄1 + 𝑄2) 

-Sous le troisième étage :                                      𝑄0 + 0.90 (𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3) 

-Sous le quatrième étage :                                     𝑄0 + 0.85 (𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 + 𝑄4) 

-Pour n étage (n≫5)   :                                        𝑄1 +
3+𝑛

2.𝑛
(𝑄1 + 𝑄2 + 𝑄3 + 𝑄4 + ⋯ + 𝑄𝑛) 

 

 Poteau le plus sollicité 
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La surface afférente : 

S= 17.116 cm2. 

Plancher terrasse : 

G  17.116* 6.33 = 108.344KN 

Q  17.116*1 = 17.116KN 

Plancher étages 1 à 5 + RDC : 

G  17.116*5.2  89.003KN 

Q  17.116*1.5  25.674KN 

Les poutres : 

Gpp   4.475*0.4*0.3* 25  13.425KN 

GPS   3.825*0.3*0.35* 25  10.04KN 

 Les poteaux : 

 GPot = S. 25. he 

Tableau 2.10: Évaluation des poids propres des poteaux. 

Étage RDC 1 à 5 étages 

S (m2) 0.12 0.12 

Gp 10.5 9.18 

 

2.8.1 Application de la dégression 

  Un bâtiment en béton armé (R+5) à usage d’habitation : 

  Plancher RDC Q=1.5 KN/m2. 

  Plancher 1er au 6 éme (habitations) Q=1,5 KN/m2. 

  Plancher terrasse (non accessible) Q=1 KN/m2. 
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Comme les charges d’exploitation n’agissent pas en même temps, alors on applique la loi de 

dégression. On a le nombre d’étage est supérieur à 5, donc le coefficient (3+n/2n) étant valable, et 

on obtient les valeurs suivantes : La loi de dégression ne s’applique pas pour les planchers à usage 

commercial, les charges vont se sommer avec leurs valeurs réelles (sans coefficients) 

Dégression des charges d’exploitation 

Tableau 2.11 : Dégression des charges par niveau 

Niveau Dégression des charges par niveau La charge 

(KN/m2) 

5 Nq0=1,00 1 

4 Nq1=q0+q1 2.5 

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

2 Nq3=q0+0,90 (q1+q2+q3) 5,05 

1 Nq4=q0+0,85 (q1+q2+q3+q4) 6,1 

RDC Nq5=q0+0,80 (q1+q2+q3+q4+q5) 7 

 

Descente de charges :  

Pour les poteaux (RDC,  étage courant ) avec des sections (30x40) cm2 : 

Tableau 2. :Descente de charge du poteau. 

Niveau Éléments G(KN) Q(KN) 

 

 

N1 

Plancher terrasse 

 Gpp (30 x 40) cm2 
Gps (30 x 35) cm2 

108.344 

13.425 
 
10.04 

 

Total 131.809 17.116 

 

N2 

Venant N1 

Poteau (30 x 40) cm2 

131.809 
9.18 
 

 

Total 140.874  

 Venant N2 140.874 
 

 Plancher étage 89.003 
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N3 
Gpp (30 x 40) cm2 
Gps (30 x 35) cm2 

13.425 
10.04 

 Total 253.342 42.79 

 Venant N3 253.142 

  
N4 Poteau (30 x 40) cm2  9.18 

 Total 262.522  

 Venant N4 262.522 

 
 Plancher étage 89.003 

N5 
Gpp (30 x 40) cm2 
Gps (30 x 35) cm2 

13.425 
10.04 

 Total 374.99 59.906 

 Venant N5 374.99 

 
N6 Poteau (30 x 40) cm2 

9.18 
 

 Total 384.17  

 Venant N6 384.17 

 
 Plancher étage 89.003 

N7 
Gpp (30 x 40) cm2 
Gps (30 x 35) cm2 

13.425 
10.04 

 Total 496.638 77.022 

 

 

N8 

Venant de N7 

 Poteau (30x 40) cm2 

496.638 

9.18 

 

 

 Total 505.818  

 Venant de N8 

Plancher étage 

Gpp (30 x 40) cm2 

Gps (30 x 35) cm2 

505.818 

89.003 
 

 

N9 
13.425 

10.04 

 Total 618.286  

 

 

N10 

Venant de N9 

 Poteau (30x 40) cm2 

618.286 

9.18 

 

 

 Total 627.466 94.138 

 

 

N11 

Venant de N10 Plancher étage  

Gpp (30x 40) cm2 

Gps (30 x 35) cm2 

627.466 

89.003 

13.425 

10.04 

 

 Total 739.934 111.254 

 

N12 

Venant de N9  

Poteau (30x 40) cm2  

739.934 

10.5 
 

34



Chapitre 2                                  Pré-dimension des élément  et descente des charges 

 

 

Les vérifications nécessaires 

a) Poteau RDC: 

 L'effort normal ultime 

Nu  1.35G 1.5Q  1.35*750.434 1.5*111.254  1179.966KN 

Selon le CBA93 (article B.8.11) on doit majorer l'effort normal de compression ultime Nu 

de 

15% tel que: Nu= 1.15x(1.35G+1.5Q). 

 Donc    

Nu=1.15x1179.966=1356.961KN 

Vérification à la compression simple: 

On doit vérifier la condition suivante : 

 

B 
𝑁𝑢

0.6∗𝐹𝑐28
 → B 

1356.961∗10 3

0.6∗25
 = 0.09 m2 

 

On a: B = 0.12 m2 

 B= 0.12 m2 > 0.09 m2 Condition vérifiée. 

Vérification au flambement :  

On doit faire la vérification suivante : 

 

Br 
𝑁u

 ∗(
𝑓𝑐28

0.9∗b
+

As∗ fe

𝐵r∗s
)
 

 

Br : Section réduite du béton.   

As : Section des armatures. 

 

 Total G=750.434 Q=111.25 
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 b  : Coefficient de sécurité de béton 

 S  : Coefficient de sécurité des aciers.  

 : Coefficient en fonction de l’élancement  . 



On calcule l’élancement  = lf/i 

lf : Longueur de flambement.  

lo : Longueur de poteau.  

i : Rayon de giration i=√
𝐼

𝐵
 

I : Moment d’inertie  I= 
b1 xℎ3

12
 

𝑙 𝑓 =  0.7 ∗ 𝑙0 =  0.7 ∗ 3.50 =  2.45𝑚 

B = 0.12m 2 

I= 
0.0192

12

 
   

=1.6*10 -3 m 4 

I= √
1.6∗10−3

0.12
 = 0.12 

= 
 2.45

0.12
=  20.41< 50  

 : Coefficient en fonction de l’élancement   . 

   = 0.795  

D’après le BAEL91 on doit vérifier : 

Br 
𝑁u

 ∗(
𝑓𝑐28

0.9∗b
+

As∗ fe

𝐵r∗s
)
 

 

Br = 0.086 𝑚2 

As = 0.7% x Br…………….Zone I 

 As = 0.8% x Br…………….Zone IIa  

As = 0.9% x Br…………….Zone IIb  
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As = 0.9% x Br…………….Zone III 

Br = (30-2) * (40-2)*10−4= 0.1064 m2 

0.1064 m2>0.086 m2………. donc le poteau ne risque pas de flamber 

Les résultats de vérification sont résumés aux tableaux suivants : 

Tableau 2.13: Résultats des vérifications à la compression simple 

Poteau Rdc et les étages courant 

Nu (KN) 1335.178 

Bcal (m
2) 0.09 

Badop (m
2) 0.12 

Tableau 2.14: Résultats des vérifications au flambement 

 

Poteau 

 

Rdc et les étages courant 

Nu (KN) 1335.178 

Badop (m2) 0.12 

l0 (m) 3.5 

Lf (m) 2.45 

I. 10-2 (m4) 1.6*10 -5 

i (m) 0.12 

λ 20.41 

α 0.795 

Br cal (m2) 0.093 

Br adop(m2) 0.1064 
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2.9 Conclusion: 

Dans cette partie, l’ensemble des éléments structuraux ont été pré-dimensionnés selon les 

différents règlements précités. Le dimensionnement et les sections obtenus restent temporaires en 

attendant le calcul dynamique et ses vérifications qu’on va les réalisées dans le chapitre cinq. 
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3.1. Introduction : 

Dans ce chapitre on s’intéresse uniquement à l’étude des éléments non-structuraux (différents 

planchers, escalier, acrotère). Les démarches à suivre dans cette partie se présente à l’évaluation 

des charges qui nous permettront de définir les sollicitations les plus défavorables agissent sur 

l’élément envisagé. Par la suite, on détermine la section d’acier nécessaire afin de garantir la 

stabilité et la résistance de ces éléments sous les différentes sollicitations probablement 

rencontrées. 

3.2. L’acrotère : 

3.2.1 Définition :  

L’acrotère est un élément en béton armé entourant le plancher terrasse. Il est assimilé à une console 

encastrée au plancher terrasse. Le calcul s’effectue en flexion composée pour une bande de 1ml et 

sous une charge permanente représentant le poids propre de la console et une charge d’exploitation 

de 100 kg/m² due au poids de la main courante. 

3.2.2 Evaluation des Charges : 

Poids propre de l’acrotère : G = 1.69 KN/ml  

Surcharge (la main courante) : Q = 1.00 KN/ml 

Forces horizontales FP : 

Ce sont calculée par la formule suivante : 

FP = 4A × CP × WP  …….. RPA 99 version 2003 

A= 0,15 Coefficient d’accélération de zone (groupe d’usage 2, zone IIa), 

CP= 0,8 Facteur de force horizontale (tableau 6.1, RPA99/V2003).  

WP= Gac= 1.72 KN/ml (Poids propre de l’acrotère). 

FP = 4 × 0,15 × 0,8 × 1.69 = 0.818 KN/ml 

FP ≤ 1,5Q ; 0.818 ≤ 1,5  
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Donc on fait le calcul avec Q. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3.1: Type d'acrotère 

3.2.3 Sollicitations : 

 Etat limite ultime : 

Nu=1.35NG =1.35×1.69=2.28 KN/ml 

Mu=1.5 NQ.h =1.5×1×0.6 =0.9 KN.m/ml 

 Etat limite de service : 

Nser= NG = 1.69 KN/ml 

Mser= NQ = 1×0.6 = 0.6 KN.m/ml 

3.2.4 Ferraillage : 

Le calcul se fait sur une section rectangulaire  

Figure 3.2: Section théorique pour le ferraillage de l`acrotère 
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Les dimensions de la section sont : h = 10cm ; b = 100cm ; d = 0.9 h = 0.9 × 10 = 09 cm, dont la 

fissuration est considérée comme préjudiciable, car ce sont des éléments exposés aux intempéries, 

(variation de température, eau, neige, etc. …). Le calcul se fera alors à l’ELU et à l’ELS. 

 Calcul à l’E.L.U : 

Selon l’article A.4-4 du B.A.E.L91, en adoptant une excentricité totale de calcul : 

e= e1 + e2 tel que e1= e0 + ea 

e0 : Excentricité de la résultante des contraintes normales.  

e2: Excentricité dus aux effets de second ordre. 

ea : Excentricité additionnelle. 

e0= 
Mu

Nu
=

0.9

2.322
= 0.39 m   et    e2= 

3𝐿𝐹
2

104 .ℎ
(2+α.φ ) 

Calcul de l’élancement : 

lf= 2l0 = 2× 0,6 = 1.2 m ;  I= √
𝐼

𝐵
   avec  :      I= 

𝐵.𝐻3

12
 ;  B = b × h ; i = 0.029 m  ;  λ = 

𝑙𝑓

𝑖
 = 

1.2

0.029 
 = 

41.38 

λmax ≤ max (50, min [67 × e0/h,100]) ; λmax ≤ 100   ; λ = 41.38 <100 

Donc il n’est pas nécessaire de faire un calcul au flambement. 

α = 10(1-Mu/1,5.Mser) = 0 

ea  Max (2cm , l/250) = Max (2cm,60/250)  ea = 0,02 m 

e1 = 0.39 +0.02 = 0.41m  

e2= 
3𝑥1.22

104 .0.1
x2 = 0,0086 m 

e= e1+ e2 = 0.41 +0.0086 = 0,419 m 

On a : 
𝐿𝑓

ℎ 
= 12  
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𝐿𝑓

ℎ 
≤ Max ( 15 ; 

20.𝑒1

ℎ
) = 82 ⇒ On tiendra compte des effets du second ordre. 

On majore Nu, Mu ; tel que la méthode forfaitaire consiste à tenir compte des effets du second 

ordre en introduisant l’excentricité totale : 

La sollicitation corrigée. 

N ′u =2.322 KN 

M ′u= N ′u× (e1 + e2) = 0.2322 ×0,419 = 0.97 KN.m 

Mua= M ′u+ N ′u × (d-
ℎ

2
)  

Mua= 0.97+  2.322 × ( 0.09-
0.1

2
) 

Mua = 1.06 KN.m 

Le calcul se fera par assimilation à la flexion simple. 

1ère étape : étape fictive : 

µ = 
𝑀𝑢𝑎

𝑏𝑑2  𝑓𝑏𝑢
= 

0.106

0.092𝑥 14.17
𝑥 10−2 =0.0092⇒ μ = 0.0109 < 0.186domaine 1 . 

µ< 0.186 ⇒ pas d’acier comprimé (SSAC) 

α = 1.25 (1 − √1 2  ) 

α = 0.013 

Z = d × (1− 0.4α) = 0.089 m 

ε = 10 ‰ 

σs = 348MPA 

A1= 
𝑀𝑢

𝑧×σs  
 =( 

0.106

0.089× 348
)×10

−2

 

As= 0.34 𝑐𝑚2 
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Amin   0.23 x b x d x 
ft28
fe
   Avec ft28 =  0,6 +  0,06fc28 =  2,1 MPa  

Amin0.23x1000x90 x
2.1

400
⟹ Amin108 mm

2/ml  

Amin = 1.08cm
2 

Donc As = max (Au ; Amin) ⇒ As = max (0.34 ; 1.08) 

Alors : As = 1.08 cm² ⇒ on adopte: 4T8 = 2.01cm² 

2 ème étape : Retour à la section réelle : 

La section des armatures tendues dont la section réelle est (Au). 

Au = 𝐴𝑢1 −
𝑁𝑢

σ𝑠𝑡
 ;  Avec : σst = σs10 

Au = 0.34× 10−4- 
0.2322  102 

348 
 = 0.27 cm2/ml 

 Calcul à l’ELS 

Mser= 0.6KN.m/ml 

Nser = 1.72 KN/ml. 

Calcul de l’excentricité 

e0=   
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑁𝑠𝑒𝑟
= 

0.6

1.72
 = 0.35m⇒e0 = 35 cm 

e1=   
ℎ𝑡

6
= 
0.1

6
 = 0.0167 m⇒e1 = 1.67 cm 

e0 > e1 ⇒ La section est partiellement comprimée (SPC) 

On calculera la section en flexion simple sous l’effet d’un moment fléchissant par rapport au c.d.g 

des armatures tendues. 

Mser/A = Mser + Nser ×( d- 
ℎ

2
) = 0.6 + 1.72 × (0.09- 

0.1

2
) = 0.67 KN.m/ml  

La contrainte du béton est donnée / ELS: σbc = 0.6fc28 = 15MPa 
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La contrainte de l’acier, Selon la rectification 99du BAEL91 Arti.A.4.5.33 (cas de fissuration 

préjudiciable). 

σ̅̅̅̅𝑠𝑡 ̅̅̅̅=min ( 
2

3
× 𝑓𝑒 ; 110 √𝜂 ×  𝑓𝑡28) = 201.63MPa 

X = 
15 x σ𝑏𝑐

15 𝑥 σ𝑏𝑐+ σ𝑠𝑡
 x d = 

15 𝑥 15

15 𝑥 15+201.63 
 ×0.09 = 0.047 m 

Z = d- 
𝑋

3
= 0.09 - 

0.047

3
= 0.074 m  

M1 =  
1

2
 b X σ𝑏𝑐 Z =1/ 2(1 × 0.047 ×15 × 0.074) = 0.026 MN.m/ ml 

Mser/A = 0.067×10-2MN.m/ml<M1=0.026 MN.m/ml 

Mser/A< M1⇒Section sans armatures comprimées (SSAC) 

Aser1= 
𝐴𝑠𝑒𝑟

𝑍𝑋σ𝑠𝑡
= 

0.067  102 

0.074 X 201.63
=0.45 cm2 

Aser= Aser1- 
𝐴𝑠𝑒𝑟

σ𝑠𝑡
= 0.45×10−4- 

0.172  102 

 201.63
 

Aser= 0.36 cm2 

 Condition de non fragilité 

Amin > 
0.23𝑏0𝑑𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 = 1.09 cm²/ml 

Donc As>max (As; Aser; Amin) 

Qui nous donne 4HA8 = 2,01cm²/ml espacée de 25cm 

 Armature de répartition : 

Ar = As / 4 = 0,5025 cm². On adopte 4HA6 avec un espacement de 15 cm 

 Vérification au cisaillement : 

 u = min (0.15 
𝐹𝑐28

𝑏
, 4MPa) = 2.5MPa 

Vu =1.5 × Q = 1.5 KN / ml 
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 u = 
𝑉u

b0xd
= 

1.5

1𝑋 0.09
 = 0.017 MPa 

Τu <  u  ⇒ Condition vérifiée. 

Il n’est pas nécessaire de concevoir des armatures transversales, les armatures de répartition sont 

suffisantes. 

Figure 3.3: Disposition constructive des armatures de l’acrotère. 

3.3 Calcul des balcons : 

Introduction : Notre ouvrage comporte à deux type de balcon : dalle sur trois appuis, assimilée à 

une console de portée de 1.40m. 

Le balcon se calcul pour une bande de 1m à la flexion simple et comme étant une console soumise 

à son poids propre et ses surcharges d'exploitation. 

3.3.1. Epaisseur de balcon : 

Les balcons sont des éléments décoration dans les bâtiments, ils sont calculés comme des consoles 

encastrées. L’épaisseur adopté durant le pré-dimensionnement étant e = 15cm 

𝐿𝑥 = 1,4𝑚 et  𝐿𝑦 = 5.25 𝑚 

𝜌= 
Lx

 Ly
=
1.4

5.25
= 0.266 

𝜌 = 0,266 < 0,4 La dalle travaille dans un seul direction (comme une console)   
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 Evaluation des charges 

G = 5.33 KN/m² et Q = 3.5 KN/m² 

Le calcul se fait pour une bande de 1m alors G = 5.33 KN/m et Q = 3.50 KN/m avec P=1KN 

3.3.2 Calcul de ferraillage  

 

 

 

 

 

Figure 3.4: Section théorique pour le ferraillage du balcon. 

𝑞𝑢= (1,35G+ 1,5Q) * 1 

𝑞𝑢= (1, 35× 5.33+ 1, 5× 3,5)* 1=12.445 KN/m 

 𝑃𝑢=1, 35× 𝑃  

𝑃𝑢=1,35 × 1 = 1,35 KN 

𝑀𝑢= 
𝑞𝑢×𝐿

2
²  + 𝑃𝑢 × 𝐿 

𝑀𝑢= 
12.445×1.42

2
  + 1.35 × 1.4 = 14.086 𝐾𝑁.m  

𝑉𝑢= 𝑞𝑢 × 𝐿 + 𝑃𝑢 

 𝑉𝑢= 12.445 × 1,4 + 1,35 = 18.773 𝐾N  

𝑀𝑢= 
𝑞𝑢×𝐿2

2
  + 𝑃𝑢 × 𝐿 

𝑀𝑢= 
12.445×1.42

2
  + 1.35 × 1.4 = 14.086 𝐾𝑁.m  
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𝑉𝑢= 𝑞𝑢 × 𝐿 + 𝑃𝑢 

 𝑉𝑢= 12.445 × 1,4 + 1,35 = 18.773 𝐾N  

Le calcul des armatures se fait à la flexion simple : 

b=100cm ; h=15cm ; d=0,9 h=13,5cm 

𝑀𝑢=14.086 𝐾𝑁.m 

𝜇𝑏𝑢= 
𝑀𝑢

 𝑓𝑏𝑢×𝑑²×𝑏
 = = 

14.086×10−3 

14,17×0,1352
 =0,054 < 𝜇l =0,392  

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

𝛼=1,25(1-√1 −  2𝜇𝑏𝑢) =0,069 

Z= d ×(1-0,4𝛼) =0,131m 

𝐴𝑠= 
Mt

σs×Z
= = 

14.086×10−3 

348×0,131
 =3.08 cm² 

On choisit section d'armatures tendues : 4HA10 = 3.14 cm² 

Amin   0.23 x b x d x 
ft28
fe
   Avec ft28 =  0,6 +  0,06fc28 =  2,1 MPa  

Amin0.23x1000x126 x
2.1

400
⟹ Amin 1.52 cm

2/ml  

Donc As = max (Au ; Amin) ⇒ As = max (3.14 ; 1.51) 

 Espacement : 

𝛿𝑡 ≤ min (4h ; 45𝑐𝑚)  alors 𝛿𝑡 = 45 𝑐m 

 Armatures de répartition : 

Ar = 
𝐴𝑠

4
  = 

3.08 

4
 = 0.785 cm² 

Soit : 2HA8 (As = 1.10 cm²) 
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 Espacement : 

𝛿𝑡 ≤ min (3 × ℎ; 33𝑐𝑚)  alors 𝛿𝑡 = 33𝑐m 

 Vérification des contraintes de cisaillement 

𝜏𝑢 ≤ 𝜏 ̅̅𝑢 ̅ 

𝜏𝑢 = 
 vu 

 bd
= 
18.773 ×103 

1000×135
  

𝜏𝑢 = 0,139 𝑀𝑃A 

Fissuration préjudiciable : 

 𝜏̅̅̅̅𝑢 ̅̅ = min(0,15 𝑓𝑐28/ 𝛾𝐵 ; 5𝑀𝑃𝑎) = min(2,5; 5𝑀𝑃𝑎) 

 𝜏̅̅̅̅𝑢 ̅̅ = 2,5MPa 

Donc : 𝜏𝑢 ≤ 𝜏̅̅̅̅𝑢 ̅̅………………C.V 

Pas de risque de rupture par cisaillement. 

 Vérification des contraintes 

𝑞𝑆= (G+Q) *1= (5.33+3, 5) *1=8.83 KN 

 𝑃𝑆=P=1KN 

𝑀s= 
𝑞𝑠×𝐿

2
²  + 𝑃s × 𝐿 

𝑀s= 
8.83×1.42

2
  + 1 × 1.4 = 10.053 𝐾𝑁.m  

𝑉𝑆= 𝑞𝑆 × 𝐿 + 𝑃𝑆 = 8.83 × 1,4 + 1 =13.362  𝐾N 

σbc ≤ 𝜎̅̅̅̅𝑏𝑐 ̅̅̅̅  avec 𝜎̅̅̅̅𝑏𝑐 ̅̅̅̅=0,6× 𝑓𝑐28=15 MPa 

σbc = 
𝑀𝑠𝑒𝑟 × 𝑦 

𝐼
 

Position de l’axe neutre : 
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 0.5 𝑏𝑦² +n (𝑑 − 𝑦) ′ -n × Ast (𝑑 − 𝑦)=0 

µ<µc⇒A’s= 0 

50 × 𝑦² + 15(13,5 − 𝑦) ×0 – (13,5 − 𝑦) × 3,14 = 0 

√ = 359.706 

y = (− 47.1 + 359.706)/100 ⇒ y = 3.12 cm 

Moment d’inertie : 

I=0.333 × 𝑏𝑦3+ 𝜼(𝑑 −  𝑦)2𝐴𝑠+nAst (d-y)2 = 0 

I=0.333 × 100 × 3.123+ 15(13,5 −  𝑦)23,14+3.14(13.5-y) = 7535.113𝑐𝑚4 

σbc = 
𝑀𝑠𝑒𝑟×𝑦 

𝐼
= 
10.053× 3.12

7535.113
 = 5.15 MPa 

σbc ≤ 𝜎̅̅̅̅𝑏𝑐 ̅̅̅̅ ……….C.V 

La contraint dans l’acier : σst ≤ 𝜎̅̅̅̅𝑠𝑡 ̅̅̅̅ 

σ̅̅̅̅𝑠𝑡 ̅̅̅̅=min ( 
2

3
× 𝑓𝑒 ; 110 √𝜂 ×  𝑓𝑡28) = min(216,33; 201,63) 

𝜎̅̅̅̅𝑠𝑡̅̅̅̅=201,63MPa 

σst= 
15𝑀𝑠𝑒𝑟 × (𝑑 − 𝑦) 

I 
 = 

15×10.053×106×(135−31,2) 

7535.113×104
 

σst = 236.716 MPa 

σst ≤ 𝜎̅̅̅̅𝑠𝑡 ̅̅̅̅ ……….C.V 

 Vérification de la flèche 

D’après le BAEL91, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée : 

𝒉

𝒍
=

𝟎.𝟏𝟓

𝟏.𝟒
= 0.107 >  

𝟏

𝟏𝟔
=  0.0625  ………   Condition vérifiée 

𝒉

𝒍
= 0.107 >  

𝑀𝑠

𝟏𝟎𝑴𝟎
=

𝟏𝟎.𝟎𝟓𝟑

𝟏𝟎.𝟎𝟓𝟑×𝟏𝟎
 =0.1 ………   Condition vérifiée 
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𝐴𝑠
𝑏𝑑

=
3.14

13.5 × 100
= 2.32 × 10−3  <

4.2

𝑓𝑒
=

4

400
= 0.010 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. Le ferraillage 

final adopté est représenté sur la figure suivante :  

 

 

 

Figure 3.5: Schéma de ferraillage du balcon. 

 

3.4 Calcul des escaliers 
 3.4.1 Définition 

Un escalier est un ouvrage constitué d’un ensemble de marches échelonné, qui permettent de 

passer d’un niveau à un autre. 

3.4.2. Etude de l’escalier : 

 Ce type d’escalier et composé de : 

 Un palier d’épaisseur 18cm.  

 Deux volées parallèles d’épaisseur 18cm.  

 Giron de 30cm.  

 Contre marche de 17cm. 

Figure 3.6 : Schéma statique 
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3.4.3 Charges et surcharges : 

Palliasse : G1=9.278KN/ml et Q1=2.5 KN/ml 

Palier : G2=6.08 KN/ml et Q2=2.5 KN/ml 

3.4.4 Combinaisons des charges : 

 Calcul des charges a l’ELU et l’ELS 

Le calcul se fait pour une bande de 1ml 

 Palliasse  

L’ELU 

 qu1 = 1.35 x G1+1.5 x Q1 qu1 = 1.35 x 9.278 + 1.5 x 2.5 

 qu1 = 16.275KN/ml 

 L’ELS  

qser1 = G1+Q1 qser1 = 9.278+2.5 

 qser1 = 11.778 KN/ml 

 Palier 

 L’ELU 

 qu2=1.35 x G2 + 1.5 x Q2  qu2 = 1.35 x 6.08 + 1.5 x 2.5 

 qu2=11.958 KN/ml 

 L’ELS 

 qser 2 = G2+Q2 qser1 = 6.08+2.5 

 qser2 = 8.58 KN/ml 
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Tableau 3.1: Combinaisons des charges l’escalier. 

Combinaisons Paillasse 

(KN/ml) 

Palier 

(KN/ml) 

ELU 16.275 11.958 

ELS 11.778 8.58 

L’escalier travaille à la flexion simple en considérant la dalle comme une poutre uniformément 

chargée et en tenant compte de types d’appuis sur lesquels elle repose. Pour déterminer les 

sollicitations, on utilise la méthode des charges équivalentes ou la méthode R.D.M. 

 Calcul des réactions d’appuis 

RA + RB = 57.544KN alors RA = 30.606 KN et RB = 26.938 KN. 

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 

0<x <2.61 

M(𝑥) = −𝑞𝑢
𝑥2

2
+ 𝑅𝐴𝑥 = −16.275

𝑥2

2
+ 30.606 𝑥 = −8.137𝑥2 + 30.606 𝑥 

T(𝑥) = −𝑞𝑢𝑥 + 𝑅𝐴= −16.275𝑥 + 30.606  

Pour X=0 : T= 30.606 et M= 0 

Pour X=2.61 : T= -11.871 et M= 24.448 

𝑇(𝑥) = −16.275𝑥 + 30.606 = 𝑥 =
30.606 

16.275
=1.88m  

Le moment M(x) est maximum pour la valeur x = 1.88m.  

Donc: M( 1.88) = −8.137 × (1.882) + 30.606 × (1.88)= 28.779 KN.m 

𝑀𝑀𝑎𝑥 =28.779 KN.m 
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0<x<1.26  

M(𝑥) = −𝑞𝑢
𝑥2

2
+ 𝑅𝐵𝑥 = −11.958

𝑥2

2
+ 26.938 𝑥 = −5.979𝑥2 + 26.938 𝑥 

T(𝑥) = −𝑞𝑢𝑥 + 𝑅𝐵= −11.958𝑥 + 26.938  

Pour X=0 : M = 0 et T = 26.938 

Pour X=1.26 : M= 24.449 et T= 11.870 

Tableau 3.2 : Sollicitation des escaliers 

 Mmax 
(KN.m) 

Ma (KN.m) Mt (KN.m) Tmax 
(KN) 

E.L.U 28.779 14.389 24.462 30.606 

E.L.S 20.134 10.067 17.113 21.771 

En appui: 𝑀𝑎 = 0.5𝑀𝑀𝑎𝑥=0.5 × 28.779= 14.389 KN.m  

En travée:  𝑀𝑡=  0.85 𝑀𝑀𝑎𝑥 =0.85 × 28.779 =24.462 KN.m 

3.4.5. Calcul de ferraillage : 

 Armatures longitudinales 

Travé  

𝑓𝑏𝑢 =
0.85×𝑓𝑐28

𝑠
 = 

0.85×25

1.5
= 14.2 MPA 

𝑓𝑠 =
𝑓𝑒

𝑏
= 
400

1.5
=  348 MPA  

= 
𝑀𝑢

𝑏∗𝑑2∗𝑏
 = 

24.462×103

14.2∗16.22∗100
= 0.065<0.392 alors la section est simplement armé. 

 1.25(1 √1 2𝑢)  0.084 

  1 0.4  0.96 

𝐴𝑆= 
𝑀𝑢

∗𝑑∗𝑠
= 

24.462×103

0.96∗16.2∗348
= 4.567𝑐𝑚2 
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 Conditions non fragilité 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 𝑚𝑎𝑥 {
ℎ × 𝑏

1000
; 0.23 ∗ 𝑏𝑑 ∗

𝑓𝑡28
𝑓𝑒
} 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.95𝑐𝑚
2 < 4.567𝑐𝑚2 

On pond  5HA12 ;   5.65cm2 

 Espacement : 

𝑆𝑡 = 𝑚𝑖𝑛{3𝑒𝑝; 33𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 = 
100

4
= 25cm 

 Armature de répartition 

𝐴𝑟 = 
𝐴𝑠

4
=  

5.65

4
=1.412cm2 

On pond  3HA8 ;   1.51𝑐𝑚2 

 Espacement entre les armatures 

𝑆𝑡 = 𝑚𝑖𝑛{4ℎ; 45𝑐𝑚} 

𝑆𝑡45 𝑐𝑚 

𝑆𝑡 = 33 𝑐𝑚 

 Ferraillage aux appuis 

𝑀𝑢 = 14.389 KN.m ; µ= 0.038 ;  = 0.048 ;  = 0.98 alors 𝐴𝑠 = 2.60𝑐𝑚2 

 Condition de fragilité 

𝐴𝑚𝑖𝑛= 1.95 < 2.60𝑐𝑚2 
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On prend  4HA10 ;   3.14cm2 

 Espacement : 

𝑆𝑡 = 𝑚𝑖𝑛{3𝑒𝑝; 33𝑐𝑚}= 33cm 

𝑆𝑡 = 
100

4
= 25cm 

 Armature de répartition 

𝐴𝑟 = 
𝐴𝑠

4
=  = 0.785 𝑐𝑚2 

On prend  3HA6 ;   0.85cm2 

Vérification à E.L.S 

𝑏 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 y 𝑏𝑐  

𝑏

2
× 𝑦2 + 𝑛 × 𝐴′𝑠(𝑦 − 𝑐′) − 𝑛 × 𝐴𝑆(𝑑 − 𝑦) = 0 

Avec  n = 15 

ℎ × 𝐴′𝑠(𝑦 − 𝑐′) = 0 

100

2
× 𝑦2 − 15 × 4.567(16.2 − 𝑦) =0 

50𝑦2 + 68.505𝑦 − 1109.781 =0 

𝑦2 + 1.370𝑦 − 22.195 = 0 

  b2  4ac  90.65 

𝑦 = 4.07 

𝐼 =
𝑏×𝑦3

3
 + n× 𝐴𝑆(𝑑 − 𝑦)

2 
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𝐼 =
100×4.073

3
+ 15× 4.567(16.2 − 4.07)2 = 12326.917𝑐𝑚4 

𝑏 =
100×105×4.07

12326.917
= 6.64 MPA  𝜎𝑏= 15 MPA       OK 

 Vérification de la contraint de cisaillement 

𝑢͞𝑢  

Tmax = 30.606KN 

𝑢=
𝑉𝑢

𝑏×𝑑
= 

103×30.606

162×1000
= 0.188MPA 

Pour une fissuration considérée comme peu préjudiciable : 

͞𝑢= 𝑚𝑖𝑛 {5𝑀𝑃𝐴; 0.2 ∗
𝑓𝑐28

𝑏
}= 𝑚𝑖𝑛{3.33𝑀𝑃𝐴; 5𝑀𝑃𝐴} 

𝑢 0.188  3.33    CV 

 Vérification de la flèche 

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

(B.A.E.L.91modifié99) : Note : Mt : c’est le moment en travées a l’ELS. 

{
  
 

  
 

ℎ

l

1

16


18

387
= 0.046 0.0625 CNV 

ℎ

l

𝑀𝑇

10𝑀0
0.046

17.113

10 × 28.779
0.0460.059 CNV

𝐴

𝑏. 𝑑

4.2

𝑓𝑒


𝐴

𝑏. 𝑑
=  

4.567

100 ∗ 16.2
= 0.002

4.2

𝑓𝑒
= 0.0105 CV

 

Comme les conditions (1) et (2) ne sont pas vérifiées, donc on doit vérifier la flèche : 

Evaluation des flèches (BAEL91 B.6.5, 2) : 

La part de la flèche totale ft qui doit être comparée aux limites admissibles a pour valeur : 

𝑓𝑡 = 𝑓𝑔𝑣 − 𝑓𝑗𝑖 + 𝑓𝑝𝑖 − 𝑓𝑔𝑖f͞ =
𝑙

500
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Avec : 

 Les flèches 𝒇𝒈𝒊 et 𝒇𝒈𝒗 dues à l'ensemble des charges permanentes. 

  La flèche𝒇𝒋𝒊 due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des 

cloisons. 

  La flèche 𝒇𝒑𝒊due à l'ensemble des charges permanentes et d’exploitation supportée par l'élément 

considéré. 

Position de l’axe neutre : 

𝑏 × 𝑦2 − 30(𝐴 + 𝐴′)1 − 30(𝑑 × 𝐴 − 𝑑′ × 𝐴′) = 0 𝑦1 =4.07cm> 0….CV 

Le moment d’inertie de la section homogène par rapport l’axe neutre s’écrit : 

𝑰 =
𝒃×𝒚𝟐

𝟑
+ 15 × [𝐴 × (𝑑 − 𝑦1)²+𝐴′ × (𝑦1 − 𝑑2)] 

I= 12326.917 cm4; d = 16.2cm; h= 18 cm; As=4.567cm2; b=100cm; ft28= 2.1 MPa 

Calcule le moment d’inertie de la section homogène 𝐈0 :  

𝐈0= 
𝑏×ℎ3

12
+ bh [

ℎ

2
− 𝑣] 2 + 15As(d −  V)² 

 𝒗 =
[ 
𝑏×ℎ2

2
+15As.d]

𝒃𝒅+𝟏𝟓𝑨𝒔
  

𝒗 =
[ 
100 × 182

2 + 4.567x16.2]

𝟏𝟎𝟎𝒙𝟏𝟔. 𝟐 + 𝟏𝟓 ∗ 𝟒. 𝟓𝟔𝟕
 

V= 10.251cm 

𝐈0= 
100×16.23

12
+ 100x18 [

18

2
− 10.251] 2 + 15x4.567(16.2 −  10.251)² 

I0= 7374.767𝑐𝑚4 
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Déformation instantanée : 

𝜆 = λ𝑖= 
0.05𝑓𝑡28

(2+3
𝑏0
𝑏
)Ƿ

  

ƿ =
𝐴𝑠

𝑏0∗𝑑
=   

4.567

100×16.2
= 0.0028 

λ𝑖= 
0.05∗2.1

(2+3)0.028
= 7.5 

λ𝑉 = 
2

5
 λ𝑖 = 3 

E𝑖 = 11000∛𝑓𝑐28=32164,2MPa 

E𝑣 = 
1 

3
E𝑖=10721,4MPa 

q de palier = 8.558 KN/m 

Paillasse : 11.778KN/m 

qeq =10.168KN/m 

Ms= 0.85* M0 avec M0 = (q*l2) /8= 19.035KN.m 

Ms = 16.180 KN.m 

𝜎s=
15𝑀𝑠 𝑠 (𝑑− 𝑦)

𝐼
 

𝜎s= 
15∗16.180(16.2−4.07)

12326.917
 

𝜎s = 23.80 MPA 

µ= 1- (
1.75𝑓𝑡28

4σs+𝑓𝑡28
) 

µ= 0.55 
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𝐼𝑓 =
1. 1𝐼0
1 + 

 

𝐼𝑓𝑔𝑖 =
1.1𝐼0

1+
= 
1.1∗ 7374.767

1+(0.55∗7.5)
  

𝐼𝑓𝑖𝑔= 1582.876 𝑐𝑚4 

𝐼𝑓𝑔𝑣 =
1.1𝐼0

1+
= 
1.1∗ 7374.767

1+(0.55∗3)
  

𝐼𝑓𝑔𝑣=3061.224 𝑐𝑚4 

𝑓𝑖 =
𝑀∗𝐿2

10𝐸𝑖∗𝐼𝑓𝑖
 = 

16.180∗106∗(3.87∗103)
2

10∗32164.2∗ 1582.876∗104
 

𝑓𝑔𝑖=  47.597 

𝑓𝑖 =
𝑀∗𝐿2

10𝐸𝑣∗𝐼𝑓𝑖
 = 

16.180∗106∗(3.87∗103)
2

10∗10721.4∗ 3061.224∗104
 

𝑓𝑔𝑣 =  73.833 

𝑓𝑖 =
𝑀∗𝐿2

10𝐸𝑣∗𝐼𝑓𝑖
͞f = 

𝐿

500
 

i  7.5    0.55 𝑓𝑖 = 1582.876    f  0.0475  0.774 cm   

Le ferraillage final adopté est celui montré part la figure en dessous. 
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Figure 3.7: Schéma de ferraillage d’escalier. 

3.5 Etude de la poutre palière 

3.5.1 Définition 

Le calcul se fait en flexion simple pour une poutre simplement appuyée et uniformément chargée, 

les charges se présentent aux poids propre, poids de la maçonnerie et réaction provenant du palier. 

3.5.2 Pré dimensionnement 

 D’après le BAEL 

𝑳

𝟏𝟓
≤ 𝒉 ≤

𝑳

𝟏𝟎
                                   

𝑳

𝟏𝟓
≤ 𝒉 ≤

𝑳

𝟏𝟎
 

20  h  30 h  30cm    CV  

0.3h  b  0.7h  b  30cm  CV 

 D’après le RPA 

Les dimensions des poutres doivent respecter l’article 7.5.1 du RPA99/ version 2003 suivant : 

b30 cmb 30cm ; h30 cmh 30cm ; 1≤
ℎ

𝑏
≤ 4

ℎ

𝑏
= 1    CV 
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On adopte une section de (30*30) cm2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3.8: Diagrammes des Moments fléchissant d'effort tranchant de la palière 

3.5.3 Evaluation des charges 

Poids propre de la poutre : 

Gpoutre =  0.3x0.3x25= 2.25 kN ml 

Charge linéaire du palier :  

R  26.938 kN/ ml 

 Réaction d'escalier ou niveau du palier 

ELU  

RA= 26.938 KN/ml  

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 51.60 × 1.35 = 69.66 𝐾𝑁.𝑚 
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𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥 =

𝑞. 𝐿2

8
× 1.35 

𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 1.35 × 36.451 = 49.208kN.m  

ELU : {
𝑀𝑡 = 0.85𝑀𝑢

𝑚𝑎𝑥 = 41.826 𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝑢 = 0.5𝑀𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 24.604 𝐾𝑁.𝑚

 

ELS 

RA= 19.779 KN/ml 

𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑚𝑎𝑥 =

𝑞. 𝐿2

8
 

𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑚𝑎𝑥 = 36.451kN.m 

𝑇𝑠𝑒𝑟
𝑚𝑎𝑥 = 51.60 𝐾𝑁.𝑚 

ELS : {
𝑀𝑡 = 0.85𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑚𝑎𝑥 = 30.983 𝐾𝑁.𝑚

𝑀𝑢 = 0.5𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑚𝑎𝑥 = 18.225 𝐾𝑁.𝑚

 

 Torsion: 

 La poutre palière est soumise à un moment de torsion uniformément reparti sur sa longueur, c’est 

le moment sur appui de l’escalier. Mtor= B*l/2=7.199 KN.m 

                  D’après le CBA, la contrainte de torsion τut est comme pour les sections creuses. 

τut = Mtor / 2.Ω.b0 

Avec Mtor : Moment de torsion ; b0 : Epaisseur réelle de la paroi ; 

𝐔: Périmetre de la section de la poutre palier : U = [(b-e)+(h-e)]  

 avec  e= h/6 

63



Chapitre 3                                                                Calcul des éléments secondaires 

 

Ω = aire du contour à mi-épaisseur des parois 

Ω = (h-b0).(b-b0) = 625 cm² et b0 = h/6 = 5 cm 

τut = Mtor / 2.Ω.b0 = 1.15 MPa  

τuv = Vu/b.d =69.69 ∗ 103 / 300 .270 = 0.86 MPa  

Avec :           τuv : contrainte tangente de cisaillement. 

 Les armatures longitudinales 

𝐴𝑡
𝑡𝑜𝑟 =

𝑀𝑡𝑜𝑟∗𝑈

σ𝑠𝑡∗2Ω
= 2 cm2 

 Les armatures transversales 

On fixe : St=10 cm 

𝐴𝑡
𝑡𝑜𝑟 =

𝑀𝑡𝑜𝑟∗10

σ𝑠𝑡∗2Ω
= 0.132 cm2 

3.5.4 Ferraillage : 

 Armatures longitudinales 

h =30 cm; d = 0,9h = 27 cm; c = 0,1h = 3 cm;  𝑏 14,20 MPa 

 a.1 En travée 

𝑀𝑡 = 41.826 𝐾𝑁.𝑚 

= 
𝑀𝑢

𝑏∗𝑑2∗𝑏
 = 

41.826×103

14.2∗272∗30
= 0.134<0.392 

=0134<µr=0.392  A's  0 

 1.25(1 √1 2𝑢)  0.181 
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  1 0.4  0.927 

𝐴𝑆= 
𝑀𝑢

∗𝑑∗𝑠
= 

41.826×103

0.927∗27∗348
= 4.80𝑐𝑚2 

On a : AS+(ATORSION/2)= 4.80+1 = 5.80𝑐𝑚2 

On prend  4T14 ;   𝟔. 𝟏𝟔 𝒄𝒎𝟐 

 a.2 Sur appuis 

𝑀𝑢 = 24.604 KN.m 

µ= 0.079 

=0.079µr=0.392  A's  0 

 = 0.102 

 =  0.958 

𝐴𝑠 = 2.73𝑐𝑚2 

On a : AS+(ATORSION/2)= 2.73+1 = 3.73𝑐𝑚2 

On pond  4T12 ;   𝟒. 𝟓𝟐 𝒄𝒎𝟐 

ф𝑡 ≤ min

{
 
 

 
 
h

35
=  8.57mm

φ = 12mm
b

10
= 30mm

 

ф𝑡     8𝑚𝑚 

 Calcul des espacements : 

Généralement, si la fissuration n’est pas très préjudiciable et il n’y a pas de reprise de bétonnage 

on utilise la formule suivante : 
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𝑨𝒕
𝑺𝒕
≥
𝒃(𝑢 − 𝟎.𝟑𝒇𝒕𝟐𝟖)

𝟎. 𝟖𝒇𝒆
 

𝐴𝑡=   0,003.S.b  0,003x
30

2
 x 30 = 1.14𝑐𝑚2          (Minimum de RPA) 

Donc on prend      ф𝑡     8mm 

Par condition : 

S< 𝑚𝑖𝑛 {30 𝑐𝑚; 12ф𝑡  ; 
ℎ

4
}= 7.5 cm                            (Zone nodale) 

S’< 
ℎ

2
= 15𝑐𝑚            (Zone courante) 

S’= 10 cm  

On prend{
𝑆 = 7.5 𝑐𝑚 
𝑆′ = 10𝑐𝑚 

 

( Lzn = hx2 = 60 cm ) 

 Vérifications nécessaires  

a. Vérification de la contrainte 

Considérons le cas préjudiciable. 

a.1 En travée 

𝐴𝑠 = 5.65𝑐𝑚2    𝑀𝑠𝑒𝑟 = 30.983   b= 30 cm 

La position de l’axe neutre : 

b/ 2y² 15As d  y  0      y= 9.845 cm  

Le moment d’inertie I : 

I  b /3 y 15As d  y ² = 35541.370𝑐𝑚2  
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On vérifie que :   𝑏 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 y 𝑏𝑐  et 𝑎 = 𝑛

𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 (d-y) ͞𝑎  

𝑏 =
30.908×105×9.845

35541.470𝑥102
= 8.56MPA  ͞𝑏= 15 MPA       OK 

𝑎 =
30.908×105×15

35541.470𝑥102
(27 − 9.84 = 223.90MPA  ͞𝑎= 240 MPA       OK 

a.2 Sur appuis 

𝐴𝑠 = 3.14𝑐𝑚2    𝑀𝑠𝑒𝑟 = 18.225   b= 30 cm 

La position de l’axe neutre : 

b/ 2y² 15As d  y  0      y= 7.77 cm  

Le moment d’inertie I : 

I  b /3 y 15As d  y ² = 22106.408𝑐𝑚2  

On vérifie que :   𝑏 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 y 𝑏𝑐  et 𝑎 = 𝑛

𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 (d-y) ͞𝑎  

𝑏= 6.40MPA  ͞𝑏= 15 MPA       OK 

𝑎= 227.75MPA  ͞𝑎= 240 MPA       OK 

b. Vérification de la condition de non fragilité 

As > 𝐴𝑠
𝑚𝑖𝑛= 

0.23𝑏𝑑𝑓𝑡28

𝑓𝑒
  

As = min{As
t ; As

a}  → As
a = 5.65cm2 

As
t : Sections des armatures en travées. 

As
a : Sections des armatures en appuis. 

𝐴𝑠
𝑚𝑖𝑛 = 0.97cm2 
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c. Vérification de la flèche 

On doit vérifier dans les deux sens avec Mt le Moment en travées a l’ELS. 

{
  
 

  
 

ℎ

l

1

16

0.30

300
= 0.100.0625 CV 

ℎ

l

𝑀𝑇

10𝑀0

ℎ

l
= 0.01

30.983

10 × 36.451
0.10.084 CV

𝐴

𝑏. 𝑑

4.2

𝑓𝑒
 

5.65

30 ∗ 27
= 0.005

4.2

𝑓𝑒
= 0.0105 CV

 

d. Vérification de la contrainte de cisaillement (effort tranchant) 

𝑢=
𝑇𝑢

𝑏×𝑑
͞𝑢  ͞𝑢= 𝑚𝑖𝑛 {5𝑀𝑃𝐴; 0.2 ∗

𝑓𝑐28

𝑏
}= 𝑚𝑖𝑛{3.33𝑀𝑃𝐴; 5𝑀𝑃𝐴}= 3.33Mpa 

𝑇𝑢 = 69.66 𝐾𝑁.𝑚 b  30 cm; d  27 cm 

𝑢=
69.66𝑥 103

300𝑥270
= 0.86 MPa< 3.33 MPa    OK  

  

Figure 3.9: Ferraillage de poutre palière.  
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3.6 Calcul des planchers  

3.6.1 Définition : 

Les planchers sont les aires planes séparant les étages d'une structure et supportant les charges 

d'exploitation, les charges de revêtement ainsi que leur poids propre. Pour notre cas d'étude, on a 

opté pour des planchers à corps creux du fait de leurs performances en matière d'isolation 

thermique et phonique. 

Cette solution, est largement employée dans les bâtiments à surcharge modérée Q ≤ min (2G, 

5KN/m²), consiste à utiliser des corps creux, ces dernières sont liées et supportées par des nervures 

coulées sur place ou bien préfabriquées dont ces derniers sont à calculer comme étant une section 

en T soumise à la flexion simple. 

3.6.2 Plancher à corps creux : 

Ce type de plancher est constitué de corps creux qui ne sont que des éléments de remplissage, de 

poutrelles qui sont des éléments principaux de résistance et d’une dalle de compression. Les 

poutrelles et la dalle de compression sont les éléments qui nécessitent un calcul de ferraillage. 

3.6.3 Choix de la méthode de calcul des sollicitations dans les poutrelles : 

Les poutrelles sont calculées comme des poutres continues soumises à la flexion simple et au 

cisaillement, pour cela il existe deux méthodes de calcul, la méthode Forfaitaire et la méthode de 

Caquot. 

3.6.3.1 Méthode forfaitaire (annexe E.1 du BAEL 91/99)  

Cette méthode s’applique si les conditions suivantes sont satisfaites (Article E.1.2 P128) [1]: 

 1. Plancher à surcharge modérée Q ≤ min (5KN/m2 ; 2G)  

 2. Le rapport entre deux portées successives doit satisfaire la condition :  

0,8 ≤ (Li/Li+1) ≤ 1.25  

 3. La fissuration doit être est peu nuisible (F.P.N) (élément qui n’est pas en contact avec les 

intempéries). 

 4. Les moments d'inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes travées en 

continuité (I = Constant).  

On note :  

 Si la première condition n’est pas vérifiée cela signifie que c’est un plancher a surcharge 

élevée, donc nous appliquons « la méthode de Caquot ». 
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 Si la première condition est vérifiée mais la seconde, la troisième ou la quatrième condition 

ne sont pas vérifiées, nous appliquons « la méthode de Caquot minorée ».  

Application de la méthode (Article E.1.2 P128) [1] 

Moments aux appuis (Ma < 0)  

Ma

{
 
 

 
 
−0.6M0 ∶  sur un appui central d′une poutrelle à 2 travées.                                                          

−0.5M0 ∶  sur les appuis voisins de rive d′une poutrelle à plus de 2 travées .                         

−0.4M0 ∶ sur tous les autres appuis intermédiaire pour les poutrelles à plus de 3 travées.

 

    

Avec, M0 : moment isostatique maximal dans la travée.  

Remarque :  

Les moments au niveau des appuis de rive sont nuls, cependant d’après (Art 7.10/a P77) [3], le 

règlement exige de mettre des aciers de fissuration au niveau de ces appuis pour équilibrer un 

moment fictif égal : Ma=−0,15 M0  Tel que M0= Max (M01, M0n). 

 

Moments en travées  

Les moments en travées sont calculés à partir des deux conditions suivantes. 

Tableau 3.3 : les moments en travée par la méthode forfaitaire 

Moment Conditions Formules 

 

Moments 

en 

travées 
 

01 Mt +
Mg +Md

2
≥  max[1.05;  1 +  0.3 α]M0                               

02 
Mt ≥

1.2 +  0.3α 

2
M0  →  pour une travée de rive.         

Mt ≥
1 +  0.3α 

2
M0  →  pour une travée intermédiare. 

Avec : 

Mt : le moment maximal en travée qui est pris en compte dans les calculs de la travée considérée. 

Mg et Md : respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite.  

α = Q / (G+Q) : degré de surcharge du plancher « le rapport des charges d'exploitation à la somme  

des charges permanentes et des charges d'exploitation ». 

M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison ». 

 Evaluation des efforts trenchant  
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Pour calculer l’effort tranchant par la méthode forfaitaire, nous supposons que sur tous les 

appuis, l’effort tranchant hyperstatique ′𝑉′ est égale à l’effort tranchant isostatique ′𝑉0′ sauf sur 

les appuis voisins de rive où l’effort tranchant isostatique doit être majoré comme suit :  

         15% → s’il s’agit d’une poutre à deux travées.  

         10% → s’il s’agit d’une poutre à plus de deux travées.  

On note que:  

V0 =
qu × li

2
       

Avec : 

𝑽 : effort tranchant isostatique ;  

𝐪 : la charge sur les poutrelles ;  

𝐥 : la longueur de la travée considérée.  

Les diagrammes des efforts tranchants sont représentés dans les figures suivantes :  

 

 

 

 

 

3.6.3.2 Méthode de Caquot (Annexe E.2 du BAEL 91/99)  

La méthode de Caquot s’applique lorsque le plancher est à surcharge élevé (Article B.6.2, 220 

[1]):  Q > min (5KN/m2; 2G).  

Principe de la méthode Article B.6.2, 221 [1]  

Le principe repose sur la méthode des trois moments simplifiée et corrigée afin de tenir compte 

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

la poutre, ainsi que de l’amortissement des efforts de chargement des travées successives. 

 Application de la méthode :  

 Moments aux appuis article E.2.2, 1 [1]  

Le moment aux appuis est donné par l’expression suivante (sous charge répartie):  

Figure 3.10 : Diagramme des efforts tranchants une poutre à deux travées. 

V0
AB 

C 
A 

li-1 li 

B 

1.15V0
BC 

- V0
BC 

-1.15V0
AB 
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Mi = −
qg  x l′g

3 + qd x l′d
3

8.5 x ( l’g + l’d )
    

Avec : 

 lg
′  ;  ld

′  : Longueurs fictives à gauche et à droite de l’appui considéré ;  

qg ; qd : Chargement à gauche et à droite de l’appui considéré. 

            0.8 l ……………………………………………………. travée intermédiaire. 

l′=        l ………………………..…………………………… travée de rive  

 

 Moment en travée article E.2.2, 2 [1]  

Mt(x) = M0(x) + Mg  × ( 1 − 
x

l
 )  + Md × (  

x

l
 )     

Avec :  

M0(x) = q ×
x

2
 × ( l − x) ;   x =

l

2
−
Mg −Md 

q × l
     

Efforts tranchants (Article E.2.2, 3) [1]  

Les efforts tranchants sont déterminés en utilisant la méthode de la RDM : 

Vi = ± 
qu ×  li
2

− 
Mi − Mi+1

 li
   

Avec : 

Mi : Moment sur l’appui de droite de la travée considérée ;  

Mi+1 : Moment sur l’appui de gauche de la travée considérée ;  

li : Portée de la travée 

3.6.3.3 Méthode de Caquot minoré  

Cette méthode consiste à calculer les moments au niveau des appuis avec la méthode de Caquot 

mais en remplaçant la charge permanente G par une charge permanente minorée G’ = 2/3 G. 

Remarque : Pour le calcul des moments max en travée, nous utilisons la charge permanente réelle 

G. 

Exemple d’application 1 :  

3.6.4 PLANCHER ETAGE COURANT 

On dispose un seul type de poutrelles représentées ci-dessous : 
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Figure 3.11 : Type de poutrelles  

 

3.6.4.1. Calcul des charges revenant aux poutrelles  

Les charges reprises par les poutrelles sont résumées comme suit : 

Tableau 3.4. les chargements sur les poutrelles. 

DESIGNATION 

G Q 
ELU  

1.35G + 1.5 Q 

ELS 

 G + Q 

(KN/m²) (KN/m²) 
Pu 

qu 

0.65× Pu  
Ps 

qs 

0.65× Pu 

(KN/m²) (KN/m) (KN/m²) (KN/m) 

ETAGE 

COURANT  

(16+4) 

5.2 1.5 9.27 6.025 6.7 4.355 

 

 Vérifications des conditions d’applications de la méthode forfaitaire  

 Type -01- 

 

 

 

− Plancher à surcharge modérée (Q ≤ min (2G, 5 KN/m²)) ; 

             Q = 1.5 KN/m² ≤ min (12.26 KN/m²   , 5 KN/m²) …………………………... Condition 

vérifiée.  

− Le rapport entre deux (02) travées successives ; 

                                  0.8 ≤   
li

li+1
   ≤ 1.25 ;  

                 
3.2

4.65
= 0.68 < [ 0.8 ; 1.25] ……………………….……………….………….. 

Condition Non vérifiée.   
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− Le moment d’inertie est constant (I=cst) ……………………………………………. Condition 

vérifiée.  

− Fissuration peu nuisible (FPN)…………………………………………………..………….….. 

Condition vérifiée.  

 

La 2 eme condition de la méthode forfaitaire n’étant pas vérifiée; la méthode appliquée sera ainsi 

celle de Caquot minorée. 

3.6.4.2. Application de la méthode de Caquot minorée : 

La charge permanente G = 5.2 KN/ m² 

 La surcharge d’exploitation Q = 1.5 KN/ m² 

G’ = 2/3× (G)= 2/3× (5.2)  

G’ = 3.466 KN/m²  

à L’ELU  

Pu’ = 1.35 G’ + 1.5 Q  

Pu’ = 1.35 × (3.466) +1.5× (1.5)  

Pu’= 6.93 KN/m²  

qu’ = Pu’× 0.65  

= 6.93 ×0.65 

 ⟹ qu’= 4.50 KN/m 

à L’ELS  

PS’ = G’ + Q ;   PS’ =  (3.466) + (1.5)  

PS’= 4.96 KN/m²  

qS’ = Pu’× 0.65 = 4.96 ×0.65 ⟹ qs’=3.22  KN/m 

 

 

 Calcul des charges revenant aux poutrelles 

 Les charges reprises par la poutrelle (type 1) sont résumées comme suit : 
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Tableau 3-5 : les chargements sur les poutrelles. 

DESIGNATION 

G’ Q 
ELU  

1.35G’ + 1.5 Q 

ELS 

 G’ + Q 

(KN/m²) (KN/m²) 
P’u 

q’u 

0.65 × 

Pu  

P’s 
q’s 

0.65× P’u 

(KN/m²) (KN/m) (KN/m²) (KN/m) 

ETAGE 

COURANT  

(16+4) 

3.466 1.5 6.93 4.5  4.96 3.22 

 Calcul les moments et les efforts tranchants   pour la poutre Type 01  :  

Pour calculer les moments max sur appuis et sur travée on trois type de combinaison de charge :  

Cas 01 : CC :  
 

 

 

Cas 02 : DC:  
 
 
 
 
 
Cas 03 : CD :  
 
 
 
 
 

 

Avec :  

En ELU : C= 1,35G+1,5Q ;  D= 1,35G 

En ELS : C= G+Q ;  D= G 

Pour chaque cas, on calcul les moments sur appuis et sur travée en ELU et en ELS afin de 

prendre le cas le plus défavorable (courbes enveloppe). A titre d’exemple on prend le cas 1 pour 

expliquer la méthode de calcul des moments sur appuis par la méthode de Caquot minoré et les 

moments en travée par la méthode de Caquot. 
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- Calcul des moments aux appuis  

- Appuis intermédiaires   

 Appui –B-  

MB = −
q’g x l′g

3 + q’d x l′d
3

8.5 x ( l’g + l’d )
    

à  ELU : 
 Avec,  
               q’g = q’d= 4.5 KN/m 

                l’g= lg = 3.2 m 

                l’d= ld = 4.65 m 

MB = −
4.5  x 3.23 + 4.5 x 4.653

8.5 x ( 3.2 + 4.65 )
→ MB = −8.99 𝐊𝐍.𝐦    

à  ELS :  

Avec,  

               q’g = q’d= 3.22 KN/m 

                l’g= lg = 3.2 m 

                l’d= 0ld = 4.65 m 

MB = −
3.22 x 3.23 + 3.22  x 4.653  

8.5 x ( 3.2 + 4.65 )
→    MB = −6.43 𝐊𝐍.𝐦    

Tableau 3.6 : moments aux appuis intermédiaires. 

Appuis 

intermédiaire 

ELU ELS Longueurs fictives Moments (KN.m ) 

q'g=q'd q'g=q'd l'g l'd ELU ELS 

B 4.5 3.22 3.2 4.65 -8.99  -6.43  

 

- Appuis des rives: 

Pour les appuis de rive solidaires à un poteau ou à une poutre, il est recommandé d’employer des 

aciers longitudinaux supérieurs, afin d’équilibrer un moment négatif au moins égal à : 

MA = 0.15M0
AB   ;  MC = 0.15M0

BC 

M0
AB = −

q′ x lAB
2

8
    

M0
BC = −

q′ x lBC
2

8
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Tableau 3-7 : moments aux appuis de rive. 

Appuis  

longueur 

de la 

travée 

"l" 

la charge 

transmise "q'" 
Moments M0  

( KN.m ) 

Moments aux 

Appuis ( KN.m ) 

ELU ELS ELU ELS ELU ELS 

A 3.2 4.5  3.22  5.76 -4.12 -0.864 -0.618 

C 4.65 4.5 3.22  12.16 -8.70 -1.824 -1.305 

 

 Calcul des moments en travées : 

 Travée AB : Les moments en travées sont calculés à partir des équations suivantes : 

{
 
 

 
 X0 =

l

2
−
Mg −Md

q × l 

M0(x0) =
q × x0
2 

 × (l − x0)

Mt = M0(x0) + Mg  (1 −
x0
l 
) + Md  ( 

x0
l 
 )

 

Remarque : pour le calcul des moments en travées on considère la charge permanente G 

À ELU : Soit qu= 6.025 KN/m. 

 

{
  
 

  
         X0

AB =
3.2

2
−
−0.864 − (−4.5)

6.025 × 3.2
= 1.41  m                                                                                                               

      M0
AB(x0) =

6.025 × 1.41

2 
 × (3.2 − 1.41 ) = 7.60  KN.m                                                                                

               Mt
AB = 7.60 + −0.864  (1 −

1.41 

3.2
) + (−4.5  x

1.41 

3.2
 ) = 5.13  KN.                                                                               

 

 

à ELS : Soit  qs=4.355  KN/m. 

{
 
 

 
   X0

AB =
3.2

2
−
(−𝟎. 𝟔𝟏𝟖) − (−3.22)

4.335 × 3.2
= 1.32 m               

M0
AB(x0) =

4.355 × 1.32

2 
 × (3.2 − 1.32) = 5.40 KN.m

Mt
AB = 5.4 + −𝟎. 𝟔𝟏𝟖 (1 −

1.32

3.2 
) + (−3.22x

1.32

3.2
 ) = 3.71  N.m 

 

 

Les résultats sont regroupés dans le tableau qui suit: 
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Tableau 3.8 : Moments en travées (poutrelle  terrasse). 

Travées 
x0 (m) 

Moments en travée  

Mt ( KN.m ) 

ELU ELS ELU ELS 

AB 1.41 1.32 5.13 3.71 

BC 2.07 2.22 13.06 9.48 

 
Tableau 3.9 : Moments sur appuis (poutrelle  terrasse). 

CA
S 

ELU (KN.m) ELS (KN.m) 

A B C     A B C 

Cas
1 

-0.864 -8.99 -1.824 -0.618 -6.43 -1.305 

Cas
2 -0.9 

-9.07 -1.824 
-0.66 -6.55 -1.305 

Cas
3 

-0.864 -9.26 -1.897 -0.618 -6.80 -1.405 

Ma

max 
-0.9 -9.26 -1.897 -0.66 -6.80 -1.405 

 

Tableau 3.10 : Moments sur travées (poutrelle  terrasse). 

 

CA

S 

ELU (KN.m) ELS (KN.m) 

AB BC     AB BC 

Cas

1 
5.13 13.06 3.71 9.48 

Cas

2 5.03 
13.14 

3.68 9.52 

Cas 

3 5.13 
13.022 

3.71 9.41 

Ma

max 5.13 
13.14 

3.71 9.52 

 

 

Le tracé des trois courbes de moment fléchissant correspondant aux trois cas de charge est fait à 

partir des moments calculés et des abscisses des moments max. La courbe enveloppe reproduit le 

contour des moments maximums (en Travée) et minimums (sur appui). 
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Figure 3-12 : Courbe des moments poutrelle type1 (terrasse) en ELU 

 

 

Figure 3.13 : Courbe des moments poutrelle type1 (terrasse) en ELS 

 
Calcul des efforts tranchants : 

L’évaluation des efforts tranchant est donnée par l’expression suivante : 

Vi = ±qu ×
l

2
−
Mg −Md

l 
 

Tableau 3.11 : Efforts tranchants (poutrelles type 1 Terrasse). 

Travées Efforts tranchants (KN) 

AB VA = 6.74 KN.m  ;     VB = −12.93 KN.m 

BC VB = 12.01 KN.m  ;     VC = −16  KN.m 
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Figure 3.14: Courbe des efforts tranchants poutrelle type1 (terrasse)   en ELU 

Type 02 :  

 

𝒒𝒖 = 6.025 kn/ml 

𝒒𝒔𝒆𝒓 = 4.355 kn/ml 

Calcul des moments : 

_Moment en travée:  Mt=0,85M0 

 –Moment sur appui:  Ma=0,20M0 

ELU : 

𝑴𝟎𝒖 =
𝒒𝒖𝒍

𝟐

𝟖
= 𝟏𝟔. 𝟐𝟖 𝑲𝒏.𝒎 

ELS : 

𝑴𝟎𝒔𝒆𝒓 =
𝒒𝒔𝒆𝒓𝒍

𝟐

𝟖
= 𝟏𝟏. 𝟕𝟕  𝑲𝒏.𝒎 

 

𝑴𝑻𝑼= 13.83                 𝑴𝑻𝒔𝒆𝒓= 10 

𝑴𝑨𝑼= -3.25                 𝑴𝑨𝒔𝒆𝒓= -2.35 

 

 Ferraillage des poutrelles  

 Les armatures seront calculées sous les sollicitations les plus défavorables et le 

calcul est conduit pour une section en T soumise à la flexion simple. (Poutrelle du plancher 

terrasse) . 
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- Sollicitations maximales 

Tableau 3.12 : Sollicitations maximales dans la poutrelle type 1 (Terrasse) 

 ELU ELS 

Moment en travée (KN.m)  13.14 9.52 

Moment en appui intermédiaire (KN.m)  -9.26 -6.80 

Moment en appui de rive (KN.m)  -0.9 -1.405 

Effort tranchant (KN)  16 / 

 

 Ferraillage en travée  

Données : b =65  cm ; b0 = 10 cm ; h =20   cm ;  

h0 = 4 cm ; d = 18 cm ; fe= 400 MPa ; fc28 = 25 _ MPa.  

Moment équilibré par la table de compression 𝑴𝑻𝒖 : 

MTu = fbu  × b × h0  (d −
h0

2 
)      Avec : 

fbu : Résistance du béton à l’ELU 

     fbu =
0.85 × f28 
θ × γb

=
0.85 x 25

1 × 1.5 
= 14.2 MPA .   

 Si ; 𝑀𝑀 → la table n’est pas entièrement comprimée, l’axe neutre est dans la table de 

compression, de ce fait nous calculons une section rectangulaire (b×h).  

 Si ;   𝑀𝑀𝑀   → l’axe neutre passe par la nervure, dans e cas nous calculons une section en T 

MTu = 14.2 × 0.65 ×  0.04 (0.18 −
0.04

2 
)=59.07 KN.m 

MTu = 59.07 KN.m > Mu = 13.14KN.m ⟹ Calcul d’une section rectangulaire (b×h). 

Calcul du moment réduit ultime 𝛍𝐛𝐮 

μbu =
Mu

fbu ×  b × d2
=  

13.83  ×  10−3

14.20 × 0.65 × 0.182 
= 0.04 < 0.186 ⟹  pivot A  

Donc A′s = 0 ⟹ fsu =
fe
γs
= 
400

1.15
= 348 MPA  

Ce qui donne :  

Calcul de la section d’acier tendue 𝐀st : 

Ast =
Mu

fsu ×  Z
 

Avec,  

          Z : bras de levier = distance entre la résultante des efforts de compression et celle des 

efforts de traction. 

65 

20 

4 

27.5 10 27.5 
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α = 1.25 ×  √1 − 2 × μbu = 1.25 × [(1 − √1 − 2 × 0.04  ]= 0.05  

Z = d (1 − 0.4 × α) = 0.18 × ( 1 − 0.4 × 0.05) = 0.176  m 

Ast =
13.83 × 10−3

348 × 0.176 
= 2.25cm2 

Vérification de la condition de non fragilité : BAEL  (Art A.4.2,1) [1] 

Amin   0.23 x b x d x 
ft28
fe
   Avec ft28 =  0,6 +  0,06fc28 =  2,1 MPa  

Amin0.23x0.65x0.18x
2.1

400
⟹ Amin1.41cm

2/ml  

Amin = 1.41cm
2 < Ast = 2.25cm

2………………………….…Condition vérifiée 

 

Choix des barres : 

 
Ast=1.84 cm2 → soit 3HA10 = 2.36 cm2 

Ferraillage aux appuis 

 Le moment aux appuis est négatif, ce qui revient à dire que la table de compression est tendue, et 

le béton tendu n’intervient pas dans la résistance, pour cela, on va considérer une section (b0×h).  

 Appui intermédiaire  

  μbu =
Mau
interm

 fbu× b0 ×d
=  

9.26 × 10−3

14.20 ×0.1 ×0.182  
= 0.201 > 0.186 ⟹ Pivot A   

 ⟹ A′ = 0 

 Aau
interm =

Mau
interm

 fsu× Z
           avec    {

∝= 1.25 × ⟦1 − √1 − 2 × μbu ⟧ = 0.283

Z = d(1 − 0.4 ×∝) = 0.159                  
   

Aau
interm =

9.26 × 10−3

 348 × 0.159 
= 𝟏. 𝟔𝟕 𝐜𝐦𝟐 

 

 Appui de rive  

  μbu =
Mau
rive

 fbu× b0 ×d
=  

0.9 × 10−3

14.20 ×0.1 ×0.182   
= 0.019 < 0.186 ⟹ Pivot A  

  donc A′ = 0 ⟹ fsu =
fe

γs
=

400

1.15
= 348 MPA 

 Aau
interm =

Mau
rive

 fst× Z
           avec    {

∝= 1.25 × ⟦1 − √1 − 2 × μbu ⟧ = 0.024 

Z = d(1 − 0.4 ×∝) = 0.178                      
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Aau
rive =

0.9 × 10−3

 348 × 0.178 
= 0.145 cm2 

- Vérification de la condition de non fragilité : (CBA93 Art A.4.2.1)[2] 

Aa
min = 0.23 × b0 × d ×

ft28
 fe

= 0.23 × 0.10 × 0.18 ×  
2.10

400
= 0.21 cm2  

Aa
min = 0.21 cm2 < Aau

interm = 1.67 cm2………condition vérifiée 

Aa
min = 0.14cm2 < Aau

rive = 0.145 cm2…………………condition vérifiée  

- Choix des barres  

En appui intermédiaire :……. Aau
interm = 1.67 cm2 →  soit 𝟐 𝐇𝐀𝟏𝟐  =  2.26 cm2  

En appui de rive :…………..…..... Aau
rive = 0.14 cm2 →  soit 𝟏𝐇𝐀𝟏𝟎 =  0.79 cm2    

Ferraillage transversal 

Diamètre des armatures transversales :( 𝐁𝐀𝐄𝐋 A.7.2, 2) [1] 

∅t ≥ min (∅l
min ;  

h

35
 ;  
b0
10
) ⟹ ∅t ≥ min (10mm ; 5.71  mm ;  10mm) 

On prend ∅t= 8  mm 

D’où, ∅t= 2 ∅8 = 1 mm2 

 

 Vérifications nécessaires 

- Vérifications à l’ELU  

a)     Vérification de rupture par cisaillement : BAEL A.5.1,211[1] 

On calcul tous les types de poutrelles avec l’effort tranchant maximal. 

On vérifie la condition de rupture par cisaillement   τu < τ̅ ; 

Avec :  

τu = 
Vu
max

b0 × d
= 
16 × 10−3

0.1 × 0.18 
= 0.88  MPA 

FPN ⟹ τ̅ = min(  
0.20 fc28

γb
; 5 MPA) = min (

0.20 ×25

1.5
; 5MPA) = 3.33 MPA 

              Donc, τu < τ̅ ⟹ pas de risque de rupture par cisaillement. 

 

b) Espacement (St) : BAEL A.5.1, 22[1] 

L’espacement des armatures transversales St est défini par le minimum entre les valeurs 

suivantes : 
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{
Stmax ≤ min (0.9d;40 cm) = 16.2 cm

𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 ≥ 7𝑐𝑚             𝑜𝑛 𝑝𝑜𝑠𝑒 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚
 

Pour assurer que notre choix d’armature transversale et espacement on doit vérifier la condition 

ci-dessous :  

 
At × fe
St × b0

≥ 0.40MPA 
100 × 400 

150 × 100
= 2.66 > 0.4 MPA… . CV      

 Donc la section choisis est largement vérifiée  

Vérification des armatures longitudinales inferieures vis-à-vis de l’effort tranchant  

Appui de rive (BAEL A.5.1,312) [1] : 

𝐴𝑙
𝑚𝑖𝑛 ≥ 

𝛾𝑠
𝑓𝑒

× 𝑉𝑢     →  𝐴𝑙
𝑚𝑖𝑛 ≥ 

1.15

400
×16 × 10−3 =0.46𝑐𝑚2  

𝑂𝑟 𝐴𝑙 = 3 𝐻𝐴10 + 1𝐻𝐴 10 =  3.15 𝑐𝑚2  > 0.46  𝑐𝑚2…………………. Condition vérifiée 

Appui intermédiaire : (BAEL A.5.1,321) [1]  

Fst=|Tu|- 
Mu

0.9d
 donc : {

si|Mu| ≥ O. 9d × Tu  les effort Tu sont négligéable

si|Mu| < O. 9d × Tu :  As ≥
γs.((|Tu|)−

|Mu|

0.9d
)

fe

 

|Mu| = 𝟗. 𝟐𝟔𝐊𝐍.𝐦 > 0.9 × 0.18 × 16 = 2.60KN.m donc  les efforts Tu sont négligéables 

 

Vérification de la bielle : (𝐁𝐀𝐄𝐋 A.5.1, 313)[𝟏] 

2 × Vu
a × b0

≤ 0.8 
fcj

γb
    avec  a = min(0.9d ; (40 − 2 − c)cm) = min(0.9d ; (40 − 4)cm)

= 16.2 cm 

Ce qui donne : 

Vu ≤  0.4 
fc28
γb
 × a ×  b0 = 0.4

25

1.5
 × 0.162 × 0.10 = 108  KN 

Vu = 16 KN ≤  108KN  ………… . . Condition Vérifiée. 

Il n'y a pas alors le risque d’écrasement du béton au niveau de l’appui. 
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Condition de non fragilité : (BAEL 91 A.4.2.1) 

v′ =
b0h

2+(b−b0)h0
2

2[b0h+(b−b0)h0]
 

v′ =
10 ×  202 + (65 − 10)42

2[10 × 20 + (65 − 10)4]
 = 5.80 cm 

V=h-v’ 

V=20 -5.80= 14.20 cm 

IGz = b0
h3

3
+ (b − b0)

h0
3

3

− [b0h + (b − b0)h0]v′
2 

IGz = 10
203

3
+ (65 − 10)

43

3
− [10 × 20 + (65 − 10)4](5.80)2 

IGZ = 13711.19 cm4 

Amin =
IGz

(d −
h0 
3 )v

 ×
ft28
fe

 

Amin =
13711.19 × 104

(180−
40
3 )142

 ×
2.1

400
= 0.30cm2 

𝐴𝑠 > Amin…….CV 

Vérification de la jonction table nervure : (BAEL 91 A.5.3.2): 

 
Il existe des contraintes tangentes dans le plan de jonction verticale du débord de la table et de 

l’âme de la poutre. Ces contraintes ont pour valeur : 

τ1
u ≤  

b1 × Vu
0.9 ×  b ×  h0 ×  d

 ≤  τ̅ = 3.33 MPA 

Avec : 

b1 =
b − b0
2

= 27.5 cm 

 

τ1
u =  

0.275 ×  12.01 × 10−3

0.9 ×  0.65 ×  0.04 ×  0.18 
 ≤  τ̅ = 3.33 MPA 

τ1
u =   0.78  MPA ≤  τ̅ = 3.33 MPA………… . . Condition Vérifiée. 

Il n'y a pas de risque de rupture à la jonction table nervure. 
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Vérifications à l’ELS 

Les vérifications concernées sont les suivantes : 

− Vérification de l’état limite d’ouverture des fissures 

− Vérification de l’état limite de compression du béton ;  

− Vérification de la flèche.  

Etat limite d’ouverture de fissure  

L’état de fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification à faire (BAEL91 Art. B.6.3) 

Etat limite de compression du béton 

σbc =
Mser × y

I
 ≤ σbc = 0.6fc28 

Avec : 

    y : distance de l’axe neutre a la fibre la plus comprimée 

    I : moment d’inertie  

Mser : le moment en ELS  

σ̅bc =  0.6 × fc28 = 15 MPA → (Contrainte admissible du béton). 

Fissuration peu préjudiciable : σ̅st = 𝑓𝑒 = 400Mpa 

𝐩𝐨𝐬𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞 𝐥′𝐚𝐱𝐞 𝐧𝐞𝐮𝐭𝐫𝐞 (y) : 

Pour savoir où se situera l’axe neutre y, il est nécessaire d’effectuer un premier calcul arbitraire 

pour déterminer le signe de l’équation suivante :  

 

En remplaçant y par h0.  

(Cas 1) Si le signe est positif, (y ≤ h0) : l’axe neutre est dans la table de compression les calculs 

sont identiques au cas d’une section rectangulaire (les équations ne changent pas).  

 

Donc l’équation de moment d’inertie quadratique sera :                                          

 

 

(Cas 2): Si le signe est négatif, (y > h0) : l’axe neutre est dans la nervure (section en T) 

L’équation pour déterminer y devient : 
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Donc l’équation de moment d’inertie quadratique sera :                                          

 

 

Mser: Momentmax à l′ELS.  

 y ∶  distance de l’axe neutre a la fibre la plus comprimée 

 I ∶  moment d′intertie de la homogénéisée par rapport à l′axe neutre; 

  𝑛 = 15 

 en travée : 

f(h0) =
1

2
𝑏ℎ0

2 −  𝑛 𝐴𝑠𝑡 (𝑑 − ℎ0) = 24.4 ⟹  f(h0) >0 ; L’axe neutre est dans la nervure 

 (cas1 : y < h0), les calculs sont identiques au cas d’une section rectangulaire. 

 

{
 

 
𝑀𝑡 = 9.52𝐾𝑁.𝑚 

  𝐴𝑠 = 2.36𝑐𝑚
2     

𝑦 = 3,91 𝑐𝑚          

𝐼 = 7526,99 𝑐𝑚4

 

σbc = 2.6 MPa ≤ σbc = 15MPa …Vérifie 

Il n’y a pas risque de fissuration du béton en compression. 

 en appui intermédiaire : 

f(h0) =
1

2
𝑏ℎ0

2 −  𝑛 𝐴𝑠𝑡 (𝑑 − ℎ0) = 190.3 𝑐𝑚⟹  f(h0) > 0 ; L’axe neutre est dans la table  de 

compression  (cas1 : y < h0), les calculs sont identiques au cas d’une section rectangulaire 

{

𝑀𝑎 = −6.80 𝐾𝑁.𝑚  

 𝐴𝑠 = 2.26𝑐𝑚
2    

𝑦 = 3,43𝑐𝑚              

𝐼 = 7103.86𝑐𝑚4      

 

σbc = 2.54 ≤ σbc = 15MPa …Vérifie 

Il n’y a pas risque de fissuration du béton en compression. 

 

 en appui de rive   : 

f (h0) =
1

2
𝑏ℎ0

2 −  𝑛 𝐴𝑠𝑡  (𝑑 − ℎ0) = 354.1 𝑐𝑚⟹  f(h0) > 0 ; L’axe neutre est dans la table  de 

compression  (cas1 : y < h0), les calculs sont identiques au cas d’une section rectangulaire 

{
 

 
𝑀𝑎 = −1.405 𝐾𝑁.𝑚  

 𝐴𝑠 = 0.79𝑐𝑚
2    

𝑦 = 2,38𝑐𝑚              

𝐼 = 6523,93 𝑐𝑚4      
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σbc = 1.74 ≤ σbc = 15MPa …Vérifie 

Les résultats sont représentés dans le tableau qui suit : 

Tableau 3.13 : Vérification des contraintes en travées (poutrelle type 1). 

Calculs Vérifications 

y=3.91cm 

σbc = 2.6MPA ≤ σ̅bc= 15 MPA I=7526,99 cm4 

σbc = 2.6MPA 

 Aux appuis intermédiaires : 

Nous calculons de la même manière que pour la vérification des contraintes en travée, les 

résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau 3.14: Vérification des contraintes aux appuis intermédiaires (poutrelle type 1). 

Calculs Vérifications 

y=3,43 cm 

σbc = 2.54 MPA ≤ σ̅bc= 15 MPA I=7103.86 cm4 

σbc = 2.54 MPA 

 Aux appuis de rive : 

Nous calculons de la même manière que pour la vérification des contraintes en travée, les 

résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau 3.15 : Vérification des contraintes aux appuis de rive (poutrelle type 1). 

Calculs Vérifications 

y=2,38 cm 

σbc = 1.74 MPA ≤ σ̅bc= 15 MPA I=6523,93 cm4 

σbc = 1.74 MPA 

 

 

 

 Vérification de la flèche  

- Conditions de la vérification de la flèche (Article B.6.5.1) [1]  

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

 
 1) ℎ𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (

𝑀𝑡 𝑠𝑒𝑟

10 𝑀0 𝑠𝑒𝑟
 ;  
1

16
) × 𝐿;   pour les poutres simplement appuyées ou continues        

2) 𝐴𝑡 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 ≤
4.2 × 𝑏0 × 𝑑

𝑓𝑒
                                                                                                       

3) 𝐿 ≤ 8.                                                                                                                                                                  

 

 

On illustre comme exemple la travée ‘’AB’’ de la poutrelle de type (1) du plancher étage 

courant. 

Avec,  

ht : Hauteur totale du plancher corps creux = 20cm ;  

Mt ser : Moment maximale en travée à l’ELS Mt ser=9,52 KN.m ;  

At travée : Section d’armature en travée At= 2.36 cm2; 

L: longueur de la travée considérée :L =3,20 m ;  

M0 ser : Moment isostatique à l’ELS M0 Ser= 14 KN.m  

y: position de l′axe neutre = 3.91 cm           

I: Inertie de la section = 7526,99 cm4 

D’où 

{
 
 

 
 1) ℎ𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (

9.52

10 × 14 
 ;  
1

16
) × 5.05 →  ℎ𝑡 = 24𝑐𝑚 < 34.34 𝑐𝑚……… . . 𝐶. 𝑁. 𝑉 

2) 𝐴𝑡 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 ≤
4.2 × 𝑏0 × 𝑑

𝑓𝑒
= 2.26 𝑐𝑚2 → 𝐴𝑡 𝑡𝑟 = 2.36 𝑐𝑚

2 > 2.26 𝑐𝑚2 𝐶. 𝑁. 𝑉  

3) 𝑙 = 5.05 < 8.  … 𝐶. 𝑉                                                                                                            

 

Étant donné que les deux premières conditions ne sont pas satisfaites ; la vérification de la flèche 

est nécessaire.  

On doit vérifier que : ∆𝑓 ≤ 𝑓 ̅

 Soit : (Article B.6.5.3) [1] 
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{
 
 
 
 

 
 
 
 

∆𝑓 = ( 𝑓𝑔𝑣 − 𝑓𝑗𝑖) + ( 𝑓𝑝𝑖 − 𝑓𝑔𝑖)                                     

𝑓 𝑎𝑑𝑚𝑖𝑠𝑠𝑖𝑏𝑙𝑒 =  

{
 
 
 
 

 
 
 
 

𝐿

500
       ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 ≤ 5 𝑚               

0.5 𝑐𝑚 + 
𝐿

1000
 ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 > 5 𝑚

𝐿

250
𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑒𝑠 𝑞𝑣𝑒𝑐 𝑙 ≤ 2𝑚

𝑀𝑠𝑒𝑟 × 𝑙
2

 10E ×  If                                                     

 

 

Avec,  

L : porté entre nue d’appuis ( CBA B.6.1.1).[2] 

L= 5.05-0.4 =4.65 m 

Δ𝑓 ∶ La flèche à calculer selon le BAEL en considérant les propriétés du béton armé (retrait, 

fissure,).  

𝐟𝐠𝐯 et  : les flèches différées et instantanées respectivement dues aux charges permanentes 

totales (poids propre + revêtements + cloisons) ;  

𝐟𝐣: La flèche instantanée due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en 

œuvre des cloisons (poids propre cloisons).  

𝐟 : la flèche instantanée due à l’ensemble des charges appliquées (G + Q).  

j : la charge permanente au moment de la mise des cloisons ;  

g : la charge permanente après la mise des cloisons ; 

p : la somme des charges permanentes et des charges d’exploitation.  

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

𝑓̅ =
𝐿

500
=
465

500
= 0.93 𝑐𝑚 = 9.3 𝑚𝑚 

 Evaluation des moments en travée : 

On note : 

            g  (total)= (G plancher terrasse  + G cloison + G revetement) =6,74 KN/m² ;  

             j = (G plancher + G cloison) = 5.2 + 0.90 = 6.1 KN/m² ;  

            p = G Totale +Q Totale = 6.1 +1.5 = 7.6 KN/m² 

 Evaluation des charges 

 qj = 0.65 × 6.1 =3.96KN/ml ;  
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qg = 0.65 × 6.74 =4.38 KN/ml; 

 qp =0.65  ×7.6  =4.94 KN/ml ;  

 Evaluation des moments 

         Les moments correspondant à chaque charge sont résumés sur le tableau suivant: 

Mt=2.009 × 𝑞 − 0.674 × �́� obtenu par la méthode de Caquot minorée. 

q' : la charge répartie minorée (2/3(q))  

Tableau 3.16 : Calcul des moments correspondant (poutrelle exemple). 

Moments correspondant à qj 
𝑀𝑗 = 2.009 × 3.96 − 0.674

× 2.64 
𝑀𝑗 = 6.17𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qg 
𝑀𝑔 = 2.009 × 4.38 − 0.674

× 2.92 
𝑀𝑔 = 6.83 𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qp 
𝑀𝑝 = 2.009 × 4.94 − 0.674

× 3.29 
𝑀𝑝 = 7.70  𝐾𝑁.𝑚 

 

Tableau 3.17 : calcul des contraintes (poutrelles type 1 terrasse). 

 

contrainte correspondante à qj 𝜎𝑗 =
15 𝑀𝑗  (𝑑 − 𝑦)

𝐼
 𝜎𝑗 = 173.24    𝑀𝑃𝐴 

contrainte correspondante à qg 𝜎𝑔 =
15 𝑀𝑔 (𝑑 − 𝑦)

𝐼
 𝜎𝑔 = 200.52 MPA 

contrainte correspondante à qp 𝜎𝑠𝑝 =
15 𝑀𝑝 (𝑑 − 𝑦)

𝐼
 𝜎𝑝 = 221.09  MPA 

 

-  Caractéristiques de la section 

Position du centre de gravité de la section homogène :  

𝑦𝑔 =
∑𝑆𝑖 × 𝑦𝑖
∑𝑆𝑖

→ 𝑎𝑣𝑒𝑐 {

𝑠1 = 𝑏 × ℎ0
𝑠2 = 𝑏0 × (ℎ − ℎ0
𝑠3 = 15 × 𝐴𝑡

)  

 

 𝑒𝑡 

{
 
 

 
 𝑦1 =

ℎ0
2
                                     

𝑦2 = ℎ0 + (
ℎ − ℎ0
2

)             

𝑦3 = 𝑑                                   

 

 

𝑦𝐺 =
𝑏0  ×  

ℎ2

2 + (𝑏 − 𝑏0) ×
ℎ0
2

2 +  15𝐴𝑡𝑑

𝑏0 × ℎ + (𝑏 − 𝑏0)ℎ0 +  15𝐴𝑡
= 4.87𝑐𝑚 𝑚 

B 

=65cm 

h = 20cm 

ℎ0 = 4cm 

b0 = 10cm 
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𝐼0 =
𝑏0 × 𝑦𝐺

3

3
+ 
𝑏0(ℎ − 𝑦𝐺)

3

3
− 
(𝑏 − 𝑏0) (𝑦𝐺 − ℎ0)

3

3
+  15𝐴𝑡(𝑑 − 𝑦𝐺)

2 +  15𝐴𝑆́ (𝑦𝐺 − �́�)
2 

 
𝐼0 = 33618.96 𝑐𝑚4 

- Calcul des moments d’inertie fissurés If : (BAEL B.6.5.2) [1] 

𝐼𝑓 =
1.10 ×  𝐼0
1 +  λ ×  μ

 

 Calcul des coefficients 𝝀 : 

Les coefficients 𝜆 𝑒𝑡 𝜇 sont définit par le BAEL (article B.6.5.2) pour prendre en considération la 

fissuration du béton. 

λ = {
λi =

0.05𝑓𝑡28

𝜌(2+3
𝑏0
𝑏
 )
 → instantanée                                

λv =  
2

5
×  λi    → différée                                      

  

𝜌 =
𝐴

𝑏0𝑑
 : Le pourcentage d’arma ture tendue ⟹ 𝜌 =

𝐴

𝑏0𝑑
=

2.36

10×21.6
= 0.0110 

⟹ λ = {
λi = 3.76 
λv = 1.504 

;   𝜇 = 𝑚𝑎𝑥 {
0

1 − [
1.75× 𝑓𝑡28

4×𝜌×𝜎𝑠+  𝑓𝑡28
] 

𝜎𝑠 : La contrainte de traction effective de l'armature correspondant au cas de charge considéré 

{
  
 

  
 𝜇𝑗 = 1 −

1.75 × 𝑓𝑡28
4 × 𝜌 × 𝜎𝑗 + 𝑓𝑡28

= 0.47 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜎𝑔 + 𝑓𝑡28
= 0.58 

𝜇𝑝 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜎𝑝 + 𝑓𝑡28
= 0.65 

 

 Calcul des moments d’inerties fictives  

Les résultats des moments d’inerties fictives sont représentés dans le tableau qui suit : 

Tableau 3.18 : Calcul des moments d’inerties fictives (poutrelle type 1) 

I correspondant à 𝒒𝒋𝒊 𝐼𝑓𝑗𝑖 =
1.10 × 𝐼0
1 + λi  ×  μj

 𝐼𝑓𝑗𝑖 = 13364 𝑐𝑚
4 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒊 𝐼𝑓𝑔𝑖 =
1.10 ×  𝐼0

1 + λi  × μg
 𝐼𝑓𝑔𝑖 = 11626.27 𝑐𝑚

4 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒗 𝐼𝑓𝑔𝑣 =
1.10 × 𝐼0

1 + λv  ×  μg
 𝐼𝑓𝑔𝑣 = 15567.42 𝑐𝑚

4 

I correspondant à 𝒒𝒑𝒊 𝐼𝑓𝑝𝑖 =
1.10 × 𝐼0

1 + λi  × μp
 𝐼𝑓𝑝𝑖 = 10737.76 𝑐𝑚

4 
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 Calcul des modules de déformation 

𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28
3 = 10721.39𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale différée du béton  

 Modules de déformation longitudinale différée du béton  

𝐸𝑖 = 3 × 𝐸𝑣 = 32164.19 𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale instantanée du béton.  

Le calcul de la flèche Δ𝑓 est donné dans le tableau suivant : 

Tableau 3.19 : Vérification de la flèche (poutrelle type 1). 

fji 
𝑀𝑗 × 𝑙

2

 10Ei  ×  Ifji
 2.22mm  

fgi 
𝑀𝑔 × 𝑙

2

 10Ei  ×  Ifgi
 3.49  𝑚𝑚 

fgv (flèche due aux charge permanente)  
𝑀𝑔 × 𝑙

2

 10Ev  ×  Ifgv
 7.83 𝑚𝑚 

fpi (la flèche due aux charges totales) 
𝑀𝑝 × 𝑙

2

 10Ei  ×  Ifpi
 4.77 𝑚𝑚 

Δf (la flèche totale) Fgv – fji + fpi − fgi  6.89𝑚𝑚 

f admissible 
𝑙

 500
 9.3 𝑚𝑚  

 

Δf =  6.89 mm   <  f admissible =9.3  mm   

Comme le tableau démontre la condition de la flèche est vérifiée.  

 La dalle mince (table de compression) : (BAEL B.6.8, 423) [𝟏] 

La dalle de compression résiste donc elle n’a pas besoin de ferraillage de résistance. Cependant, 

il faut mettre des aciers de fissurations à cause des fissurations dues au retrait du béton (quantité 

de ciment, intempéries …).  

Les règlements à ce propos recommandent un ferraillage dans les deux sens (utilisation du treillis 

soudés) dont le hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm. Les quadrillages de barres 

doivent avoir des dimensions de mailles satisfaisant ce qui suit :  

𝑆𝑡 ≤ 20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures (𝑨 ⊥), 

𝑆𝑡 ≤33 cm (3 p.m.) pour les armatures parallèles aux nervures (𝑨 ∥) . 

Quand l'écartement L entre axes des nervures est compris entre 50 et 80 cm, la section A des 

armatures perpendiculaires aux nervures doit être au moins égale à 
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  𝑨 ⊥= 𝟎. 𝟎𝟐𝒍 
𝟐𝟎𝟎

𝒇𝒆
= 
𝟒𝒍

𝒇𝒆
         ⟹   𝐴 ⊥= 

4 × 65

500
 = 0.52𝑐𝑚²/𝑚𝑙     

Pour le ferraillage des dalles en corps creux, deux conditions vont être respectées :  

Le diamètre ne doit jamais être superieur à 1/10 de l'épaisseur.  

Pour h0=4 cm  ∅ ≤
ℎ0

10
=4mm 

2. Selon l’article B. 7.4 du B.A.E.L : Le pourcentage d'armature minimal pour les dalles avec TS  

de fils à haute adhérence 500 est de 0,0006  

𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 0.0006𝐵 = 0.0006 × ℎ0 × 𝑏 = 0.0006 × 4 × 100 = 0.24𝑐𝑚
2/𝑚𝑙 

 On adapte 𝑨 ⊥= 5Ø4 = 0.62cm2 > Amin…….cv 

  𝑨 ∥=
𝑨 ⊥

𝟐
          ⟹  𝑨 ∥=  

0.62

2
 = 0.314 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

 

On adapte : 3Ø4 = 0.37 cm2. Pour un choix pratique, on va opter pour un treillis soudé Ø 4  

(20/20). 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

Figure.3.15: Schéma de ferraillage des planchers. 

94



Chapitre 3                                                                Calcul des éléments secondaires 

 

3.6.5 PLANCHER TERASSE  

3.6.5.1 Calcul des charges revenant aux poutrelles  

Les charges reprises par les poutrelles sont résumées comme suit : 

Tableau 3.20. les chargements sur les poutrelles. 

DESIGNATION 

G Q 
ELU  

1.35G + 1.5 Q 

ELS 

 G + Q 

(KN/m²) (KN/m²) 

Pu 
qu 

0.65× Pu  
Ps 

qs 

0.65× Pu 

(KN/m²) (KN/m) (KN/m²) (KN/m) 

ETAGE TERASSE  

(16+4) 
6.33 1 10.04 6.53 7.33 4.76 

 

 Vérifications des conditions d’applications de la méthode forfaitaire  

 Type -01- 

 

 

 

− Plancher à surcharge modérée (Q ≤ min (2G, 5 KN/m²)) ; 

             Q = 1 KN/m² ≤ min (12.26 KN/m²   , 5 KN/m²) …………………………... Condition 

vérifiée.  

− Le rapport entre deux (02) travées successives ; 

                                  0.8 ≤   
li

li+1
   ≤ 1.25 ;  

                 
3.2

4.65
= 0.68 < [ 0.8 ; 1.25] ……………………….……………….………….. 

Condition Non vérifiée.   

− Le moment d’inertie est constant (I=cst) ……………………………………………. Condition 

vérifiée.  

− Fissuration peu nuisible (FPN)…………………………………………………..………….….. 

Condition vérifiée.  
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⟹ la 2 eme condition de la méthode forfaitaire n’étant pas vérifiée ; la méthode appliquée sera 

ainsi celle de Caquot minorée. 

3.6.5.2 Application de la méthode de Caquot minorée : 

La charge permanente G = 5.2 KN/ m² 

 La surcharge d’exploitation Q = 1 KN/ m² 

G’ = 2/3× (G)= 2/3× (5.2)  

G’ = 3.466 KN/m²  

à L’ELU  

Pu’ = 1.35 G’ + 1.5 Q  

Pu’ = 1.35 × (3.466) +1.5× (1.5)  

Pu’= 6.93 KN/m²  

qu’ = Pu’× 0.65  

= 6.93 ×0.65 

 ⟹ qu’= 4.50 KN/m 

à L’ELS  

PS’ = G’ + Q ;   PS’ =  (3.466) + (1.5)  

PS’= 4.96 KN/m²  

qS’ = Pu’× 0.65 = 4.96 ×0.65 ⟹ qs’=3.22  KN/m 

 

 Calcul des charges revenant aux poutrelles 

 Les charges reprises par la poutrelle (type 1) sont résumées comme suit : 

Tableau 3.21 : les chargements sur les poutrelles. 

DESIGNATION 

G’ Q 
ELU  

1.35G’ + 1.5 Q 

ELS 

 G’ + Q 

(KN/m²) (KN/m²) 
P’u 

q’u 

0.65 × 

Pu  

P’s 
q’s 

0.65× P’u 

(KN/m²) (KN/m) (KN/m²) (KN/m) 

ETAGE 

TERASSE  

(16+4) 

4.22 1 7.197 4.67 5.22 3.40 

 Calcul les moments et les efforts tranchants   pour la poutre Type 01  :  

Pour calculer les moments max sur appuis et sur travée on trois type de combinaison de charge :  
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Cas 01 : CC :  
 

 

 

Cas 02 : DC:  
 
 
 
 
 
Cas 03 : CD :  
 
 
 
 
 

 

Avec :  

En ELU : C= 1,35G+1,5Q ;  D= 1,35G 

En ELS : C= G+1,5Q ;  D= G 

Pour chaque cas, on fait le calcul en ELU et en ELS des moments sur appuis et sur travée. A la 

fin, on prend le maximum des moments (courbes enveloppe). A titre d’exemple, on prend le cas 

1 pour expliquer la méthode de calcul des moments sur appuis par la méthode de Caquot minoré 

et les moments en travée par la méthode de Caquot  

 Calcul des moments aux appuis  

- Appuis intermédiaires   

 Appui –B-  

MB = −
q’g x l′g

3 + q’d x l′d
3

8.5 x ( l’g + l’d )
    

à  ELU : Avec,  
               q’g = q’d= 4.5 KN/m 

                l’g= lg = 3.2 m 

                l’d= ld = 4.65 m 
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MB = −
4.5  x 3.23 + 4.5 x 4.653

8.5 x ( 3.2 + 4.65 )
→ MB = −9.33 𝐊𝐍.𝐦    

à  ELS : Avec,  

               q’g = q’d= 3.22 KN/m 

                l’g= lg = 3.2 m 

                l’d= 0ld = 4.65 m 

MB = −
3.22 x 3.23 + 3.22  x 4.653  

8.5 x ( 3.2 + 4.65 )
→    MB = −6.43 𝐊𝐍.𝐦    

Tableau 3.22 : moments aux appuis intermédiaires 

Appuis 

intermédiaire 

ELU ELS Longueurs fictives Moments (KN.m ) 

q'g=q'd q'g=q'd l'g l'd ELU ELS 

B 4.67 3.44 3.2 4.65 -9.33 -6.87 

 

- Appuis des rives : 

-  

Pour les appuis de rive solidaires à un poteau ou à une poutre, il est recommandé d’employer des 

aciers longitudinaux supérieurs, afin d’équilibrer un moment négatif au moins égal à : 

MA = 0.15M0
AB   ;  MC = 0.15M0

BC 

M0
AB = −

q′ x lAB
2

8
    

M0
BC = −

q′ x lBC
2

8
    

 

Tableau 3.23 : moments aux appuis de rive. 

Appuis  

longueur 

de la 

travée 

"l" 

la charge 

transmise "q'" 
Moments M0  

( KN.m ) 

Moments aux 

Appuis ( KN.m ) 

ELU ELS ELU ELS ELU ELS 

A 3.2 4.67 3.44  5.97 -4.40 -0.896 -0.66 

C 4.65 4.67 3.44 12.62 -9.297 -1.893 -1.394 

 

- Calcul des moments en travées : 

 Travée AB : Les moments en travées sont calculés à partir des équations suivantes : 
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{
 
 

 
 X0 =

l

2
−
Mg −Md

q × l 

M0(x0) =
q × x0
2 

 × (l − x0)

Mt = M0(x0) + Mg  (1 −
x0
l 
) + Md  ( 

x0
l 
 )

 

À ELU : Soit qu= 6.025 KN/m. 

 
à ELS : Soit  qs=4.355  KN/m. 

Les résultats sont regroupés dans le tableau qui suit: 

Tableau3.24: Moments en travées (poutrelle  terrasse). 

Travées 
x0 (m) 

Moments en travée  

Mt ( KN.m ) 

ELU ELS ELU ELS 

AB 1.41 1.33 5.70 4.09 

BC 2.23 2.23 14.38 10.46 

  
Tableau 3.25: Moments sur appuis (poutrelle  terrasse). 

 

CA
S 

ELU (KN.m) ELS (KN.m) 

A B C     A B C 

Cas
1 

-0.896 9.33 -1.893 -0.66 -6.87 -1.394 

Cas
2 -1.1 

-9.83 -1.893 
-0.8 -7..19 -1.37 

Cas
3 

-0.895 -10.88 -1.893 -0.66 -8.02 -1.37 

Ma

max 

-1.1 -10.88 -1.893 -0.8 -8.02 -1.394 

 

Tableau 3.26 : Moments sur travées (poutrelle  terrasse). 

 

CA

S 

ELU (KN.m) ELS (KN.m) 

AB BC     AB BC 

Cas

1 
5.70 14.38 4.09 10.47 

Cas

2 5.52 
14.38 

4.05 10.47 

Cas 

3 5.70 
14.38 

4.09 10.48 

Ma

max 5.70 
14.38 

4.09 10.48 
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Calcul des efforts tranchants : 

L’évaluation des efforts tranchant est donnée par l’expression suivante : 

Vi = ±qu ×
l

2
−
Mg −Md

l 
 

Tableau3.27 : Efforts tranchants (poutrelles type 1 Terrasse). 

Travées Efforts tranchants (KN) 

AB VA = 15.88 KN.m  ;     VB = −5 KN.m 

BC VB = 20.62 KN.m  ;     VC = −9.74  KN.m 

 

Type 02 :  

 

𝒒𝒖 = 6.53 kn/ml 

𝒒𝒔𝒆𝒓 = 4.76 kn/ml 

Calcul des moments : 

_Moment en travée:  Mt=0,85M0 

 –Moment sur appui:  Ma=0,20M0 

ELU : 

𝑀0𝑢 =
𝑞𝑢𝑙

2

8
= 17.64 𝐾𝑛.𝑚 

ELS : 

𝑀0𝑠𝑒𝑟 =
𝑞𝑠𝑒𝑟𝑙

2

8
= 12.86  𝐾𝑛.𝑚 

 

𝑀𝑇𝑈= 14.99                  𝑀𝑇𝑠𝑒𝑟= 10.93 

𝑀𝐴𝑈= -3.52                   𝑀𝐴𝑠𝑒𝑟= -2.57 

 Ferraillage des poutrelles  

Les armatures seront calculées sous les sollicitations les plus défavorables et le 

calcul est conduit pour une section en Té soumise à la flexion simple. (Poutrelle du plancher 

terrasse). 
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- Sollicitations maximales 

- Tableau 3.28: Sollicitations maximales dans la poutrelle type 1 (Terrasse). 

 ELU ELS 

Moment en travée (KN.m)  14.38 10.48 

Moment en appui intermédiaire (KN.m)  -10.88 -8.02 

Moment en appui de rive (KN.m)  -1.893 -1.394 

Effort tranchant (KN)  20.62 / 

 

- Ferraillage en travée   

Données : b =65  cm ; b0 = 10 cm ; h =20   cm ;  

h0 = 4 cm ; d = 18 cm ; fe= 400 MPa ; fc28 = 25 _ MPa.  

Moment équilibré par la table de compression 𝑴𝑻𝒖 : 

MTu = fbu  × b × h0  (d −
h0

2 
)      Avec : 

fbu : Résistance du béton à l’ELU 

     fbu =
0.85 × f28 
θ × γb

=
0.85 x 25

1 × 1.5 
= 14.2 MPA .   

Si ; 𝑀𝑈 ≤ → la table n’est pas entièrement comprimée, l’axe neutre est dans la table de 

compression, de ce fait nous calculons une section rectangulaire (b×h).  

Si ;   > 𝑀𝑇𝑈   → l’axe neutre passe par la nervure, dans e cas nous calculons une section en T 

MTu = 14.2 × 0.65 ×  0.04 (0.18 −
0.04

2 
)=59.07 KN.m 

MTu = 59.07 KN.m > Mu = 14. KN.m ⟹ Calcul d’une section rectangulaire (b×h). 

Calcul du moment réduit ultime 𝛍𝐛𝐮 

μbu =
Mu

fbu ×  b × d2
=  

14.99  ×  10−3

14.20 × 0.65 × 0.182 
= 0.05 < 0.186 ⟹  pivot A  

Donc A′s = 0 ⟹ fsu =
fe
γs
= 
400

1.15
= 348 MPA  

Ce qui donne :  

Calcul de la section d’acier tendue 𝐀st : 

Ast =
Mu

fsu ×  Z
 

Avec,  

65 

20 

4 

27.5 10 27.5 
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          Z : bras de levier = distance entre la résultante des efforts de compression et celle des efforts 

de traction. 

α = 1.25 ×  √1 − 2 × μbu = 1.25 × [(1 − √1 − 2 × 0.05  ]= 0.06 

Z = d (1 − 0.4 × α) = 0.18 × ( 1 − 0.4 × 0.06) = 0.175  m 

Ast =
14.99 × 10−3

348 × 0.175 
= 2.46cm2 

Vérification de la condition de non fragilité : BAEL  (Art A.4.2,1) [1] 

Amin   0.23 x b x d x 
ft28
fe
   Avec ft28 =  0,6 +  0,06fc28 =  2,1 MPa  

Amin0.23x0.65x0.18x
2.1

400
⟹ Amin1.41cm

2/ml  

Amin = 1.41cm
2 < Ast = 2.46cm

2………………………….…Condition vérifiée 

 

Choix des barres : 

 
Ast=1.84 cm2 → soit 3HA10 = 2.36 cm2 

- Ferraillage aux appuis 

  

Le moment aux appuis est négatif, ce qui revient à dire que la table de compression est tendue, et 

le béton tendu n’intervient pas dans la résistance, pour cela, on va considérer une section (b0×h).  

- Appui intermédiaire  

  μbu =
Mau
interm

 fbu× b0 ×d
=  

10.88 × 10−3

14.20 ×0.1 ×0.182  
= 0.23 > 0.186 ⟹ Pivot A   

 ⟹ A′ = 0 

 Aau
interm =

Mau
interm

 fsu× Z
           avec    {

∝= 1.25 × ⟦1 − √1 − 2 × μbu ⟧ = 0.331

Z = d(1 − 0.4 ×∝) = 0.156                  
   

Aau
interm =

10.88 ×  10−3

 348 × 0.156 
= 𝟐 𝐜𝐦𝟐 

 
- Appui de rive  

  μbu =
Mau
rive

 fbu× b0 ×d
=  

1.893 × 10−3

14.20 ×0.1 ×0.182   
= 0.041 < 0.186 ⟹ Pivot A  

  donc A′ = 0 ⟹ fsu =
fe

γs
=

400

1.15
= 348 MPA 
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 Aau
interm =

Mau
rive

 fst× Z
           avec    {

∝= 1.25 × ⟦1 − √1 − 2 × μbu ⟧ = 0.052 

Z = d(1 − 0.4 ×∝) = 0.176                     
   

Aau
rive =

1.893 × 10−3

 348 × 0.176 
= 0.309 cm2 

- Vérification de la condition de non fragilité : (CBA93 Art A.4.2.1)[2] 

Aa
min = 0.23 × b0 × d ×

ft28
 fe

= 0.23 × 0.10 × 0.18 ×  
2.10

400
= 0.21 cm2  

Aa
min = 0.21 cm2 < Aau

interm = 2 cm2………condition vérifiée 

Aa
min = 0.14cm2 < Aau

rive = 0.309 cm2…………………condition vérifiée  

- Choix des barres  

En appui intermédiaire :……. Aau
interm = 2 cm2 →  soit 𝟐 𝐇𝐀𝟏𝟐  =  2.26 cm2  

En appui de rive :…………..…..... Aau
rive = 0.309 cm2 →  soit 𝟏𝐇𝐀𝟏𝟎 =  0.79 cm2    

Ferraillage transversal 

Diamètre des armatures transversales :( 𝐁𝐀𝐄𝐋 A.7.2, 2) [1] 

∅t ≥ min (∅l
min ;  

h

35
 ;  
b0
10
) ⟹ ∅t ≥ min (10mm ; 5.71  mm ;  10mm) 

On prend ∅t= 8  mm 

D’où, ∅t= 2 ∅8 = 1 mm2 

 

- Vérifications nécessaires 

- Vérifications à l’ELU  

 Vérification de rupture par cisaillement : BAEL A.5.1,211[1] 

On calcul tous les types de poutrelles avec l’effort tranchant maximal . 

 

On vérifie la condition de rupture par cisaillement   τu < τ̅ ; 

Avec :  

τu =  
Vu
max

b0 × d
= 
20.62 × 10−3

0.1 × 0.18 
= 1.  MPA 

FPN ⟹ τ̅ = min(  
0.20 fc28

γb
; 5 MPA) = min (

0.20 ×25

1.5
; 5MPA) = 3.33 MPA 

              Donc, τu < τ̅ ⟹ pas de risque de rupture par cisaillement. 

 

 Espacement (St) : BAEL A.5.1, 22[1] 
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                     L’espacement des armatures transversales St est défini par le minimum entre les valeurs 

suivantes : 

{
Stmax ≤ min (0.9d;40 cm) = 16.2 cm

𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 ≥ 7𝑐𝑚             𝑜𝑛 𝑝𝑜𝑠𝑒 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚
 

Pour assurer que notre choix d’armature transversale et espacement on doit vérifier la condition 

ci-dessous :  

 
At × fe
St × b0

≥ 0.40MPA 
100 × 400 

150 × 100
= 2.66 > 0.4 MPA… . CV      

 Donc la section choisis est largement vérifiée  

Vérification des armatures longitudinales inferieures vis-à-vis de l’effort 

tranchant  

 Appui de rive (BAEL A.5.1,312) [1] : 

𝐴𝑙
𝑚𝑖𝑛 ≥ 

𝛾𝑠
𝑓𝑒

× 𝑉𝑢     →  𝐴𝑙
𝑚𝑖𝑛 ≥ 

1.15

400
×20.62 × 10−3 =0.59𝑐𝑚2  

𝑂𝑟 𝐴𝑙 = 3 𝐻𝐴10 + 1𝐻𝐴 10 =  3.15 𝑐𝑚2  > 0.59  𝑐𝑚2…………………. Condition vérifiée 

Appui intermédiaire : (BAEL A.5.1,321) [1]  

Fst=|Tu|- 
Mu

0.9d
 donc : {

si|Mu| ≥ O. 9d × Tu  les effort Tu sont négligéable

si|Mu| < O. 9d × Tu :  As ≥
γs.((|Tu|)−

|Mu|

0.9d
)

fe

 

|Mu| = 𝟏𝟎. 𝟖𝟖𝐊𝐍.𝐦 > 0.9 × 0.18 × 16 = 2.60KN.m donc  les efforts Tu sont négligéables 

 

 Vérification de la bielle : (𝐁𝐀𝐄𝐋 A.5.1, 313)[𝟏] 

2 × Vu
a × b0

≤ 0.8 
fcj

γb
    avec  a = min(0.9d ; (40 − 2 − c)cm) = min(0.9d ; (40 − 4)cm)

= 16.2 cm 

Ce qui donne : 

Vu ≤  0.4 
fc28
γb
 × a ×  b0 = 0.4

25

1.5
 × 0.162 × 0.10 = 108  KN 

Vu = 20.62 KN ≤  108KN  ………… . . Condition Vérifiée. 

Commentaire :  

Il n'y a Pas de risque d’écrasement du béton au niveau de l’appui. 
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 Condition de non fragilité : (BAEL 91 A.4.2.1) 

v′ =
b0h

2+(b−b0)h0
2

2[b0h+(b−b0)h0]
 

v′ =
10 ×  202 + (65 − 10)42

2[10 × 20 + (65 − 10)4]
 = 5.80 cm 

V=h-v’ 

V=20 -5.80= 14.20 cm 

IGz = b0
h3

3
+ (b − b0)

h0
3

3

− [b0h + (b − b0)h0]v′
2 

IGz = 10
203

3
+ (65 − 10)

43

3
− [10 × 20 + (65 − 10)4](5.80)2 

IGZ = 13711.19 cm4 

Amin =
IGz

(d −
h0 
3
)v
 ×
ft28
fe

 

Amin =
13711.19 × 104

(180−
40
3 )142

 ×
2.1

400
= 0.30cm2 

𝐴𝑠 > Amin…….CV 

 Vérification de la jonction table nervure : (BAEL 91 A.5.3.2) : 

 
Il existe des contraintes tangentes dans le plan de jonction verticale du débord de la table et de 

l’âme de la poutre. Ces contraintes ont pour valeur : 

τ1
u ≤  

b1 × Vu
0.9 ×  b ×  h0 ×  d

 ≤  τ̅ = 3.33 MPA 

Avec: 

b1 =
b − b0
2

= 27.5 cm 

 

τ1
u =  

0.275 ×  20.62 × 10−3

0.9 ×  0.65 ×  0.04 ×  0.18 
 ≤  τ̅ = 3.33 MPA 

τ1
u =   1.34  MPA ≤  τ̅ = 3.33 MPA………… . . Condition Vérifiée. 

Il n'y a pas alors de risque de rupture à la jonction table nervure. 
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 Vérifications à l’ELS 

Les vérifications concernées sont les suivantes : 

− Vérification de l’état limite d’ouverture des fissures 

− Vérification de l’état limite de compression du béton ;  

− Vérification de la flèche.  

 Etat limite d’ouverture de fissure  

L’état de fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification à faire (BAEL91 Art. B.6.3) 

 Etat limite de compression du béton 

σbc =
Mser × y

I
 ≤ σbc = 0.6fc28 

Avec : 

Y : distance de l’axe neutre a la fibre la plus comprimée 

I : moment d’inertie  

Mser : le moment en ELS  

σ̅bc =  0.6 × fc28 = 15 MPA → (Contrainte admissible du béton). 

Fissuration peu préjudiciable : σ̅st = 𝑓𝑒 = 400Mpa 

𝐩𝐨𝐬𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞 𝐥′𝐚𝐱𝐞 𝐧𝐞𝐮𝐭𝐫𝐞 (y) : 

Pour chercher la position de l’axe neutre y, il est nécessaire d’effectuer un premier calcul 

arbitraire pour déterminer le signe de l’équation suivante :  

En remplaçant y par h0.  

 

(Cas 1) Si le signe est positif, (y ≤ h0) : l’axe neutre est dans la table de compression les calculs 

sont identiques au cas d’une section rectangulaire (les équations ne changent pas).  

 

Donc l’équation de moment d’inertie quadratique sera :                                          

 

 

(Cas 2): Si le signe est négatif, (y > h0) : l’axe neutre est dans la nervure (section en T) 

L’équation pour déterminer y devient : 
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Donc l’équation de moment d’inertie quadratique sera :                                          

 

 

Mser: Momentmax à l′ELS.  

 y ∶  distance de l’axe neutre a la fibre la plus comprimée 

 I ∶  moment d′intertie de la homogénéisée par rapport à l′axe neutre; 

  𝑛 = 15 

 en travée : 

f(h0) =
1

2
𝑏ℎ0

2 −  𝑛 𝐴𝑠𝑡  (𝑑 − ℎ0) = 24.4 ⟹  f(h0) >0 ; L’axe neutre est dans la nervure 

 (cas1 : y < h0), les calculs sont identiques au cas d’une section rectangulaire. 

 {

𝑀𝑡 = 14,99𝐾𝑁.𝑚 

  𝐴𝑠 = 3.14𝑐𝑚
2     

𝑦 = 5.88 𝑐𝑚          

𝐼 = 10636.61 𝑐𝑚4

 

σbc = 2.6 MPa ≤ σbc = 15MPa …Vérifie 

Il n’y a pas risque de fissuration du béton en compression. 

en appui intermédiaire : 

f(h0) =
1

2
𝑏ℎ0

2 −  𝑛 𝐴𝑠𝑡  (𝑑 − ℎ0) = 190.3 𝑐𝑚⟹  f(h0) > 0 ; L’axe neutre est dans la table  de 

compression  (cas1 : y < h0), les calculs sont identiques au cas d’une section rectangulaire 

{

𝑀𝑎 = −10,88 𝐾𝑁.𝑚  

 𝐴𝑠 = 2.26𝑐𝑚
2    

𝑦 = 3.43𝑐𝑚              

𝐼 = 7103.86𝑐𝑚4      

 

σbc = 2.54 ≤ σbc = 15MPa …Vérifie 

Il n’y a pas risque de fissuration du béton en compression. 

 

 en appui de rive   : 

f (h0) =
1

2
𝑏ℎ0

2 −  𝑛 𝐴𝑠𝑡  (𝑑 − ℎ0) = 354.1 𝑐𝑚⟹  f(h0) > 0 ;  

L’axe neutre est dans la table de compression (cas1 : y < h0), les calculs sont identiques au cas 

d’une section rectangulaire 
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{

𝑀𝑎 = −1.893 𝐾𝑁.𝑚  

 𝐴𝑠 = 0.79𝑐𝑚
2    

𝑦 = 2.38𝑐𝑚              

𝐼 = 6523.93 𝑐𝑚4      

 

 

σbc = 1.74 ≤ σbc = 15MPa …Vérifie 

Les résultats sont représentés dans le tableau qui suit : 

Tableau 3.29 : Vérification des contraintes en travées (poutrelle type 1). 

Calculs Vérifications 

y=5.88cm σbc = 2.6MPA ≤ σ̅bc= 15 MPA 

I=10636.61 cm4 

σbc = 2.6MPA 

Aux appuis intermédiaires : 

Pour la vérification des contraintes dans l’appuis intermédiaire s’est effectuée de la même 

manière, les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant : 

 

Tableau 3.30 : Vérification des contraintes aux appuis intermédiaires (poutrelle type 1). 

Calculs Vérifications 

y=3.43 cm  
 

σbc = 2.54 MPA ≤ σ̅bc= 15 MPA I=7103.86 cm4 

σbc = 2.54 MPA 

 Aux appuis de rive  

Pour la vérification des contraintes dans l’appuis de rive s’est effectuée de la même manière, les 

résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau 3.31 : Vérification des contraintes aux appuis de rive  (poutrelle type 1 terrasse). 

Calculs Vérifications 

y=2.38 cm 

σbc = 1.74 MPA ≤ σ̅bc= 15 MPA I=6523.93 cm4 

σbc = 1.74 MPA 
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 Vérification de la flèche  

- Conditions de la vérification de la flèche (Article B.6.5.1) [1]  

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

{
 
 

 
 1) ℎ𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (

𝑀𝑡 𝑠𝑒𝑟

10 𝑀0 𝑠𝑒𝑟
 ;  
1

16
) × 𝐿;   pour les poutres simplement appuyées ou continues        

2) 𝐴𝑡 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 ≤
4.2 × 𝑏0 × 𝑑

𝑓𝑒
                                                                                                       

3) 𝐿 ≤ 8.                                                                                                                                                                  

 

 
On illustre comme exemple la travée ‘’AB’’ de la poutrelle de type (1) du plancher étage 

courant. 

Avec,  

ht : Hauteur totale du plancher corps creux = 20cm ;  

Mt ser : Moment maximale en travée à l’ELS Mt ser=14.99 KN.m ;  

At travée : Section d’armature en travée At= 13.14cm2; 

L: longueur de la travée considérée : L =3.20m ;  

M0 ser : Moment isostatique à l’ELS M0 Ser= 14 KN.m  

y: position de l′axe neutre = 5.88 cm           

I: Inertie de la section = 8845.88 cm4 

D’où 

{
 
 

 
 1) ℎ𝑡 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (

14.99

10 × 14 
 ;  
1

16
) × 5.05 →  ℎ𝑡 = 24𝑐𝑚 < 54.07 𝑐𝑚……… . . 𝐶. 𝑁. 𝑉 

2) 𝐴𝑡 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 ≤
4.2 × 𝑏0 × 𝑑

𝑓𝑒
= 2.26 𝑐𝑚2 → 𝐴𝑡 𝑡𝑟 = 2.36 𝑐𝑚

2 > 2.26 𝑐𝑚2 𝐶. 𝑁. 𝑉  

3) 𝑙 = 5.05 < 8.  … 𝐶. 𝑉                                                                                                            

 

Étant donné que les deux premières conditions ne sont pas satisfaites ; la vérification de la flèche 

est nécessaire.  

On doit vérifier que : ∆𝑓 ≤ 𝑓 ̅

 Soit : (Article B.6.5.3) [1] 
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{
 
 
 
 

 
 
 
 

∆𝑓 = ( 𝑓𝑔𝑣 − 𝑓𝑗𝑖) + ( 𝑓𝑝𝑖 − 𝑓𝑔𝑖)                                     

𝑓 𝑎𝑑𝑚𝑖𝑠𝑠𝑖𝑏𝑙𝑒 =  

{
 
 
 
 

 
 
 
 

𝐿

500
       ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 ≤ 5 𝑚               

0.5 𝑐𝑚 + 
𝐿

1000
 ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 > 5 𝑚

𝐿

250
𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑒𝑠 𝑞𝑣𝑒𝑐 𝑙 ≤ 2𝑚

𝑀𝑠𝑒𝑟 × 𝑙
2

 10E ×  If                                                     

 

 

Avec,  

L : porté entre nue d’appuis ( CBA B.6.1.1).[2] 

L= 5.05-0.4 =4.65 m 

Δ𝑓 ∶ La flèche à calculer selon le BAEL en considérant les propriétés du béton armé (retrait, 

fissure,).  

𝐟𝐠𝐯 et  : les flèches différées et instantanées respectivement dues aux charges permanentes 

totales (poids propre + revêtements + cloisons) ;  

𝐟𝐣: La flèche instantanée due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en 

œuvre des cloisons (poids propre cloisons).  

𝐟 : la flèche instantanée due à l’ensemble des charges appliquées (G + Q).  

j : la charge permanente au moment de la mise des cloisons ;  

g : la charge permanente après la mise des cloisons ; 

p : la somme des charges permanentes et des charges d’exploitation.  

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

𝑓̅ =
𝐿

500
=
465

500
= 0.93 𝑐𝑚 = 9.3 𝑚𝑚 

Evaluation des moments en travée : 

On note : 

            g  (total)= (G plancher terrasse  + G cloison + G revetement) =6.57 KN/m² ;  

             j = (G plancher + G cloison) = 6.33 + 0.90 = 7.23 KN/m² ;  

            p = G Totale +Q Totale = 6.33 +1.5 = 7.83 KN/m² 

Evaluation des charges 

 qj = 0.65 × 7.23 =4.69KN/ml ;  
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qg = 0.65 × 6.57 =4.27 KN/ml; 

 qp =0.65  ×7.83  =5.08 KN/ml ;  

Evaluation des moments 

Les moments correspondant à chaque charge sont résumés sur le tableau suivant : 

Mt=2.009 × 𝑞 − 0.674 × �́� obtenu par la méthode de Caquot minorée. 

q' : la charge répartie minorée (2/3(q))  

Tableau 3.32 : Calcul des moments correspondant (poutrelle exemple). 

Moments correspondant à qj 
𝑀𝑗 = 2.009 × 4.69 − 0.674

× 3.12 
𝑀𝑗 = 7.31𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qg 
𝑀𝑔 = 2.009 × 4.27 − 0.674

× 2.84 
𝑀𝑔 = 6.66  𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à 

qp 

𝑀𝑝 = 2.009 × 5.08 − 0.674

× 3.38 
𝑀𝑝 = 7.98  𝐾𝑁.𝑚 

 

Tableau 3.33 : calcul des contraintes (poutrelles type 1 terrasse). 

 

contrainte correspondante à qj 𝜎𝑗 =
15 𝑀𝑗  (𝑑 − 𝑦)

𝐼
 𝜎𝑗 = 91.69    𝑀𝑃𝐴 

contrainte correspondante à qg 𝜎𝑔 =
15 𝑀𝑔 (𝑑 − 𝑦)

𝐼
 𝜎𝑔 = 123.52 MPA 

contrainte correspondante à qp 𝜎𝑠𝑝 =
15 𝑀𝑝 (𝑑 − 𝑦)

𝐼
 𝜎𝑝 = 170.09  MPA 

 

  Caractéristiques de la section 

Position du centre de gravité de la section homogène :  

𝑦𝑔 =
∑𝑆𝑖 × 𝑦𝑖
∑𝑆𝑖

→ 𝑎𝑣𝑒𝑐 {

𝑠1 = 𝑏 × ℎ0
𝑠2 = 𝑏0 × (ℎ − ℎ0
𝑠3 = 15 × 𝐴𝑡

)  

 

 𝑒𝑡 

{
 
 

 
 𝑦1 =

ℎ0
2
                                     

𝑦2 = ℎ0 + (
ℎ − ℎ0
2

)             

𝑦3 = 𝑑                                   

 

 

At = 2.36cm 

 

B 

=65cm 

h = 20 cm 

ℎ0 = 4cm 

b0 = 10cm 
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𝑦𝐺 =
𝑏0  ×  

ℎ2

2 + (𝑏 − 𝑏0) ×
ℎ0
2

2 +  15𝐴𝑡𝑑

𝑏0 × ℎ + (𝑏 − 𝑏0)ℎ0 +  15𝐴𝑡
= 4.87𝑐𝑚 𝑚 

𝐼0 =
𝑏0 × 𝑦𝐺

3

3
+ 
𝑏0(ℎ − 𝑦𝐺)

3

3
− 
(𝑏 − 𝑏0) (𝑦𝐺 − ℎ0)

3

3
+  15𝐴𝑡(𝑑 − 𝑦𝐺)

2 +  15𝐴𝑆́ (𝑦𝐺 − �́�)
2 

 

𝐼0 = 33618.96 𝑐𝑚4 

Calcul des moments d’inertie fissurés If : (BAEL B.6.5.2) [1] 

𝑰𝒇 =
𝟏.𝟏𝟎 × 𝑰𝟎
𝟏 +  𝛌 ×  𝛍

 

Calcul des coefficients 𝝀 : 

Les coefficients 𝜆 𝑒𝑡 𝜇 sont définit par le BAEL (article B.6.5.2) pour prendre en considération la 

fissuration du béton. 

λ = {
λi =

0.05𝑓𝑡28

𝜌(2+3
𝑏0
𝑏
 )
 → instantanée                                

λv =  
2

5
×  λi    → différée                                      

  

𝜌 =
𝐴

𝑏0𝑑
 : Le pourcentage d’arma ture tendue ⟹ 𝜌 =

𝐴

𝑏0𝑑
=

2.36

10×21.6
= 0.0110 

⟹ λ = {
λi = 3.76 
λv = 1.504 

;   𝜇 = 𝑚𝑎𝑥 {
0

1 − [
1.75× 𝑓𝑡28

4×𝜌×𝜎𝑠+  𝑓𝑡28
] 

𝜎𝑠 : La contrainte de traction effective de l'armature correspondant au cas de charge considéré 

{
  
 

  
 𝜇𝑗 = 1 −

1.75 × 𝑓𝑡28
4 × 𝜌 × 𝜎𝑗 + 𝑓𝑡28

= 0.47 

𝜇𝑔 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜎𝑔 + 𝑓𝑡28
= 0.58 

𝜇𝑝 = 1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜎𝑝 + 𝑓𝑡28
= 0.65 

 

Calcul des moments d’inerties fictives  

Les résultats des moments d’inerties fictives sont représentés dans le tableau qui suit : 
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Tableau 3.34 : Calcul des moments d’inerties fictives (poutrelle type 1) 

I correspondant à 𝒒𝒋𝒊 𝐼𝑓𝑗𝑖 =
1.10 × 𝐼0
1 + λi  ×  μj

 𝐼𝑓𝑗𝑖 = 13364 𝑐𝑚
4 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒊 𝐼𝑓𝑔𝑖 =
1.10 ×  𝐼0

1 + λi  × μg
 𝐼𝑓𝑔𝑖 = 11626.27 𝑐𝑚

4 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒗 𝐼𝑓𝑔𝑣 =
1.10 × 𝐼0

1 + λv  ×  μg
 𝐼𝑓𝑔𝑣 = 15567.42 𝑐𝑚

4 

I correspondant à 𝒒𝒑𝒊 𝐼𝑓𝑝𝑖 =
1.10 × 𝐼0

1 + λi  × μp
 𝐼𝑓𝑝𝑖 = 10737.76 𝑐𝑚

4 

 

 Calcul des modules de déformation 

𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28
3 = 10721.39𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale différée du béton  

 Modules de déformation longitudinale différée du béton  

𝐸𝑖 = 3 × 𝐸𝑣 = 32164.19 𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale instantanée du béton.  

Le calcul de la flèche Δ𝑀 est donné dans le tableau suivant : 

Tableau 3.35 : Vérification de la flèche (poutrelle type 1). 

fji 
𝑀𝑗 × 𝑙

2

 10Ei  × Ifji
 2.22mm  

fgi 
𝑀𝑔 × 𝑙

2

 10Ei  × Ifgi
 3.49  𝑚𝑚 

fgv (flèche due aux charges permanentes)  
𝑀𝑔 × 𝑙

2

 10Ev  × Ifgv
 7.83 𝑚𝑚 

fpi (la flèche due aux charges totales) 
𝑀𝑝 × 𝑙

2

 10Ei  ×  Ifpi
 4.77 𝑚𝑚 

Δf (la flèche totale) Fgv – fji + fpi − fgi  6.89𝑚𝑚 

f admissible 
𝑙

 500
 9.3 𝑚𝑚  

Δf =  6.89 mm   <  f admissible =9.3  mm   Alors y a pas de risque d’excès de la flèche. 

 

. La dalle mince (table de compression) : (BAEL B.6.8, 423) [𝟏] 

La dalle de compression résiste donc elle n’a pas besoin de ferraillage de résistance. Cependant, 

il faut mettre des aciers de fissurations à cause des fissurations dues au retrait du béton (quantité 

de ciment, intempéries …).  
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Les règlements à ce propos recommandent un ferraillage dans les deux sens (utilisation du treillis 

soudés) dont le hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm. Les quadrillages de barres 

doivent avoir des dimensions de mailles satisfaisant ce qui suit :  

𝑆𝑡 ≤ 20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures (𝑨 ⊥), 

𝑆𝑡 ≤33 cm (3 p.m.) pour les armatures parallèles aux nervures (𝑨 ∥) . 

Quand l'écartement L entre axes des nervures est compris entre 50 et 80 cm, la section A des 

armatures perpendiculaires aux nervures doit être au moins égale à 

  𝑨 ⊥= 𝟎. 𝟎𝟐𝒍 
𝟐𝟎𝟎

𝒇𝒆
=  
𝟒𝒍

𝒇𝒆
         ⟹   𝐴 ⊥=  

4 × 65

500
 = 0.52𝑐𝑚²/𝑚𝑙     

Pour le ferraillage des dalles en corps creux deux conditions vont être respecté :  

Le diamètre ne doit jamais être sup à 1/10 de l'épaisseur.  

Pour h0=4 cm  ∅ ≤
ℎ0

10
=4mm 

2. Selon l’article B. 7.4 du B.A.E.L Le pourcentage d'armature minimal pour les dalles avec TS  

de fils à haute adhérence 500 est de 0,0006  

𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 0.0006𝐵 = 0.0006 × ℎ0 × 𝑏 = 0.0006 × 4 × 100 = 0.24𝑐𝑚
2/𝑚𝑙 

 On adapte 𝑨 ⊥= 5Ø4 = 0.62cm2 > Amin…….cv 

  𝑨 ∥=
𝑨 ⊥

𝟐
          ⟹  𝑨 ∥=  

0.62

2
 = 0.314 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adapte : 3Ø4 = 0.37 cm2. Pour un choix pratique, on va opter pour un treillis soudé Ø 4 

(20/20). 

 

 

 

 

Figure.3.16: Schéma de ferraillage des planchers. 
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Conclusion : 
 
Les travaux achevés dans ce chapitre se présentent aux calculs de différents charges et sollicitation 

agissent sur les éléments non structuraux. Ces derniers nous ont permis de déterminer le ferraillage 

nécessaire de ces éléments afin de garantir la stabilité et la résistance du bâtiment ainsi que le 

conforte requise afin d’assurer le bienêtre de la vie humain.  
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4.1.Présentation du logiciel ROBOT : 

 Logiciel Robot est un logiciel de calcul et d'analyse des structures nous permet de représenter 

une structure réelle par un modèle numérique que le logiciel peut le traiter et l'analyser et 

détermine les efforts internes (moments, efforts normals, efforts tranchants), qui résistent les 

charges extérieurs appliquées sur la structure, par utilisation de la méthode des éléments finis.  

Il permet de modéliser, calculer, vérifier et dimensionner différentes structures du génie civil  

4.2.Introduction : 

 Un séisme est une libération brutale de l’énergie potentielle accumulée dans les roches par le 

jeu des mouvements relatifs des différentes parties de l’écorce terrestre.  

Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne 

naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la 

surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis 

et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. 

 Le niveau d’amplification dépend essentiellement de la période de la structure et de la nature 

du sol. 

 Ceci nous oblige de bien faire toute une étude pour essayer de mettre en exergue le 

comportement dynamique de l’ouvrage 

4.3. Objective de l’étude sismique : 

L’étude parasismique nous permet d’estimer les valeurs caractéristiques les plus défavorables 

de la réponse sismique et le dimensionnement des éléments de résistance, afin d’obtenir une 

sécurité satisfaisante pour l’ensemble de l’ouvrage et d’assurer le confort des usages. 

L’exécution d’un ouvrage doit respecter la démarche globale de conception parasismique qui 

s'appuie sur trois points :  

 Respect de la réglementation parasismique.  

 Conception architecturale parasismique.  

 Mise en œuvre soigné. 
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4.4. Vérification du nombre de modes à considérer : 

D’après le RPA99/version2003 (article 4.3.4 -a), le nombre de modes de vibration à retenir 

dans le cas des structures représentées, par des modèles plans dans deux directions 

orthogonale, dans chacune des deux directions de l’excitation doit être tel que : 

 La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% au 

moins de la masse totale de la structure.  

 Tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale 

de structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.  

 Le minimum de modes à retenir est de trois dans chacune des directions considérées. 

 

Les résultats de l’analyse modale de notre projet sont présentés dans le tableau suivant  

 

Figure 4.1 : La Résultat de Nombre de modes trouvées par le ROBOT. 

On constate que les 20 modes premières de Vibration doivent être incluses dans le calcul pour 

avoir un pourcentage de participation modale supérieur à 90%. 

4.5. Présentation des différentes méthodes de calcul de la force sismique : 

Plusieurs méthodes approchées ont été proposées afin d’évaluer les efforts internes engendrés 

à l’intérieur de la structure sollicitée par un séisme. Le calcul de ces efforts peut être mené par 

l’une de ces trois méthodes :  

 La méthode statique équivalente.  

 La méthode d’analyse modale spectrale.  

 La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme. 

 

118



Chapitre 4                                                                                       Etude sismique  

 

4.5.1. Méthode statique équivalente : 

4.5.1.1. Définition: 

Cette méthode consiste à remplacer l’ensemble des forces réelles dynamiques qui se 

développent dans la construction par un système de forces statiques fictives dont la somme est 

considérée équivalente à celle de l’action sismique.  

Cette méthode ne peut être dissociée de l’application rigoureuse des dispositions constructives 

garantissant à la structure :  

 une ductilité suffisante. 

 une capacité de dissiper l’énergie vibratoire transmise à la structure par des secousses 

sismiques majeures. 

4.5.1.2. Principe de la méthode :  

Les fores réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un 

système de forces statique fictives dont les effets sont considérés équivalents au mouvement 

du sol dans une direction quelconque dans le plan horizontal.  

Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées successivement 

suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies à priori par le projecteur. [3] 

4.5.1.3. Modélisation :  

a) Le modèle du bâtiment à utiliser dans chacune des deux directions de calcul est en plan. 

Les masses sont supposées concentrées au centre de gravité des planchers présentant un seul 

degré de liberté avec une translation horizontale par niveau.  

b) La rigidité latérale des éléments porteurs du système de contreventement est calculée à 

partir des sections non fissurées pour les structures en béton armé ou en maçonnerie.  

c) Seul le mode fondamental de vibration de la structure est à considérer dans le calcul de la 

force sismique totale. [3] 

4.5.1.4. Conditions d’application de la méthode statique équivalente :  

a) Le bâtiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en 

élévation prescrites au chapitre III, paragraphe 3.5 (RPA99/Version 2003) avec une hauteur 

au plus égale à 65m en zones I et II et à 30m en zones III. 
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b) Le bâtiment ou bloc étudié présente une configuration régulière tout en respectant, en outre 

que les conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires suivantes :  

Zone I : tous groupes  

Zone II: Groupe d’usage 3.  

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

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

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

Zone III : Groupes d’usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m.  

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

Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 2 niveaux ou 08m. [3] 

4.5.2. Méthode d’analyse modale spectrale : 

4.5.2.1. 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.  

4.5.2.2. Modélisation : 

a) Pour les structures régulières en plan comportant des planchers rigides, l’analyse est faite 

séparément dans chacune des deux directions principales du bâtiment. Celui-ci est alors 

représenté dans chacune des deux directions de calcul par un modèle plan, encastré à la base 

et où les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec un seul 

DDL en translation horizontale. 

b) Pour les structures irrégulières en plan, sujettes à la torsion et comportant des planchers 

rigides, elles sont représentées par un modèle tridimensionnel, encastré à la base et où les 

masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois (03) DDL (2 

translations horizontales et une rotation d’axe vertical). 

c) Pour les structures régulières ou non comportant des planchers flexibles, elles sont 

représentées par des modèles tridimensionnels encastrés à la base et à plusieurs DDL par 

plancher. 
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d) La déformabilité du sol de fondation doit être prise en compte dans le modèle toutes les 

fois où la réponse de la structure en dépend de façon significative. 

e) Le modèle de bâtiment à utiliser doit représenter au mieux les distributions des rigidités et 

des masses de façon à prendre en compte tous les modes de déformation significatifs dans le 

calcul des forces d’inertie sismiques (ex : contribution des zones nodales et des éléments non 

structuraux à la rigidité du bâtiment). 

f) Dans le cas des bâtiments en béton armé ou en maçonnerie la rigidité des éléments porteurs 

doit être calculée en considérant les sections non fissurées. Si les déplacements sont critiques 

particulièrement dans le cas de structures associées à des valeurs élevées du coefficient de 

comportement, une estimation plus précise de la rigidité devient nécessaire par la prise en 

compte de sections fissurées. [3] 

4.5.2.3. Conditions d’application de la méthode d’analyse modale spectrale :  

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, 

dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise.  

4.5.3. Méthode d’analyse dynamique par accélerogramme : 

4.5.3.1. Principe de la méthode :  

Le même principe que la méthode d’analyse spectrale sauf que pour ce procédé, au lieu 

d’utiliser un spectre de réponse de forme universellement admise, on utilise des 

accélerogrammes réels. Cette méthode repose sur la détermination des lois de comportement 

et la méthode d’interpolation des résultats.  

4.5.3.2. Conditions d’application de la méthode d’analyse dynamique : 

La méthode d’analyse dynamique par accélerogrammes peut être utilisée au cas par cas par un 

personnel qualifié, ayant justifié au paravent les choix des séismes de calcul et des lois de 

comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des résultats et les critères de 

sécurité à satisfaire. [3] 

4.6. Classification suivant le RPA (2003) : 

a) Classification des zones sismiques : Le territoire national est divisé en quatre (04) zones 

de séismicité croissante, définies sur la carte de zonage sismique et le tableau associé qui 

précise cette répartition par wilaya et par commune, soit :  
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Zone 0: sismicité négligeable  

Zone I : sismicité faible  

Zone II : sismicité moyenne  

Zone III : sismicité élevée  

Notre ouvrage est implanté dans la wilaya MILA donc en zone IIa. 

b) Classification de l'ouvrage selon son importance :  

Le bâtiment étudié dans notre projet à usage d’habitation collective selon (RPA 2003) 

chapitre 3 article 3.2 : Le bâtiment d’habitation collective ou à usage de bureaux dont la 

hauteur ne dépasse pas 48 m dans le groupe 2. 

c) Classification du site  

Selon le rapport géotechnique relatif à notre ouvrage, on est en présence d’un sol meuble de 

catégorie S3. 

4.7. Choix de la méthode de calcul :  

Vu que les conditions d’application de la méthode statique équivalente dans le cas du 

bâtiment de notre étude sont vérifiées selon l’article 4.1.2.b du RPA99/2003 (Structure 

régulière en plan. Zone IIa, et groupe d’usage 2, h=21.42 m < 23m), donc la méthode adoptée 

pour l’analyse sismique dans notre travail est la méthode statique équivalente. 

4.8. Méthode statique équivalente : 

4.8.1. Calcul de la force sismique totale : 

La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée 

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule : 

V = 
𝑨.𝑫.𝑸

𝑹
. 𝑾        [4]      Avec : 

A : Coefficient d'accélération de zone. 

D : Coefficient d'amplification dynamique moyen. 

Q : facteur de qualité. 

R : Coefficient de comportement global de la structure. 
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W : poids total de la structure. 

Ces valeurs sont obtenues après les classifications du projet d’après le tableau du RPA99 

version 2003. 

4.8.1.1.Coefficient d’Accélération de Zone « A »:  

Le coefficient d’accélération de zone « A » est donné par le Tableau 4.1 du RPA 99/Version 

2003 suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment. Pour notre projet, le groupe 

usage2 et la zone IIa. 

                Tableau 4.1 : Coefficient d’Accélération de Zone A. 

/ ZONE 

Groupe I IIa IIb III 

1A 0.15 0.25 0.30 0.40 

1B 0.12 0.20 0.25 0.30 

2 0.10 0.15 0.20 0.25 

3 0.07 0.10 0.14 0.18 

 

Donc : A = 0.15 

4.8.1.2. Facteur d’amplification dynamique moyen « D » : [3] 

Ce facteur ‘D’ est donné par les formules suivant et en fonction de la catégorie de site, du 

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

         _ 2.5                                                             _   0 ≤ T ≤ 𝑇2 

D =   _ 2.5 (
𝑇2

𝑇
) 

2

3
                             →        _  𝑇2 ≤ T ≤3s 

         _ 2.5 (
𝑇2

3
) 

2

3
 × (

3

𝑇
) 

5

3
                            _  T ≥ 3s 

: Facteur de correction d’amortissement.  

T : Période fondamentale.  

𝑇2: Période caractéristique, associée à la catégorie de site. 

Calcul de facteur de correction d’amortissement    : 
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Il est donné par la formule suivante : 

 = √
7

2+
 ≥ 7 

D’abord on calcule le pourcentage d'Amortissement Critique . Il est en fonction du matériau 

constitutif, du type de structure et de l’importance des remplissages. 

                   Tableau 4.2 : Valeurs de  (%). 

Remplissage Portiques Voiles ou murs 

Béton armé Acier Béton 

armé/maçonnerie 

Léger 6 4  

10 
Dense           7 5 

 

D’après le Tableau  = 7 %.  Donc :  = √
7

2+𝟕
 = 0.88 ≥ 0.7 

Estimation de la période fondamentale de la structure : 

La période fondamentale correspond à la plus petite valeur obtenue par les formules 4-6 et 4-7 

du RPA99 version 2003.  

T = Tmin   
𝑇 = 𝐶𝑇 ℎ𝑁

3

4

 𝑇 = 0.09 
ℎ𝑁

√𝐷

 

hN : hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu'au dernier niveau.  

On à : hN=18.80 m 

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

le tableau 4.6 (dans notre cas on a Portiques auto-stables en béton armé ou en acier avec 

remplissage en maçonnerie) 

Donc : CT = 0.05 

𝑇 = 𝐶𝑇 ℎ𝑁

3

4  = 0.05 × 18.8
3

4 
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Alors : T = 0.45 sec 

Tableau 4.3 : Valeurs du coefficient CT. 

Cas n° Système de contreventement CT 

1 

2 

3 

 

4 

Portiques auto-stables en béton armé sans remplissage en maçonnerie 

Portiques auto-stables en acier sans remplissage en maçonnerie 

Portiques auto-stables en béton armé ou en acier avec remplissage en  

maçonnerie 

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en  

béton armé, des palées triangulées et des murs en maçonnerie 

0.075 

0.085 

0.050 

 

0.050 

Dans les cas n° 3 et 4, on peut également utiliser aussi la formule : 

𝑇 = 0.09 
ℎ𝑁

√𝐷
 

D: dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcule. 

Sens X : DX = 22.40 ⇒ T = 0.09 × 
18.80

√22.40
 ⇒ TX = 0.36 s 

Sens Y : DY = 10.75 ⇒ T = 0.09 × 
18.80

√10.75
 ⇒ TY = 0.51 s 

Calcul facteur d’Amplification D : 

T1 et T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (tableau 4.7).  

S3 ⇒ T1=0.15 et T2=0.5 on obtient : 

Sens X : T = min (T ; TX) ⇒ T = min (0.45s ; 0.36s) 

Alors : Tempirique x = 0.36s 

Et on à : Tanalytique x = 0.45s 

Tempérique x ≤Tanalytique x ≤ 1.3Tempérique x ⇒ T = Tempérique x 

Donc : T = 0.45 s 

La condition : 0 ≤ T ≤T2 ⇒ 0 ≤ 0.36≤ 0.5 …………..…condition vérifiée 

Donc : D =2.5 ⇒ DX = 2.2  
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Sens Y: T = min (T ; TY) ⇒ T = min (0.54 s ; 0.51s) 

Alors : Tempérique y = 0.51s 

Et on à : Tanalytique y = 0.54 s 

Tempérique y ≤ Tanalytique y ≤ 1.3Tempérique y ⇒ T = Tempérique y 

Donc : T = 0.54 s 

La condition : T2 ≤ T ≤3.0  ⇒ 0.51 ≤ 0.54 ≤ 3  

 Donc : D = 2.5 (
𝑇2

𝑇
)2/3 ⇒ DY = 2.28 

4.8.1.3. Coefficient de Comportement Global de la Structure « R »: [3] 

Sa valeur unique est donnée par le tableau 4.3 des RPA99/version 2003 en fonction du 

système de contreventement. 

Tableau 4.4 : valeurs du coefficient de comportement R. 

Cas Description du système de contreventement Valeur de R 

A 

1a 

1b 

2 

3 

4a 

4b 

5 

6 

Béton armé 

Portiques auto-stables sans remplissages en maçonnerie rigide  

Portiques autos-tables avec remplissages en maçonnerie rigide 

Voiles porteurs 

Noyau 

Mixte portiques/voiles avec interaction 

Portiques contreventés par des voiles 

Console verticale à masses réparties 

Pendule inverse 

 

5 

3.5 

3.5 

3.5 

5 

4 

2 

2 

B 

7 

8 

9a 

9b 

10a 

10b 

11 

Acier 

Portiques auto-stables ductiles 

Portiques auto-stables ordinaires 

Ossature contreventée par palées triangulées en X 

Ossature contreventée par palées triangulées en V 

Mixte portiques/palées triangulées en X 

Mixte portiques/palées triangulées en V 

Portiques en console verticale 

 

6 

4 

4 

3 

5 

4 

2 
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C 

12 

Maçonnerie 

Maçonnerie porteuse chaînée 

 

2.5 

D 

13 

14 

15 

16 

17 

Autres systèmes 

Ossature métallique contreventée par diaphragme 

Ossature métallique contreventée par noyau en béton armé 

Ossature métallique contreventée par voiles en béton armé 

Ossature métallique avec contreventement mixte comportant un  

noyau en béton armé et palées ou portiques métalliques en façades  

Systèmes comportant des transparences (étages souples) 

 

2 

3 

3.5 

4 

2 

Dans notre cas : pour un système de contreventement Portiques contreventés par des voiles 

alors : R = 3.5 

4.8.1.4.Facteur de qualité « Q » : [3] 

Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- la redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent. 

- la régularité en plan et en élévation.  

- la qualité du contrôle de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1+∑ 𝑃𝑞
5
1  

Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q" est satisfait ou non".  

Sa valeur est donnée au tableau 4.4des RPA99/version 2003. 

 Conditions minimales sur les files de contreventement : 

D’après le RPA99, chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux au moins trois 

travées dont le rapport des portées n’excède pas 1,5. 

Sens longitudinal : (5 travées) 

4.60 / 4.95 = 0.93 < 1.5  

4.95 / 3.3 = 1.5 < 1.5      ⇒ Critère non observé Pq = 0.05 

 3.3 / 4.95 = 0.66 < 1.5  

4.95 / 4.6 =1.07 < 1.5 
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Sens transversal : (2 travées) 

    ⇒ Critère non observé Pq = 0.05 

 Redondance en plan : 

Sens longitudinal 

Lmax /Lmin = 4.95 /3.3 = 1.5 < 1.5 

Donc : le critère est observé alors : Pq = 0 

Sens transversal (2 files) 

Donc : le critère non observé alors : Pq = 0.05 

Régularité en plan : 

Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à vis les deux 

directions orthogonales.  

L’excentricité ne dépasse pas les 15% de la dimension du bâtiment mesurée 

perpendiculairement à la direction de l’action séismique considérée.  

La structure a une force compacte, et le rapport : Longueur /largeur = 22.4 / 10.75 = 2.08< 4  

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

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

La surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur à 15% de celle de ce dernier.  

Donc : le critère est observé alors : Pq= 0 

 Régularité en élévation : 

Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, 

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

La masse des différents niveaux restent constants ou diminuent progressivement et sans 

chargement brusque de la base au sommet du bâtiment. 

 La variation des dimensions en plan du bâtiment entre deux niveaux successifs ne dépasse 

pas 20%. 

La plus grande dimension latérale du bâtiment n’excède pas 1.5 fois sa plus petite dimension.  

Donc : la structure est classée régulièrement en élévation : Pq = 0 
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 Contrôle de la qualité des matériaux : 

On suppose que les matériaux utilisés dans notre bâtiment ne sont pas contrôlés. 

Donc : le critère est non observé alors : Pq = 0.05 

 Contrôle de la qualité de l’exécution : 

Cette mission doit comprendre notamment une supervision des essais effectués sur les 

matériaux. On considère que ce critère est observé : Pq= 0 

Tableau 4.5 : valeurs des pénalités Pq. 

« Critère q » longitudinal transversal 

1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0.05 0.05 

2. Redondance en plan 0.05 0.05 

3. Régularité en plan 0 0 

4. Régularité en élévation 0 0 

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0.05 0.05 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0 

∑ Pq   

 

_ Sens longitudinal → Q=1+0.15 =1.15 

_ Sens transversal→ Q=1+0.15 =1.15 

4.7.1.5.Poids totale de la structure « W » : [3] 

W est égal à la somme des poids Wi, calculés à chaque niveau (i) : 

W =∑ 𝑤𝑖
𝑛 
𝑖=1       avec Wi=WGi + WQi 

WGi : poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, solidaires 

de la structure. 

WQi : charges d’exploitation. 

 : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

et donné par le tableau 4.5. RPA99version2003 
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Tableau 4.6 : Valeurs du coefficient de pondération. 

Cas Type d’ouvrage  

1 

2 

 

 

 

 

3 

4 

5 

Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés  

Bâtiments recevant du public temporairement : 

- Salles d’exposition, de sport, lieux de culte, salles de réunions 

 avec places debout. 

- salles de classes, restaurants, dortoirs, salles de réunions avec 

 places assises 

Entrepôts, hangars 

Archives, bibliothèques, réservoirs et ouvrages assimilés 

Autres locaux non visés ci-dessus 

0.20 

 

0.30 

 

0.40 

 

0.50 

1.00 

0.60 

 

Dans notre cas :  = 0.20  

On a des poids des différents niveaux donné par le logiciel ROBOT : 

Donc : W = 11021.3 KN 

 Calcule de l’effort sismique totale « V »: 

Sens x : 

Vx = 
𝐴.𝐷.𝑄

𝑅
 W   ⇒ Vx = 

0.15×2.2×1.15

3.5
 11021.3     ⇒Vx = 1195.02 KN 

Sens Y: 

VY = 
𝐴.𝐷.𝑄

𝑅
 W   ⇒ VY = 

0.15×2.28×1.15

3.5
 11021.3    ⇒VY = 1238.47 KN 

4.9. Vérification de l'effort tranchant à la base : 

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

ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces sismique déterminée par la 

méthode statique équivalente V pour une valeur de la période Fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée.  

Vdynamique > 80% Vstatique Avec : 

Vdynamique: la résultante des forces sismique à la base.  

Vstatique : la résultante des forces sismiques calculée par la méthode statique équivalente. 
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Si Vdynamique< 0.80 Vstatique, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse par le rapport 

0.8 Vstatique/Vdynamique [3] (Forces, Déplacements, Moments, ...).  

Pour le présent cas d’étude, les résultats d’action sismique à la base prises depuis logiciel 

ROBOT dans les deux sens sont représentés dans les tableaux suivants : 

EX : 

Figure 2 : Résultat d’action sismique à la base trouvée par le ROBOT (sens xx). 

 Vx = 1029.72 KN 

EY : 

Figure 3 : La Résultat d’action sismique à la base trouvée par le ROBOT (sens yy). 

 Vy = 1012.77KN 

Tableau 4.7 : Vérification de l'effort tranchant à la base. 

Les sens 0.8Vstatique (KN) Vdynamique (KN) Vdynamique> 80% Vstatique 

Suivant X 956.02 1029.72 Condition vérifiée 

Suivant Y 990.78 1012.77 Condition vérifiée 

 

4.10. L’effort tranchant de chaque niveau : 

Les forces sismiques de chaque niveau est donnée par la formule suivant : 

Fi = 
(𝑣 − 𝑓𝑡 )𝑤𝑖 ℎ𝑖

∑ 𝑤𝑗ℎ𝑗
 …….………….….... (4-11 RPA99version2003) [3] 

 Avec : 

La force Ft concentrée au sommet de la structure : 

T < 0,7s ⇒ Ftx =FtY = 0 
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Tableau 4.8 : La force sismique de chaque niveau. 

Niveau Force Fx (KN) Force Fy (KN) 

RDC 53.45 52.60 

1 97.03 95.43 

2 138.55 136.27 

3 182.03 179.03 

4 226.15 222.43 

5 332.44 326.97 

 

4.11. Vérification des déplacements : 

On doit vérifier que : Δk ≤ Δ̅ 

Le RPA (art 4-4-3) donne également le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au 

niveau « k-1 » selon la formule suivant : Δk = δk – δk-1 

Les déplacements horizontaux à chaque niveau « k » de la structure sont donné par le RPA 

dans l’article 4.4.3 est calculés comme suit : 

δk = R × δek avec : (R) est le coefficient de comportement (R=3.5). 

Ces déplacements relatifs ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage (RPA art 5-10). 

Δ̅ = 
ℎ𝑒

100
 = 

306

100
 = 3.06 cm 

Tableau 4.9 : Les déplacements horizontaux à chaque niveau selon les deux sens. 

 Sens x-x Sens y-y  

Niveau Hauteur 

(m) 

δk  

(cm) 

Δk  

(cm) 

δk  

(cm) 

Δk  

(cm) 

Δ̅  

(cm) 

condition 

RDC 3.50 0,1 0,1 0,1 0,1 3.50 vérifiée 

1 3.06 0,3 0,2 0,4 0,3 3.06 vérifiée 

2 3.06 0,5 0,2 0,6 0,2 3.06 vérifiée 

3 3.06 0,8 0,3 0,9 0,3 3.06 vérifiée 

4 3.06 0,9 0,1 1,2 0,3 3.06 vérifiée 

5 3.06 0,9 0 1,4 0,2 3.06 vérifiée 
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Donc tous les déplacements relatifs sont inférieurs aux déplacements admissibles imposés par 

le « RPA99 /version 2003 » et qui est de l'ordre de 1% de la hauteur d’étage.  

4.12. Justification vis–à-vis de l’effet P- Δ : 

Les effets de deuxième ordre (ou l’effet de P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des 

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

θ = 
𝑃𝑘𝛥𝐾

𝑉𝑘ℎ𝑘
 ≤ 0.10…………………. (article 5.6.R.P.A 2003) [3] 

Avec :  

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

» calculés suivant le formule ci-après. 

Vk: effort tranchant d'étage au niveau k. 

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

hk: hauteur de l'étage k. 

 Sens X : 

 

Tableau 4.10 : Justification Vis-à-vis De l’effet P-Δ Sens xx. 

Niveau Pk(KN) Δk(cm) Vkx(KN) hk(m) 𝛉 La 

condition 

RDC 11021.3 0,1 1029,72 3.50 0.003 vérifiée 

1 9168 0,2 995,74 3.06 0,006 vérifiée 

2 7374.3 0,2 913,73 3.06 0,0052 vérifiée 

3 5627.7 0,3 784,34 3.06 0,007 vérifiée 

4 3886.8 0,1 603,26 3.06 0,0021 vérifiée 

5 2144.4 0 370,90 3.06 0 vérifiée 
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 Sens YY  

Tableau 4.11 : Justification Vis-à-vis De l’effet P-Δ Sens yy. 

Niveau Pk(KN) Δk(cm) Vkx(KN) hk(m) 𝛉 La 

condition 

RDC 11021.3 0,1 1012,77 3,50 0,0031 vérifiée 

1 9168 0,3 974,61 3,06 0,0092 vérifiée 

2 7374.3 0,2 889,72 3,06 0,0054 vérifiée 

3 5627.7 0,3 767,85 3,06 0,0071 vérifiée 

4 3886.8 0,3 604,45 3,06 0,0063 vérifiée 

5 2144.4 0,2 377,07 3,06 0,0037 vérifiée 

Donc : Les résultats de vérification montrent que les valeurs de (θ ) sont inférieurs à 1%, donc 

l'effet P-Δ est négligé. 

4.13. Vérification de l'effort normal réduit : 

L'article (7-4-3-1) du RPA (version 2003) exige la vérification de l'effort normal réduit pour 

éviter la rupture fragile de la section de béton. Cette vérification s’effectue par la formule 

suivante : N= 
𝑁𝑑

𝐵𝑐×𝐹𝑐28
 ≤ 0.30  [3] 

Où : N est l'effort normal maximal, B est la section du poteau et Fc28 représente la résistance 

caractéristique du béton. 

Tableau 4.12 : Vérification de l'effort normal réduit des poteaux. 

Niveau N° Poteau Section(mm2) N (N) Nrd La condition 

RDC  42 300×400 902960 0.30 vérifiée 

 

4.14. Vérification de la période : 

 Le mode 1 est un mode de translation selon l’axe Y ça période est de 0.54 s 
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Figure 4.4 : translation de bâtiment selon l’axe Y. 

 Le mode 2 est un mode de translation selon l’axe X ça période est de 0.45 s 

 

 

Figure 4.5 : translation de bâtiment selon l’axe X. 

 

 

 

 

 

Le mode 3 est un mode de rotation autour de l’axe Z ça période est de 0.34 s 
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Figure 4.6 : rotation de bâtiment autour de l’axe Z. 

4.15. Les Caractéristiques géométriques du bâtiment : 

Les caractéristiques géométriques de chaque niveau du bâtiment se présentent aux : 

a) Le centre de masse : 

Il est par définition le point d’application de la résultante de l’effort sismique. Ces 

coordonnées (XG, YG) sont données par les formules de barycentre suivantes :  

𝑌𝐺 = 
∑ 𝑀𝑖𝑋𝐺𝑖

𝑛
𝑖=1

∑ 𝑀𝑖
𝑛
𝑖=1

                                      𝑋𝐺 = 
∑ 𝑀𝑖𝑌𝐺𝑖

𝑛
𝑖=1

∑ 𝑀𝑖
𝑛
𝑖=1

 

Mi : La masse de l’élément « i ». 

   ∶ Les Coordonnées de l’élément « i ».𝑌𝐺  
𝑋𝐺  

 

b) Centre de torsion 

Le centre de torsion est le barycentre des rigidités des éléments de contreventement du 

bâtiment. Autrement dit, c’est le point par lequel passe la résultante des réactions des voiles, 

des poteaux. En général on distingue deux cas :   

Si le centre de masse et le centre de torsion sont confondus; les efforts horizontaux (séisme 
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 , vent…etc.) ne provoquent sur la structure qu’une translation. 

 Si par contre le centre de masse est excentré par rapport au centre de torsion, la 

structure subie une translation et une rotation en même temps. 

Dans le cas où il est procédé à une analyse tridimensionnelle, en plus de l'excentricité 

théorique calculée, une excentricité accidentelle égale à ± 0,05 L, (L étant la dimension du 

plancher perpendiculaire à la direction de l'action sismique) doit être appliquée au niveau du 

plancher considéré et suivant chaque direction. 

Tableau 4.13 : Les valeurs de Centre de masse et de torsion. 

Niveau 𝑿𝑮 (𝒎) 𝒀𝑮 (m) 𝑿𝒕(m) 𝒀𝒕(m) 

RDC 11,15  5,36  11.20 4,59 

1 11,14  5,38  11.20 4,46 

2 10,96  5,38  11.20 4,46 

3 11,05   5,43  11.20 4,46 

4 11,33  5,33  11.20 4,46 

5 11,20  5,25  11.20 4,63 

 Calcul de l'excentricité: 

 Excentricité théorique : 

ex= |XG − Xt | ; ey= |YG − Yt | 

 Excentricité accidentelle: RPA99 (version 2003) Article (4.2.7) 

eacc = 0.05L 

Tableau 4.14 : Les résultats de l'excentricité. 

Diaphragme excentricité 

théorique 

Excentricité 

accidentelle 

Excentricité 

ex (m) ey(m) Sens-x Sens-y ex (m) ey(m) 

RDC 0.05 0.77 1.12 0.53 1.17 1.3 

1 0.06 0.92 1.12 0.53 1.18 1.45 

2 0.24 0.92 1.12 0.53 1.36 1.45 

3 0.15 0.97 1.12 0.53 1.27 1.5 

4 0.13 0.87 1.12 0.53 1.25 1.4 

5 0 0.62 1.12 0.53 1.12 1.15 
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4.16.Vérification au renversement : 

Le moment de renversement qui peut être causé par l'action sismique doit être calculé par 

rapport au niveau de sol- fondation. 

Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au poids 

de la construction, le poids des fondations et éventuellement le poids du remblai. 

Méthode de calcul : 

∑ Wkbi>∑ Fkhk  

Avec :  

Wk : le poids calculé à chaque niveau (k)  

bi: Centre de gravité de la structure.  

Fk : La somme des forces sismique à chaque étage ( k).  

hk : la hauteur de l'étage k. 

 Dans le sens xx : 

 

Tableau 4.15 : Les résultats de Vérification au renversement (sens xx). 

Niveau Wk(KN) bix(m) Wkbix Fk(KN) hk(m) Fkhk 

RDC 1853.3 11,15  20664,3 53.45 3.50 187.07 

1 1793.7 11,14  19981.81 97.03 6.56 636.51 

2 1746.6 10,96  19142,73 138.55 9.62 1332.85 

3 1740.9 11,05  19236,95 182.03 12.68 2308.14 

4 1742.4 11,33  19741,40 226.15 15.74 3559.60 

5 2144.4 11,20  24017,30 332.44 18.80 6249.9 

∑ ∑ Wkbi =122784,47 ∑ Fkhk=14274,11 

 

∑Wkbix >∑ Fkhk⇒ 122784,47> 14274.11………………………. CV 

 

 Dans le sens yy :  
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Tableau 4.16 : Les résultats de Vérification au renversement (sens yy ). 

Niveau Wk(KN) biy(m) Wkbiy Fk(KN) hk(m) Fkhk 

RDC 1853,3 5,36  9933,68 52.60 3,50 184.1 

1 1793,7 5,38  9650,10 95.43 6,56 626.02 

2 1746,6 5,38  9396,70 136.27 9,62 1310.91 

3 1740,9  5,43  9435,087 179.03 12,68 2270,10 

4 1742,4 5,33  9287,00 222.43 15,74 3501.04 

5 2144,4 5,25  11258,1 326.97 18,80 6147.03 

∑ ∑ Wk bi = 58960,667 ∑ Fkhk=14039.20 

 

∑ Wkbix >∑ Fkhk⇒ 58960,667> 14039.20……………………….cv 

Pour que le bâtiment soit stable au renversement il doit vérifier la relation suivante : 

(Ms/Mr ≥1.50)  

Ms : moment stabilisateur dû aux charges verticales Ms= ∑Wkbix 

Mr: moment de renversement dû à la charge horizontale Mr=∑Wkbix 

 Sens xx : 

Tableau 4.17 : Vérification au renversement (sens xx). 

Msx Mrx Ms/Mr Ms/Mr ≥ 1.50 La condition 

122784,47  14274,11 8,60 8,60 > 1.5 vérifie 

 

 Sens yy : 

Tableau 4.18 : Vérification au renversement (sens yy). 

Msy Mry Ms/Mr Ms/Mr ≥ 1.50 La condition 

58960,667 14039.20 4.19 4.19 > 1.5 vérifie 

Malgré qu’on n’a pas pris le poids des fondations et des remblais en considération, notre 

bâtiment ne présent aucun risque de renversement à travers un séisme.  
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4.17. Conclusion : 

D’après les résultats obtenus dans cette étude dynamique, le bâtiment qui fait l’objet de notre 

étude est correctement dimensionné et qui peut attient, après un ferraillage correct, une 

résistance suffisante vis-à-vis les différentes conditions, tel que le séisme. 
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5.1Introduction : 

Le ferraillage des éléments de contreventements se fait suivant les règles (BAEL91, RPA99, 

CBA93). Les éléments de contreventements qui reprennent l’action sismique sont : Poteaux, 

Poutres et Voiles. A savoir, les poutres seront ferraillées en flexion simple et les poteaux et les voiles en 

flexion composée. Par conséquent, nous présentons dans ce chapitre le calcul du ferraillage de ces 

éléments résistants, accompagné de leurs schémas de ferraillage. 

5.2 Actions et sollicitations : 

 Actions :Il est rappelé que les actions sont les forces et couples dus aux charges appliquées 

(permanentes, climatiques, d'exploitation, etc.) et aux déformations imposées tels que la 

variation e température, tassements d'appuis, etc. 

En fonction du critère de la durée d’application, les actions peuvent être classées comme suit : 

 Actions permanentes : notées G, dont l'intensité est constante ou très peu variable dans 

le temps, ou varie toujours dans le même sens en tendant vers une limite ; 

 Actions variables : notées Q, dont l'intensité varie fréquemment et de façon importante 

dans le temps ; 

 Actions accidentelles : notées FA, provenant de phénomènes rares, tels que séismes ou 

chocs. 

 Calcul des sollicitations : 

Les sollicitations sont les efforts « efforts normaux ‘N’, efforts tranchants ‘V‘) et les moments 

(moments fléchissant ’Mf’, moment de torsion ’Mt’) calculés à partir des actions par des méthodes 

appropriées. 

 Les combinaisons d’actions : 

Règlement BAEL 91 : 

Ce sont des combinaisons qui prennent en compte uniquement les charges permanentes G et les 

charges d’exploitation Q 

1,35G + 1,5 Q à l’E.L.U 

G + Q à l’E.L.S 

Règlement RPA 99(V2003) : 

Ce sont des combinaisons qui prennent en considération les charges sismiques E. 

G + Q E     (1) 
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0,8GE        (2) 

Cas des poteaux : 

À l’ELU : 1,35G + 1,5 Q…….. (BAEL 91) 

À l’ELS : G + Q 

G +QE ……………..……….. (RPA99 V2003) 

0,8 G E 

Cas des poutres : 

À l’ELU : 1,35 G + 1,5 Q…….. (BAEL 91) 

 À l’ELS : G + Q 

G + Q E……………………… (RPA99 v2003) 

0,8GE 

Cas des voiles : 

G + Q E........(RPA99v2003) 

0.8G E 

5.3 Ferraillage des poteaux : 

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts arrivant des poutres 

vers les fondations. Ils sont couramment soumises à un effort normal « N » et à un moment de 

flexion « M » dans les deux sens : longitudinal et transversal. Ainsi qu’un effort tranchant. Donc 

ils sont calculés en flexion composée : 

 Efforts normaux ‘N’. 

 Moments fléchissant ’M’. 

 Efforts tranchants ‘V‘. 

En considérant les sollicitations suivantes : 

 N max     M correspondant 

 M max            N  correspondant 

 N min             M correspondant  

  Avec : 

 N max : Effort normal maximum. 

 N min : Effort normal minimum. 

 M max : Moment maximum. 
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Les armatures seront calculées à l’état limité ultime « ELU » sous l’effet des sollicitations les plus 

défavorables et dans les situations suivantes : 

Tableau 5.1 : Coefficients de sécurité et contraintes caractéristiques : 

 
b  

s  
bc (MPa) fc28  (MPa) s  (MPa) 

Situation durable 1.5 1.15 14.17 25 347.82 

Situation accidentelle 1.15 1 18.5 25 400 

5.3.1 Hypothèses de calcul  

Calcul est en flexion composée avec une fissuration peu préjudiciable et est suivant le BAEL91 

mod.99. 

 Soit le poteau le plus sollicité de la structure, avec les sollicitations suivantes : 

Tableau 5.2: Sollicitations dans les poteaux. 

G + Q E
 

G + Q E
 

ELU ELU 0.8G E 0.8G E 

Poteaux  Mmax Ncorr Nmax Mcorr Nmin Mcorr 

30×40 54,66 138,03 1151,40 12,07 

 

-349.96 

 

-13.63 

 

5.3.2 Etat limite de stabilité de forme : 

Les sections soumises à un effort normal de compression doivent être justifiées vis à vis de l’état 

limite de stabilité de forme conformément au BAEL91 en adoptant une excentricité totale de 

calcul : e= e1+e a+e2 

Avec : 

e1 : excentricité du premier ordre. 

ea : excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales. 

e2 : excentricité due aux efforts du second ordre 

u

u

N

M
e 1  ; 










250
,2max

L
cmea  ; )2(

10000

3 2

2 
h

l
e

f
 

L : longueur du poteau. 

lf : longueur de flambement du poteau. 
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h : hauteur totale de la section du poteau dans la direction du flambement. 

α : Rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi-permanentes, au 

moment total du premier ordre. 
QG

G

MM

M
α


     Où 












ser

u

1,5M

M
110α  

 : Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée, ce rapport est 

généralement pris égal à 2. 

Les sollicitations de calcul deviennent ainsi : Nu inchangé   Mu = Nu (e1+ ea+ e2). 

5.3.3 Détermination des sections d’acier : 

Exemple de calcul sur les poteaux avec la section de (30*40) cm2 : 

1er cas: 

Nmax = 1151.41KN  

Mucorr = 12.07 KN.m 

Mscorr =8.60 KN.m 

m
Nu

Mu
e 010.0

41.1151

07.12
0 

 

Calcul de l’excentricité additionnelle ea: (BAEL A.4.3.5) [1] 











250
,2max

L
cmea   =>  cmcmea 4.1,2max =0.02m 

cmeee a 301 
 

CV
h

e

h

l f
).....5.1;15max(12.6)

4.0

03.0
20;15(

4.0

45.2
)20;15max( 1 

 

Donc le calcul se faire dans la flexion composée :  

Donc on calcul e2.
 

Vérification de l’excentricité due aux effets du second ordre : (CBA93 A.4.3.5) [2] 

)2(
10000

3
2

2 





h

L
e

f

 

α : le rapport de moment de première ordre de la charge permanente au moment total de 

premier ordre. 

φ = 2. 

 
64.0

8.60 1,5

12.07
110

1,5M

M
110α

ser

u 
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m

cme

e 014.0)264.02(

47.1

4.010

)5.37.0(3

2

4

2

2 






  

  cmeee 47.421 
 

Il faut vérifier que : 

uu Md
h

NNM )
2

)(( ;

02   

KNbhfN bu 17042.144003000 
 

CVKNM ........94.93)03.0
2

4.0
)(17044.1151(2 

 

...446.71704)03.081.04.0337.0()03.0
2

4.0
(4.1151

)81.0337.0()
2

( ,,

3



 Nodhd
h

NM u

8095.082.0

1704)03.04.08571.0(

07.12)03.0
2

4.0
(4.11514.017043754.0

)8571.0(

)
2

(3754.0

0

'

'

0



















Ndh

Md
h

NhN uu

 

Alors la section est entièrement comprimée : 

𝐴2 =
𝑁𝑢 − 𝑁0

𝑓𝑠𝑢
= −0.70 

A1= 0 

Donc on ferrailler la section du poteau par le ferraillage minimal : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 𝑚𝑎𝑥 {4p ; 0.2%𝐵}. 

P : périmètre de la section calculée. 

B : la surface de la section calculée. 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = {5.60 ; 2.40}. 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 5.60 cm2 

 2emecas 

Nmin =349.96 KN 

Mcorr=13.63 KN.m 
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m
Nu

Mu
eG 03.0

349.96

13.63
  

cmcm
h

deG 1603.0)
2

40
36(

2
  

mKNe
h

dNM Guu .50.66)03.0
2

4.0
36.0(96.349)

2
(   

22
6

1 20.553.519
400)40360(

1050.66

)'(
cmmm

dd

M
A

s

u 









 

𝐴2 =
𝑁𝑈

𝜎𝑠
− 𝐴1 = −

349.96𝑋103

400
-519=-1394mm2= -13.94cm2 

Donc : 𝐴2 = 0  

A = A1 + A2    𝐴1 + 0 = 5.20 𝑐𝑚2 

 3eme cas 

Mmax :54.66KN .m 

Ncorr :138.03 KN 

Calcul excentricité : 

m
Nu

Mu
e 40.0

138.03

 54.66
0 

 
Calcul de l’excentricité additionnelle ea: (BAEL A.4.3.5) [2]

 











250
,2max

L
cmea   =>  cmcmea 22.1,2max =0.02m 

cmeee a 4201 
 

CV
h

e

h

l f
).....4.1;15max(35.5)

4.0

4.0
20;15(

4.0

14.2
)20;15max( 1 

 
Donc le calcul se faire dans la flexion composée : 

- Donc on calcul e2
 

Vérification de l’excentricité due aux effets du second ordre : (CBA93 A.4.3.5) [3]. 

)2(
10000

3
2

2 





h

L
e

f
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8.60 1,5

12.07
110
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M
110α
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m
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e 014.0)264.02(

47.1

4.010

)5.37.0(3

2

4

2

2 
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cmeee 47.4321 
 

Il faut vérifier que : 

uu Md
h

NNM )
2

)(( ;

02   

KNbhfN bu 17042.144003000 
 

CVKNM ........21.266)03.0
2

4.0
)(170403.138(2 

 

...83.1641704)03.081.04.0337.0()03.0
2

4.0
(03.138

)81.0337.0()
2

( ,,

3



 Nodhd
h

NM u

8095.053.0

1704)03.04.08571.0(

07.12)03.0
2

4.0
(03.1384.017043754.0

)8571.0(

)
2

(3754.0

0

'

'
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Ndh

Md
h

NhN uu

 

La section est partiellement comprimée et le calcul sera fait par assimilation à la flexion simple : 

mKNeNM uu .5943.003.138   

mKN
h

dNMM uuA .08.81)
2

4.0
36.0(03.13859)

2
(   

085.0
47.18360400

1008.81

² 2

6







fbubd

MuA
bu  

 '..........392.0085.0 Albu  0 

11.0)085.0211(25.1)211(25.1  bu  

95.0)11.0(4.014.01    

  
sd

Mu
A


1  

 
2

1

2
3

1 92.570.592
40036.095.0

1008.81
cmAmmA 
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Revenir à la flexion composée 

70.592
400

1003.138 3

12 


 A
N

A
s

u


 

²46.22 cmA   

Armatures finales : 

),,max( RPABAELcalculer AAAAf   

La section des armatures longitudinale 

1. A calculé : A= 8.38 cm2 

2. Selon le BAEL 91 révisée 99 (Art A.8.1, 21) : 

Au (min) = max (0,2% B ; 4% P) 

Avec : 

B : Section de béton. 

P : Périmètre de la section en mètre. 

Au (min) = max [0,2% (30×40) ; 4% 1]. 

Au (min) = max (2.3 cm2
 ; 5.6 cm2). 

Au (min) = 5.6 cm2. 

Le pourcentage maximal des armatures : 

Au (max) = 5 % B = 80 cm². 

2. Selon l'RPA 99 / version 2003 (Art 7.4.2) : 

Au (min) = 0,8% B = 0.008 (40 * 30) 

Au (min) = 9.6 cm² 

Tableau 5.3 : Ferraillage longitudinal des poteaux 

Niveau 
Section du Poteau 

(cm²) 
A calculer A min (cm²) Choix des armatures Aadopté (cm2)  

RDC ET LES 

ETAGES 

COURANT 

30×40 8.38 9.60 8HA14 12.32 

5.4 Recommandations des règlements :

 
5.4.1 Armatures longitudinales : 

Selon RPA version 2003 : 
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Figure.5.1 : La zone nodale. 

 Les armatures longitudinales doivent être à haut adhérence, droites et sans crochets.  

 Leur pourcentage est limité par : 

0
0

0
0 48.0 

bh

A
      (Zone courante) 

0
0

0
0 68.0 

bh

A
     (Zone de recouvrement) 

 Le diamètre minimal est de 12mm. 

 La longueur minimal des recouvrements est de 40∅ en (Zone IIa). 

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

dépasser 25cm en (Zone IIa). 

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

nodales. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Recouvrement 

Longueur de la zone nodale 

La zone nodale est définie par l’et h’.  

l’=2h 

h’= max (he/6 ;b1 ;h1 ;60cm) 

h’= max (350/6 ; 30 ; 40; 60) cm 

h’= 60 cm 

he : la hauteur de l’étage. 

(h1 ; b1) : Dimensions de la section transversale du poteau. 

Le tableau suivant résume le ferraillage minimal et maximal des poteaux selon le RPA. 
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Tableau 5.4: Armatures longitudinales minimales et maximales selon le RPA dans les poteaux. 

 

 Niveau  

 

Section du 

Poteau (cm²) 

 

Amin(cm²) 

 

Amax(cm²) 

Zone 

courante 

Zone de 

recouvrement 

RDC ET LES 

ETAGES 

COURANT 

30×40 9.60 48 72 

 Selon BAEL : 

La section d’acier minimale  

Amin = max (4cm de périmètre ; 0,2%. b. h). 

Condition de non fragilité : 

e

t

f

Bf
A 28

min 

 

     
de

de
bd

f

f
A

e

t

185.0

45.023.0

0

028

min



  

 

La section d’acier maximale : 

bhA 0
0

max 5
 

Le tableau suivant résume le ferraillage minimal et maximal des poteaux selon le BAEL : 

Tableau 5.5: Armatures longitudinales minimales et maximales selon BAEL dans les poteaux. 

Niveau  Section du Poteau (cm²) Amin(cm²) Amax (cm²) 

RDC  30×40 5.60 60 

 Armatures transversales : 

Les armatures transversales sont calculées suivants les règlements BAEL91 et RPA99. 

 Selon le BAEL91 

);
10

;
35

min( lt

bh
   

 Selon le RPA99 (art7.4.2.2) : 
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hfe

T

S

A ua

t

t 
     

Avec : 

h : hauteur de la section brute. 

Tu : effort tranchant de calcul. 

fe : contrainte limite élastique des armatures transversale. 

a  : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par l’effort tranchent, il 

est pris égal à : 









5...............75,3

5...............5,2

ga

ga

si

si




  

g Est l’élancement géométrique du poteau : 

b

l
Ou

a

l ff

g 

 

13.7
3.0

14.2


a

l f

g

 

Donc :

 

.5,2a  

St : espacement des armatures transversales dont la valeur maximale est fixée en zone IIa comme 

suit : 

En zone nodale : )15;10min( cmS lt   

mmS

mmS

cmS

t

t

t

10

14

)15);4.1(10min(







 

Dans la zone courante : ltS 15  

mmS

mmS

S

S

t

t

t

lt

15

21

)4.1(15

15







 

 

Ф1 : Le diamètre minimal des armatures longitudinales des poteaux. 
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Tableau 5.6 : Choix des armatures transversales pour les poteaux 

Niveaux 
Section 

(cm2) 
𝐋𝐟 (m) 𝛌𝐠 (%) 𝛒𝐚 𝐓𝐮𝐦𝐚𝐱  (𝐤𝐍) Zone 𝐒𝐭 (𝐜𝐦) 𝐀𝐜𝐚𝐥𝐭 (𝐜𝐦𝟐) Choix 

 

At 

(cm2) 

RDC ET 

LES 

ETAGES 

COURAN

T 

 

30×40 

 

(2.45) 

 

(2.14 

Pour 

RDC) 

     

  

 

 

5.35 

 

2.5 

 

22.68 

N 10 0.35 

2T8 1 

C 15 0.52 

Conformément aux règles du RPA 99/03 et au BAEL 91, le diamètre des armatures transversales 

doit être supérieur au tiers du maximum des diamètres des armatures 

longitudinales. 

CVt t ..........66.4
3

14
8

3

1 max
   

5.4.2 Vérifications : 

a) Justification de la contrainte de cisaillement : 

Le calcul de la contrainte de cisaillement se fait au niveau de l’axe neutre de la section il est en 

fonction de ses dimensions ainsi que l’effort tranchant à l’état limite ultime, elle est donnée par : 

db

T
u


 max  

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. 

τ̅u: Contrainte limite de cisaillement du béton. La valeur de la contrainte τ̅u doit être limité eaux 

valeurs suivantes : 

 Selon BAEL99 [2] 

  MPaMPafcad 5,24,51,0min 28   
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Selon RPA99 v 2003 [1] 

28cb fρτ   

50750  gb λsi,  

504,0  gb si   

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 : 

Tableau 5.7 : Justification de la contrainte de cisaillement 

Niveau 
Section 

(cm²) 

lf 

(m) 
λg ρd 

d 

(cm) 

Vu 

(KN) 

τ 

(MPa) 

τadm 

(MPa) 
observation 

RDC ET 

LES 

ETAGES 

COURANT 

30×40 

(2.45) 

 

(2.14 

Pour 

RDC) 

     

7.13 0,075 36,00 22.68 0,21 1,875 C.V 

 

Longueur de recouvrement : 

La longueur de recouvrement minimale donnée par le RPA 99 / version 2003 (Art 7.4.2.1) est de 

40 Фl en zone IIa. 

Lr = Фl x 40 

Фl = 14 mm. 

Lr = 1.4 × 40 = 56cm ; alors on adopte : Lr =60 cm. 

b) Vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme : 

Les éléments soumis à la flexion composée, doivent être justifiés vis-à-vis du flambement, effort 

normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un poteau sans 

subir des instabilités par flambement. Le poteau le plus élancé dans ce projet se situe au niveau du 
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R.D.C, avec une longueur de 3.06=m et un effort normal égal 627,44KN.














s

e

b

cr
u

f
A

fB
NN




9.0

28 CBA 93(Article B.8.4.1)[3] 

α : est un coefficient fonction de l’élancement mécanique λ. 

λ = max( λx ; λy ) 

mll f 4.27.0 0   

5071.2712 
b

l f
  

75.0

35
2.01

85.0
2
















 

Br: est la section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle 1 cm d’épaisseur sur 

tout son périphérique. 

Br= (h-2) (b-2)= 0.1064 m2 

A= 12.32 cm2 

KNN 17.1799
15.1

400
1232

5.19.0

25101064.0
75.0

6














  

Donc 𝑁𝑢 ≪ 𝑁     ….. CV 
 

c) Vérification vis-à-vis de l’E. L. S : 

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

aux contraintes admissible données par : 

bcbc    

bc

ser

b y
I

M
   

mpaf cbc 15256.06.0 28   

Ms= 8.60 KN.m 

Position de l’axe neutre :  
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cmcmy

acb

yy

yy

cyAh

nAvec

ydAncyAy
b

s

ss

2253.21
152

5.33467.980

67.9804

120425.33415

0)36(3.2215
2

30

0)'('

15

0)()(
2

2

2

2

2

















 

 

Moment d’inertie :     

4
3

3

172042)²2236(3.2215
3

2230

)²(
3

cmI

ydAn
yb

I

t

s










 

cvbcb 



 1541.4

10172042

221045.3
4

6


 

Les cadres doivent être formés par un crochet de 0135  et une longueur de t10 . 

 

 

 

 

 

Figure 5.2: Schéma de cadres. 

 

135° 
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Figure 5.3: Schéma de ferraillage des poteaux (30 x 40) cm2. 

 

 

Figure 5.4: Schéma de l’espacement zone courante et zone nodale. 

5.5 Ferraillage des poutres : 

Les poutres sont les éléments horizontaux qui ont le rôle de transmettre les charges apportées par 

les dalles aux poteaux. Ce sont des éléments calculés en flexion simple d'après les règlements du 

BAEL 91, on se rapportera aussi au RPA 99/version 2003 pour la vérification. 

 Les combinaisons d’action sont les suivantes : 

 La combinaison fondamentale BAEL 91 :       

1.35G+1.5Q                        ELU 

G+Q                                     ELS 

 Combinaisons accidentelles RPA 99V2003 :   

G+Q+-E 

0.8G+-E 

 Dans notre projet on a deux poutres à étudier : 
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Poutres principales (30*40) 

Poutres secondaires (30*35)     

5.5.1 Recommandations du RPA99/2003 : 

Les armatures longitudinales : RPA 99/2003 (Article 7.5.2.1) [1] 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 

0.5% de la section du béton en toute section : 

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

 La section du béton en zone courante.   

 La section du béton en zone de recouvrement. 

 La longueur minimale des recouvrements est de 40Φ en zone. 

Les poutres supportent de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les forces 

latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en travée au moins 

égale à la moitié de la section sur appui. 

 Les armatures transversales : RPA 99/2003 (article 7.5.2.2) [1] 

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :   

At= 0.003. s.b 

     

Avec espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit : 

En zon nodale. 

 

 

En zon courante 

2

h
S t 

 Le diamètre des armatures transversales à prendre est le plus petit diamètre utilisé. Dans le cas 

d’une section en travée avec armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des aciers 

comprimés longitudinaux. 

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu d’appui ou de 

l’encastrement. 

5.5.2 Ferraillage des poutres :   

5.5.2.1 Poutre principale : 

a) Les armatures longitudinales :  

Pour le calcul on va prendre les moments maximums (en travée et sur appui).  D'après les 

résultats du logiciel ROBOT 2014. 

)12;
4

min( 
h

S t 
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Tableau 5.8 : Sollicitations de la poutre principale. 

 En Appuis En Travée 

Section M ELU MELS MACC MELU MELS MACC 

30*40 -100.08 -72.5 

-109 
52.15 37.76 

-32 

63.21 43 

Ferraillage sous la combinaison 1.35G + 1.5 Q : 

 Ferraillage en travée (nappe inferieure) : 

Mt max = 52.15 KN.m  

h = 40 cm; b = 30 cm; d = 0,9 × h = 36 cm 

bu

U

fbd

M
2

  

MPa
f

f
b

c
bu 17.14

5.11

2585.085.0 28 










  

μbu =
Mu

fbu ×  b × d2
= 

52.15  × 106

14.17 × 300 × 3602 
= 0.09 

< 0.186    donc il n’est pas nécessaire de mettre des armatures comprimées  

μbu = 0.09 <     μbu = 0.186    pivot … A  

μbu = 0.09 <     μi = 0.392    A’ = 0  

α = 1.25 ×  √1 − 2 × μbu = 1.25 × [(1 − √1 − 2 × 0.09  ]= 0.11  

Z = d (1 − 0.4 × α) = 360 × ( 1 − 0.4 × 0.11) = 344.16m𝑚 

 

Ast =
52.71 × 106

348 × 344.16 
= 4.35cm2 

 Vérification de la condition de non fragilité :  

Amin   0.23 x b x d x 
ft28
fe

   Avec ft28 =  0,6 +  0,06fc28 =  2,1 MPa  

Amin0.23x300x360 x
2.1

400
⟹Amin130mm

2 =1.30cm2 

  Amin = 1.30cm2 < Ast = 4.35cm2………………………….…Condition vérifiée 
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AS= max (AMIN, ACAL) = max (1.30 ; 4.40)    →AS = 4.35 cm² 

On prend :   3HA14 = 4.62 cm2 

Ferraillage en travée (nappe supérieure)  

Mt max = 32 KN.m  

μbu = 0.05 

α =0.06 

Z =351.36 

Ast = 2.61cm2 

On prend :   2HA14 = 3.08 cm2 

 Ferraillage en appui (nappe supérieure) : 

Mt max = -109 KN.m  

h = 40 cm; b = 30 cm; d = 0,9 × h = 36 cm 

bu

U

fbd

M
2

  

MPa
f

f
b

c
bu 47.18

15.11

2585.085.0 28 










  

μbu =
Mu

fbu ×  b × d2
= 

109  × 106

18.47 × 300 × 3602 
= 0.15 

< 0.186    donc il n’est pas nécessaire de mettre des armatures comprimées  

On se trouve dans le domaine 1,  

μbu = 0.19 >     μbu = 0.186    pivot … A  

μbu = 0.19 <     μi = 0.392    A’ = 0  

α = 1.25 ×  √1 − 2 × μbu = 1.25 × [(1 − √1 − 2 × 0.15  ]= 0.20 

 

Z = d (1 − 0.4 × α) = 360 × ( 1 − 0.4 × 0.20) = 331.20 m𝑚 

 

Ast =
109 × 106

400 × 331.2 
= 8.22cm2 
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 Vérification de la condition de non fragilité :  

Amin   0.23 x b x d x 
ft28
fe

   Avec ft28 =  0,6 +  0,06fc28 =  2,1 MPa  

Amin0.23x300x360 x
2.1

400
⟹Amin130mm

2 =1.30cm2 

  Amin = 1.30cm2 < Ast = 1.69cm2………………………….…Condition vérifiée 

 

AS= max (AMIN, ACAL) = max (1.14 ; 9.70)    →AS = 8.22 cm² 

On prend :   6HA14 = 9.24 cm2 

Ferraillage en appui (nappe inferieure)   

Mt max = 63.21 KN.m  

μbu = 0.11 

α =0.14 

Z =339.84 

Ast = 5.34cm2 

On prend :   4HA14 = 6.15 cm2 

Tableau 5.9 : Ferraillage des poutres principales. 

Position Mu b h d Ubu   Z As Amin A 

Travée Inferieur

e 

 

52.15 30 40 36 0.09 0.11 344.16 4.40 1.3 
3HA14=4.62 

cm2 

supérieu

re 

-32 30 40 36 0.05 0.06 351.3

6 

2.61 1.3 2HA14 = 3.08 

cm2 

Appuis supérieu

re 

-109 30 40 36 0.15 0.20 331.2 8.22 1.3 6HA14 = 9.24 

cm2 

inferieur

e 

63.21 30 40 36 0.11 0.14 339.84 5.34 1.3 4HA14 = 6.15 

cm2 

 Vérification du ferraillage des poutres principales : 

Section minimale : RPA 99 (article 7.5.2.1). 

Amin = 0.5% (b x h) = 0.005 (30*35) =5.25 cm². 
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Section maximale : RPA 99 (article 7.5.2.1)     

4% b*d : En zone courante (Amin=0.04*30*31.5=37.8cm²). 

6% b*d : En zone de recouvrement (Amin=0.06*30*31.5=56.7cm²). 

 Vérification à L'ELU :  

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

uu  

 
 Fissuration peu préjudiciable :        

  mpaMpaMpaMpa
f

b

c

u 33.35;33.3min5;2.0min 28 











  

 mpau 33.3  

τu = 
Vu

b0 × d
=  

116.23x103 

300 × 360 
= 1.07 MPA 

 

τu < τ̅ ⟹  1.07 < 3.33    CV  

Calcul du ferraillage transversal :     

 Avec :    b = 30 cm;    d = 36 cm                                                                                              

 Calcul de la section des armatures transversales :  

Choix du diamètre :   

∅t ≤ min (∅l
min ;  

h

35
 ;  
b0
10
) ⟹ ∅t ≥ min (12mm ;11.4  mm ;  30mm) 

On prend       ∅t= 11.4  mm 

   ²01.2844.11 cmHAAmm tt          (1cadre + 1 étrier) 

Espacement des barres : Selon BAEL91 

{
Stmax ≤ min (0.9d; 40 cm) = 32.4 cm

𝑆𝑡𝑚𝑎𝑥 = 32.4 𝑐𝑚           
 

 

cmSt

S
b

feAt
S tt

67

304.0

40001.2

4.0

2 











   
cmSt

S
ftubs

feAt
S tt

80.49

1.23.007.115.130

01.24009.0

283.0

9.0

3 











  

cmSt

SstststS tt

4.32

)80.49;67;4.32min())3;2;1min(
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Selon RPA99 : 

  En zone nodale :         

cmSt

S
h

S tt

10

)2.112;
4

40
min()12;

4
min(



 
 

En zone courante :        

cmSt

h
S t

20

2

40

2




 

Donc on adopte :     

St=10cm             En zone nodale 

St=15cm En zone courante. 

 Vérification de la section minimale des armatures transversales selon le RPA 99 :                                                                                                                   

cvAtAt

cmbStAt

AtAt







35.1

²35.13015003.0003.0

min

min

min

 

 La longueur minimale des recouvrements des armatures longitudinales : 

 D’après le RPA99V2003 la longueur minimale de recouvrement dans la zone  IIa est de  

40  . 

cmlLr 646.14040    

         On adopte :    Lr=70cm 

 Vérification à L'ELS : 

Vérification de l’état limite de compression du béton :    

bcbc    

bc

ser

b y
I

M
   

mpaf cbc 15256.06.0 28   

En travée :  

Mt (Els)= 37.76 KN.m 

Position de l’axe neutre :  
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cmy

yy

yxy

cyAh

nAvec

ydAncyAy
b

s

ss

79.10

20.26

032.1664

0)36(62.415
2

30

0)'('

15

0)()(
2

2

2

2













 

 

Moment d’inertie :     

4
3

3

36.56605)²79.1036(62.415
3

79.1030

)²(
3

cmxI

ydAn
yb

I

t

s











 

cvbcb 


 1519.7
36.56605

79.1010 37.76 3


 

 En appuis : 

M=-72.5 KN.m 

Position de l’axe neutre :  

cmy

acb

yy

yy

cyAh

nAvec

ydAncyAy
b

s

ss

19.14

43.5644

6.49896.13815

0)36(24.915
2

30

0)'('

15

0)()(
2

2

2

2

2













 

 

Moment d’inertie :     

4
3

3

13.94501)²19.1436(24.915
3

19.1430

)²(
3

cmI

ydAn
yb

I

t

s











 

cvbcb 



 1583.10

1013.94501

9.1411015.72
4

6
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Tableau 5.10 : Vérification a l’ELS de la poutre principale 

 M(KN.m) Y(cm) I(cm4) 
bC   (MPa) bc  (MPa)  

Travée 37.76 10.79 36.56605  7.19 15 CV 

Appuis 72.15 14.19 94501.13 10.83 15 CV 

 Vérification de la flèche : BAEL 91(article B.6.5.1)  

Si les trois conditions suivantes de la flèche sont vérifiées, le calcul de la flèche ne s’imposera 

pas :  h=40cm ;        L=495cm ;      b=30cm ;     As=7.7 cm² ; 

CV
febd

As

CV
M

M

M

Mt

l

h

CV
l

h







0105.01031.1
2.4

085.008.0
10

85.0

10

0625.008.0
495

40.0

16

1

4

0

0

0









 

 Calcul de la flèche par la méthode d’inertie fissurée : 

 Il faut que : 

47.2
0

32

2805.0

0062.0
3630

67.6

73.0
284

2875.1
1

36.56605

22.22213
8031.2

36.56605*1.1

1

1.1

55.0
1000

05.01040.5
22.222132.3216410

37.76

10

4

0

40

9











































 

b

b

ft
i

db

A

fts

ft
u

cmI

cm
ui

I
I

cm
L

cmf
IEi

Mt
f

s

fi

fi











 

cmff 55.01040.5 9  
……….. Donc la flèche est Vérifiée.  
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Figure 5.5: Schéma de ferraillage des poutres principales. 

5.5.2.2 Poutre secondaires : 

Tableau 6.11: Ferraillage des poutres secondaires. 

Position Mu B H D ubu As Amin A (cm2) 

Travée Sup 42 30 35 31.5 0.09 3.89 1.14 3HA14= 4.62 

Inf 41 30 35 31.5 0.09 3.89 1.14 3HA14= 4.62 

Appuis Sup 82.79 30 35 31.5 0.19 8.46 1.14 6HA14 = 9.24 

inf 81 30 35 31.5 0.17 8.22 1.14 6HA14 = 9.24 

 Vérification du ferraillage des poutres secondaires : 

Section minimale : RPA 99 (article 7.5.2.1)       

            Amin =0.5% (b x h) = 0.005 (30*35) =5.25 cm². 

Section maximale : RPA 99 (article 7.5.2.1)     

4% b*d ; En zone courante (Amin=0.04*30*31.5=37.8cm²) 

6% b*d ; En zone de recouvrement (Amin=0.06*30*31.5= 56.7cm²) 

 

 Vérification à L'ELU :  

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 
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uu  

 Fissuration peu préjudiciable :        

  mpaMpaMpaMpa
f

b

c

u 33.35;33.3min5;2.0min 28 











  

 MPau 33.3  

mKNv

MPa
db

vu
u

.51.31

33.0
315300

1051.31 3












 

cvMPa uu   33.0  

 Calcul du ferraillage transversales :  

                Avec :    b = 30cm ;    d = 31.5cm                                                                                              

 Calcul de la section des armatures transversales :  

Choix du diamètre :   

        On a :    )1;3;1min(min);
10

;
35

min(  
bh

t  

        Soit :     cmt 1  

On prend :         ²01.2848 cmHAAmm tt          (1cadre + 1 étrier) 

Espacement des barres : Selon BAEL91 

cmSt

cmScmdS tt

35.28

)40,5.31*9.0min()40;9.0min(

1 


 

cmSt

S
b

feAt
S tt

67

304.0

40001.2

4.0

2 











 

   
cmSt

S
ftubs

feAt
S tt

91.69

1.23.033.015.130

01.24009.0

283.0

9.0

3 











  

cmSt

stststSt

35.28

))3;2;1min(




 

Selon RPA99 : 

En zone nodale : 
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cmSt

S
h

S tt

75.8

)2.112;
4

35
min()12;

4
min(



 
 

En zone courante :        

cmSt

h
S t

5.17

2

35

2




 

Donc on adopte :     

St=8cm             En zone nodale 

St=15cm           En zone courante. 

 Vérification de la section minimale des armatures transversales selon le RPA 99 :

cvAtAt

cmbStAt

AtAt







35.1

²35.13015003.0003.0

min

min

min

 

 La longueur minimale des recouvrements des armatures longitudinales : 

D’après le RPA99/V2003 la longueur minimale de recouvrement dans la zone  IIa est de 40 . 

cmlLr 646.14040    

On adopte :    Lr=70cm 

 Vérification à L'ELS : 

Vérification de l’état limite de compression du béton :    

bcbc    

bc

ser

b y
I

M
   

MPafcbc 15256.06.0 28   

 En appuis :  

Mt = -19.7 KN.m 

Position de l’axe neutre :  
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cmy

acb

yy

yy

cyAh

nAvec

ydAncyAy
b

s

ss

05.13
152

6.13848.530

48.5304

9.43656.13815

0)5.31(24.915
2

30

0)'('

15

0)()(
2

2

2

2

2

















 

 

Moment d’inertie :     

4
3

3

63.69423)²05.135.31(24.915
3

05.1330

)²(
3

cmxI

ydAn
yb

I

t

s











 

cvbcb 


 1570.3
03.69429

05.13107.19 3

  

 En Travée 

Mt= 10 KN.m 

Position de l’axe neutre :  

cmy

yy

yy

cyAh

nAvec

ydAncyAy
b

s

ss

97.9

095.21823.6915

0)5.31(62.415
2

30

0)'('

15

0)()(
2

2

2

2











 

 

Moment d’inertie :     

4
3

3

65.42033)²97.95.31(62.415
3

97.930

)²(
3

cmxI

ydAn
yb

I

t

s











 

cvbcb 


 1537.2
65.42033

97.91056.8 3
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Tableau 5.12 : Vérification a l’ELS de la poutre secondaire 

 M (KN.m) Y (cm) I (cm4) 
bC  (MPa) bc   (MPa)  

Travée 10 9.97 69423.63       2.37 15 CV 

Appuis 19.7 10.81 48462.11 3.70 15 CV 

 

 Vérification de la flèche : BAEL 91(article B.6.5.1)  

Si les trois conditions suivantes de la flèche sont vérifiées, le calcul de la flèche ne s’imposera 

pas :      L=465cm ;                 h=35cm ;            As=9.24 cm² ;                   b=30 ; 

CV
febd

As

CV
M

M

M

Mt

l

h

CV
l

h







010.01024.5
5.31*30

96.42.4

085.008.0
10

85.0

10

06.008.0
65.4

35.0

16

1

3

0

0

0









 

Les trois conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire.  

 Vérification de la compression du béton :  

Les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants :  

cmca

daa

b

fc
abT

302335235

)9.0;min(

28
4.0max








 

Tableau 5.13 : Vérification de la compression du béton 

Section Tmax (KN) 

b

fc
ab



28
4.0   

Vérification 

Pp(30*40) 116.23 200 Oui 

Ps(30*35) 31.51 200 Oui 
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Figure 5.6: Schéma de ferraillage des poutres secondaire. 

5.6. Les voiles : 

5.6.1. Introduction :  

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL91 et les vérifications selon le 

règlement parasismique Algérien RPA 99/version 2003. Sous l’action des forces horizontales 

(séisme, vents) ainsi que les forces due aux charges verticales, le voile est sollicité à la flexion 

composée avec effort tranchant. Les sollicitations engendrées dans le voile sont :  

 Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par l’action du séisme.  

 Effort normal due à la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la charge 

sismique.  

Le ferraillage des voiles comprendra essentiellement : 

 Des aciers verticaux. 

 Des aciers horizontaux. 

 Aciers verticaux :    

La disposition du ferraillage vertical se fera de telle sorte qu’il reprendra les contraintes de flexion 

composée en tenant compte des prescriptions imposées par le RPA99/version 2003: 

L’effort de traction engendré dans une partie du voile doit être repris en totalité par les 

armatures dont le pourcentage minimal est de 0.20% de la section horizontale du béton tendu. 
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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 des efforts importants de compression 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 à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur (1/10) 

de la largeur du voile, cet espacement doit être au plus égal à 15cm. [4]  

 

 Aciers horizontaux :    

 Les aciers horizontaux seront disposés perpendiculairement aux faces du voile.  

 Elles doivent être munies de crochets à (90°) ayant une longueur de 10Φ.  

 Dans le cas où il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront être ancrées 

sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d'un ancrage droit. [4] 

 Règles communes :      

a) L'espacement des barres horizontales et verticales doivent être inférieur à la plus petite des 

deux valeurs suivantes :  

St ≤ 1.5e 

St ≤ 30 cm  

Avec :   (e: l'épaisseur de voile) 

b) Les deux nappes d'armatures doivent être reliées au moins par quatre épingles dans un 

mètre carré, dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers 

l'extérieur. 

c) Le diamètre des barres verticales et horizontales du voile (à l'exception des zones d’about) 

ne devrait pas dépasser 1/10 de l'épaisseur du voile.  

d) Les longueurs de recouvrement doivent être égale à:  

 40Φ: pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible.  

 20Φ: pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes les 

combinaisons possible de charges. [4] 

5.6.2. Les combinaisons de calcul :   
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Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à prendre sont 

données ci-dessous :  

Selon le BAEL  91 : 

 1.35 G+1.5Q     (ELU)                                      

 G+Q      (ELS)        

Selon le RPA version 2003 : 

 G+Q±E 

 0.8G±E  

Nous utilisons les combinaisons du RPA99 pour déterminer les efforts de traction dans les voiles.   

Ce ferraillage se fera en fissuration peu nuisible sous les sollicitations obtenues par «ROBOT». 

5.6.3 Etude de la section soumise à la flexion composée : 

On détermine les contraintes par la formule de NAVIER –BERNOULLI : 

σa.b = 
N

S
 ± 

M

I
 y     

Avec :  

N : effort normal agissant sur le refond considéré.  

M : moment de flexion agissant sur le refond considéré.  

I : moment d’inertie du refond considéré.  

Y : centre de gravité de la section du voile dans le sens du plan moyen. 

Si σaet σb : sont des signe négatif on aura une section entièrement tendue (SET).  

Si σaet σb : sont des signe positif on aura une section entièrement comprimée (SEC).  

Si σaet σb : sont des signe contraire on aura une section partiellement comprimée (SPC). 
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5.6.4. Le ferraillage des voiles longitudinaux : 

(L= 2m ; H = 3.5 m ; e = 0.2 m) 

On utilise la méthode des contraintes : 

Voile sur le sens Y : 

Pour des raisons pratiques, nous adopterons une même section d’armatures horizontales pour tous 

les voiles dans le sens Y et pour tous les niveaux. 

N = -1679.02 KN           ;   M = -817.58 KN.m     ;   T = -224.18 KN 

12

3bh
I    ⇒

12

22.0 3
I  ⇒ I = 0.13 m4 

S = b×h   ⇒ S= 2×0.2  S ⇒ = 0.4 m² 

y = 
L

2
 ⇒ y = 

2

2
  ⇒  y = 1 m 

5.6.4.1. Armatures verticales: 

σ1 =
I

yM

S

N .
  =

−𝟏𝟔𝟕𝟗.𝟎𝟐

𝟎.𝟒
+

−𝟖𝟏𝟕.𝟓𝟖

𝟎.𝟏𝟑
 

σ1= -9307.42 KN/m² 

σ2=
I

yM

S

N .
  =

−𝟏𝟔𝟕𝟗.𝟎𝟐

𝟎.𝟒
−

−𝟖𝟏𝟕.𝟓𝟖

𝟎.𝟏𝟑
 

σ2= + 2091.21KN/m² 
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Figure 5.7 : Schéma de distribution des contraintes (Voile longitudinale). 

Calcul de L’ : 

Lt= L (
21

2






)  = 2(

9307.42 

 9307.42+2091.52
) = 1.63m 

L’= L - Lt = 2 – 1.63 = 0.37 m 

d ≤ min ( he/2 ; (2/3)×L’) 

d ≤ min( 3.5/2, (2/3)×1.9) = 0.24m                       

d <  Lt   

On ferraille alors sur une bonde de longueur d. 

Calcul de 2’ : ce qui est définie par la contrainte correspondant à la fin de la bonde d. 

d < 0.24 

2

𝐿𝑡
=

2’

𝐿𝑡−𝑑
  

9.3

1.63
=

2’

𝐿𝑡−𝑑
→ 2’ = 7.93𝑀𝑃𝑎.  Ce qui donne: 𝑚𝑜𝑦 =

7.93+9.3

2
= 8.62 𝑀𝑃𝑎 
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Calcul du ferraillage : 

En zone d’about :  

La longueur de la zone d’about dans notre cas est prise égale à 24 cm ce qui inferieur que la 

langueur exigée par le RPA (L /10). 

𝑁𝑚𝑜𝑦 = 8.62 × 200 × 240 = 413.760 KN 

La section de ferraillage au niveau de la zone d’about est égale donc à : 

Aabout = Nmoy/σs ; σs est la contrainte ultime des aciers = fe/γs = 400 MPa 

𝐴𝑠 =
𝑁

σs 
= 11.89 𝑐𝑚2  

Aabout = 11.89 cm2 

Alors :   On adopte :  6ф16 = 12.06 cm2 

En zone courant :  

La zone courante dans notre cas est définie par le reste de la section de voile, elle est devisée en 

deux parties. Un première partie comprimée (Ferraillée si la contrainte de compression agisse 

dépasse la contrainte limite de résistance en compression du voile non armé ce qui n’est pas notre 

cas) et la deuxième partie est tendue. Laquelle, on calcul son ferraillage par la même méthode 

utilisée pour la bonde de longueur ‘d’. Mais elle sera devisée sur deux partie comme décrit dans la 

variant 2 du calcul de DTR -B.C-2.44   

 La première bonde tendue (𝐿𝑡1
′ = 0.69𝑚) 

’2

𝐿𝑡
=

"2

𝐿𝑡2
′  

9.3

1.63
= 2’ =

9.3𝑋(1.63−0.94)

1.63
 

2’ = 3.93 MPa 

𝑚𝑜𝑦 =
3.93 + 7.93

2
= 5.93 𝑀𝑃𝑎 

𝑁𝑚𝑜𝑦 = 5.93 × 200 × 700 = 830.2 KN 
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La section de ferraillage au niveau de la première zone courante est égale donc à : 

Acourante = Nmoy/σs ; σs est la contrainte ultime des aciers = fe/γs = 400 MPa 

𝐴𝑠1
′ =

𝑁

σs 
= 23.86 𝑐𝑚2  

Alors :   On adopte :  16 ф 14 = 24.63 cm2 

 La deuxième bonde tendue (𝐿𝑡2
′ = 0.69𝑚) 

𝑚𝑜𝑦 =
3.93 + 0

2
= 1.96 𝑀𝑃𝑎 

𝑁𝑚𝑜𝑦 = 1.96 × 200 × 700 = 275,1 KN 

La section de ferraillage au niveau de la deuxième zone courante est égale donc à : 

Acourante = Nmoy/σs ; σs est la contrainte ultime des aciers = fe/γs = 400 MPa 

𝐴𝑠2
′ =

𝑁

σs 
= 7.9 𝑐𝑚2  

Alors :   On adopte :  6 ф 14 = 9.24 cm2 

Acourante =  𝐴𝑠1
′ + 𝐴𝑠2

′ = 23.86+7.9 = 31.76 cm2 

At =  Acourante + Aabout = 31.76+12.06 = 43.82 cm2 

 La zone comprime de RPA 99 :    

0.20%× B≤ 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤ 0.50%×  𝐵 

1.48 ≤ 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤ 3.7 

On adopte : 3.5 cm2 →   4HA12 = 4.52 cm2 

 Armatures minimales de RPA 99:    

D’après le RPA 99 (Art 7.7.4.1): 

ARPA= 0.20%× e × Lt   
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e : épaisseur du voile 

Lt : longueur de la section tendue 

ARPA=0.20%×20×163= 5.44cm2 

 Le pourcentage minimal :    

Amin=0.15%× e × l =0.15%×20×200 = 6 cm2 

Donc :  

𝐴𝑇  = max (As ,Amin ,ARPA) = 43.82 cm2 

𝐴𝑐= max (As ,Amin ,ARPA) = 6 cm2 

Acier de couture :    

Avj = 1.1
V

fe
   ; V= 1.4×V 

V= 1.4×224.18 = 313.85 KN 

Avj = 1.1×
313.85×103

400
 = 8.63 cm² 

Avj = 8.63×
Lt

L
  = 7.03 cm² (On adopte pour les aciers de coutures 6∅14) 

As = 43.82+ 7.03 = 50.85 cm² 

 L’espacement : 

 En zone courante : St ≤ min (1.5e, 30)  

Soit : St ≤ 30 cm 

On adopte : St = 30 cm 

En zone d’about :    Sta= St/2=  15cm 
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 le ferraillage horizontal 

Ar = 
As

4
 = 12.7cm² 

On adopte : 12∅12 (As = 13.57 cm²) 

Les deux nappes d’armateurs doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

On adopte les épingles : ∅8     

 Vérification des voiles à l’effort tranchant : 

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de l’effort tranchant 

trouvé à la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99). 

Il faut vérifier la condition suivante : τu < τu    [4] 

La contrainte de cisaillement est : 

τu= 
1.4T

 b×d
     Avec : 

T : l’effort tranchant à la base du voile. 

b: épaisseur de voile. 

d: hauteur utile. 

h:hauteur totale de la section brute. 

τu= 
1.4T

b×d
  ⇒   τu= 

1.4×224.18×103

200×1800
  = 0.87MPa 

La contrainte limite est : 

τu=  0.2 fc28 =  5 MPa 

Donc : 

τu < τu⇒     0.87MPa< 5 MPa    ………vérifiée 

 

 Calcul de l’armature horizontale résistante à l’effort tranchant :  

La section At des armatures d’âmes est donnée par la relation suivante : 

..8.0

.3.0

.0 e

tju

t

T

f

kf

Sb

A 



       
 

K =0 en cas de fissuration jugé très préjudiciable ; en cas de reprise de bétonnage non munie  

D’indentation dans la surface de reprise. 
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K=1 en flexion simple, sans reprise de bétonnage. 

K=1+3σcm/fc28 en flexion composée avec N, effort de compression. 

K=1-10σtm/fc28 en flexion composée avec N, effort de traction.  

σtm, σcm : étant la contrainte moyenne de traction et de compression  obtenus en divisant l’effort 

normal de calcul par la section du béton. 

Donc : Dans notre cas, on n’a pas de reprise de bétonnage  

Alors : on prend K=0. 

e

u

t

T

fSb

A

.8.0.0




   

 

D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de l’ordre de : 

0.15% de la section du voile considérée si : τu ≤ 0.025fc28. 

0.25% de la section du voile considérée si : τu> 0.025fc28 

 L’espacement : 

 St ≤ min (1.5e, 30)               

Soit : St ≤ 30 cm 

On adopte : St = 30 cm 

At =  
b ×τu×St 

0.8 ×fe
      ⇒At =  

200×0.87×300 

0.8×400
  

At = 1.63 cm² 

Atmin(RPA) =0.15%×e× 350= 10.5 cm2 
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Schéma de Ferraillage : 

 

Figure 6.8 : Schéma de ferraillage de Voile longitudinale. 

5.6.5. Le ferraillage des voiles transversaux : 

(L=2.4 m; H = 3.5 m ; e = 0.20 m) 

     Nous adopterons une même section d’armatures horizontales pour tous les voiles et à tous les 

niveaux. Ceci facilitera l’exécution de ces derniers. 

N =1997.4 KN           ;   M = -1326.93KN.m     ;   T =-140.33 KN 

12

3bh
I 

 
⇒  I = 0.23 m4 

S = b×h ⇒ S = 0.48 m² 

y = 
L

2
 ⇒y = 1.2 m 

5.6.5.1. Le ferraillage vertical : 

σ1 =
I

yM

S

N .
  = 

𝟏𝟗𝟗𝟕.𝟒𝒙𝟏𝟎𝟑

𝟐𝟎𝟎𝒙𝟐𝟒𝟎𝟎
+

𝟏𝟑𝟐𝟔𝒙𝟏𝟎𝟔𝒙𝟐𝟒𝟖𝟎

𝟐(
𝟐𝟎𝟎𝒙𝟏𝟐𝟎𝟎𝟑

𝟏𝟐
+𝟏𝟐𝟎𝟎𝒙𝟐𝟎𝟎𝒙𝟏𝟖𝟖𝟎𝟐

 

σ1= 6.031 MPa 
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σ2 =
I

yM

S

N .
  =

𝟏𝟗𝟗𝟕.𝟒𝒙𝟏𝟎𝟑

𝟐𝟎𝟎𝒙𝟐𝟒𝟎𝟎
−

𝟏𝟑𝟐𝟔𝒙𝟏𝟎𝟔𝒙𝟐𝟒𝟖𝟎

𝟐(
𝟐𝟎𝟎𝒙𝟏𝟐𝟎𝟎𝟑

𝟏𝟐
+𝟏𝟐𝟎𝟎𝒙𝟐𝟎𝟎𝒙𝟏𝟖𝟖𝟎𝟐

 

σ2= 2.29 MPa 

 

Figure 5.9 : Schéma de distribution des contraintes (Voile transversale). 

Calcul du ferraillage : 

La partie comprimée (Le voile entier dans ce cas) est ferraillée si la contrainte de compression agit 

dépasse la contrainte limite de résistance en compression du voile non armé ce qui n’est pas notre 

cas. Alors on travaille avec le ferraillage minimal comme ce qui suit : 

 

0.20%× B≤ 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤ 0.50%×  𝐵 

9.61 ≤ 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤ 24 

AS= AMIN = 16 cm² 

Acier de couture :     

Avj = 1.1
V

fe
   ; V= 1.4×V 

V= 1.4×240.66 =  392.92 KN 

Avj = 1.1×
392.92

400
 = 10.8 cm² 

As = 16 + 10.8 = 26.8 cm² 

On prend :   18HA14 = 27.71 cm2 
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 L’espacement : 

 En zone courante : St ≤ min (1.5e, 30)              

Soit : St ≤ 30 cm 

On adopte : St = 30 cm 

En zone d’about :    Sta= St/2= 15 cm 

 Les armateurs de répartition :  

Ar =  
As

4
 = 5.09 cm² 

On adopte : 12∅8 (As = 6.03 cm²) 

Les deux nappes d’armateurs doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

On adopte les épingles : ∅8    

5.6.5.2. Le ferraillage horizontal : 

 Vérification des voiles à l’effort tranchant : 

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de l’effort 

tranchant trouvé à la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99). 

Il faut vérifier la condition suivante : τu < τu     

La contrainte de cisaillement est : 

τu= 
1.4×T

b×d
       Avec : 

 T : l’effort tranchant à la base du voile. 

b: épaisseur de voile. 

d: hauteur utile. 

h: hauteur totale de la section brute. 

 

τu=
1.4×T

b×d
⇒ τu= 

1.4×280.66  ×103

200×2160
 = 0.9 MPa 

La contrainte limite est : 

τu=  0.2 fc28 =  5 MPa 
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Donc : 

τu < τu⇒     0.9 MPa< 5 MPa    ………vérifiée 

 

 Calcul de l’armature horizontale résistante à l’effort tranchant :  

La section At des armatures d’âmes est donnée par la relation suivante : 

..8.0

.3.0

.0 e

tju

t

T

f

kf

Sb

A 



       

 

K =0 en cas de fissuration jugé très préjudiciable ; en cas de reprise de bétonnage non munie 

d’indentation dans la surface de reprise. 

K=1 en flexion simple, sans reprise de bétonnage. 

K=1+3σcm/fc28 en flexion composée avec N, effort de compression. 

K=1-10σtm/fc28 en flexion composée avec N, effort de traction.  

σtm, σcm : étant la contrainte moyenne de traction et de compression  obtenus en divisant 

l’effort normal de calcul par la section du béton. 

Donc dans notre cas, on n’a pas de reprise de bétonnage  

Alors : on prend K=0. 

e

u

t

T

fSb

A

.8.0.0




       

 

     D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de l’ordre de : 

0.15% de la section du voile considérée si : τu ≤ 0.025fc28. 

0.25% de la section du voile considérée si : τu> 0.025fc28 

 

 L’espacement : 

 En zone courante : St ≤ min (1.5e, 30) = 30cm              

On adopte : St = 30 cm 

At =  
b ×τu×St 

0.8 ×fe
        ⇒ At=  

200×0.9×300 

0.8×400
  

At = 1.68 cm² 

Atmin (RPA) =0.15%×e× 240 = 7.20 cm2 

On adopte : 16T10=  12.57 cm²     
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Schéma de Ferraillage : 

 

Figure 5.10 : Schéma de ferraillage de Voile transversale. 

 

5.7 Conclusion : 

Dans ce chapitre, nous avons établi tous les sections d’acier nécessaires aux éléments structuraux 

de notre structure (Poutres et contreventement). Ces résultats sont basés sur l’analyse dynamique 

réalisée par le logiciel ROBOT selon les règlements en vigueurs en Algérie.  
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6.1. Introduction : 

On appelle fondation la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise au quelles 

sont transmises au sol toutes les charges et surcharges supportées par l’ouvrage. Donc elles 

constituent la partie infrastructure de l’ouvrage. 

6.2. Objectifs assurés par les fondations : 

La fondation est un élément de structure qui a pour but de transmettre au sol les efforts apportés 

par la structure tels que :  

 Un effort normal charge verticale centrée dont il convient de connaître les valeurs 

extrêmes. 

 Une force horizontale résultant, par exemple, de l’action du vent ou du séisme, qui peut 

être variable en grandeur et en direction. 

 Un moment fléchissant qui peut être de grandeur variable et s’exercer dans des plans 

différents. 

Compte tenu de ces sollicitations, la conception générale des fondations doit assurer la cohérence 

du projet vis-à-vis du site, de l’ouvrage et de l’interaction sol structure. 

6.3. Classification des fondations : 

Fondé un ouvrage consiste essentiellement à répartir ses charges dans le sol suivant l’importance 

de ces derniers ainsi que la résistance du terrain. 

 Les fondations superficielles sont des types de fondation plus adaptées au site dont les 

couches superficielles possèdent une capacité portante suffisante à l’implantation de 

l’ouvrage. On distingue des semelles isolées, filantes et des radiers généraux. 

 Les fondations profondes et semi profondes sont des types de fondation utiles aux sites 

présentant une profondeur assez grande du bon sol ou des terrains avec des couches 

superficielles constitues de rempli avec une faible capacité portante. On distingue des puits 

et des pieux. 
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6.4. Les combinaisons d’action : 

D’après le RPA99 (article 10.1.4.1), les fondations sont dimensionnées selon les combinaisons 

d’action suivantes : 

 G +Q ±E 

 0.8×G±E 

6.5. Choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation dépend de plusieurs facteurs tels que : 

 Type d’ouvrage à construire. 

 La nature et l’homogénéité du bon sol. 

 La capacité portante de terrain de fondation. 

 La charge totale transmise au sol.  

 L'aspect économique. 

 La facilité de réalisation. 

Avec une capacité portante admissible du sol d'assise qui est égal à 1.5 bar, il y a lieu de projeter 

à priori, des fondations superficielles de type : 

 Semelle filante. 

 Semelle isolée. 

 Radier général. 

Avant de choisir le type le plus approprié de fondation parmi ceux précédemment cités, on réalise 

tout une vérification comme rapporté par la suite. 

6.6. Calcul des fondations : 

Afin de satisfaire la sécurité et l’économie, tout en respectant les caractéristiques de l’ouvrage, la 

charge que comporte l’ouvrage, la capacité du sol et les différentes données du rapport du sol, on 

commence les vérifications par les fondations de type semelles isolées, filantes et finalement radier 

général.  
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On suppose que l’effort normal provenant de la superstructure vers les fondations est appliqué au 

centre de gravité (C.D.G) des fondations. 

On doit vérifier la condition suivante : 

σsol ≥ 
𝑁𝑠

𝑆
 → 𝑠 ≥ 

𝑁

σsol
 

Avec :  

σsol : Contrainte du sol.  

N : Effort normal appliqué sur la fondation.  

S : Surface de la fondation.  

Le poids total du bâtiment (WTOT = 12499.45 KN) et la surface totale du bâtiment est de S = 

175.84 m2. Par ailleurs, l’étude géotechnique du site a donné une contrainte admissible de 1.5 bar. 

Alors : 
𝑁

σsol
=

12499.45

150
 = 83.32 m2 

83.32

175.84
 = 47.38 % < 50 % 

Il est à conclure que le choix d’un radier général n’est pas nécessaire ni économiques. On se dirige 

alors vers le choix des semelles isolées ou filantes ou bien un mélange des deux types. 

6.6.1. Semelles Isolées : 

1) pré dimensionnement : 

On adoptera une semelle homothétique à celles du poteau, c'est-à-dire le rapport de (A/ B) est 

égal au rapport (a / b) :  

𝑎

𝑏
 = 

𝐴

𝐵
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 Figure 6.1 : Dimensions de la semelle isolée 

D’où 𝑠 ≥ 
𝑁

σsol
 ; σsol = 1.5 bar et A  

𝐵.𝑎

𝑏
 = √

𝑆.𝑎

𝑏
  

Le calcul se fait pour le poteau central (30X40) le plus sollicité ayant un effort normal de 

(N=833.93 KN). 

𝑠 ≥ 
833.93

150
 = 5.56 m2 → A  √

5.56×0.3

0.4
 → A = 2.04 m alors B = 2.72 m 

2) Vérification de la mécanique des sols : 

Il faut vérifie que : 

Lmin ≥ 1,5×B. Tel que Lmin est l’entre axe minimum entre deux poteaux 

On a: 1,5 x B = 4.08 m < Lmin =3.3 m……… Condition non vérifiée 

Cela signifié que l’emploi des semelles isolées risque d’avoir des chevauchements des semelles. 

Dans ce cas-là, l’emploi des semelles filantes est recommandé. 

6.6.2. Semelles Filantes : 

Le recours à des semelles filantes se fait quand les poteaux et par conséquent les semelles dans 

une direction donnée sont proches les unes des autres de façon que ça conduise à un 

chevauchement. 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. 

 Dimensionnement de la semelle 

Nser = 1779.77 KN et A = 7.85 m 
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B ≥ 
Nser

A× s
 = 1.51m. on prend : B = 2 m 

d≥
(𝐵−𝑏)

4
 

on prend: d = 45 cm 

h = 45+5 = 50 cm. 

 Ferraillage principale : 

Nu= 2449,65KN 

As=
𝑁(𝐵−𝑏)

8×𝑑× s
= 

2449,65(2−0.40)𝑥103

8×45×347.82
=  31.30 cm2 

sA

L
 3.98 cm2 

On adopte : 5HA12      A=5.65cm2 

 Calcul de l'espacement 

St ≤ Stmax = min (0,9d ; 40cm) = 40 cm 

On prend : St = 25 cm 

 Ferraillage de répartition : 

Ar = 
4

As
= 

5.65

4
= 1.41cm2   Soit (Ar=4.71 6HA10). 

St ≤ Stmax = min (0,9d ; 40cm) = 40 cm 

On prend : St = 40 cm 

 Vérification de contrainte :  

σ ≤ σsol  

𝑃𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒 = 𝑎 × 𝑏 × ℎ × 25 

σ  = 
𝑁+𝑃𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒

𝐴∗𝐵
  =171.65 KN/m2 

σ = 171.65 KN/m2   σsol = 225 KN/m2    ……………………………………….. Vérifie 

 Schéma de Ferraillage : 
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Figure 6.2 : Schéma de ferraillage Semelle filantes. 

6.6.3 Semelle filantes sous voile :  

 

Figure 6.3 : Dimension de la semelle filante sous voile. 

6.6.3.1Semelle filantes sous voile v1 (y-y) :  

 Dimensionnement : L= 2 m 

G+Q {
𝑁1 = 287.85 𝐾𝑁

𝑀1 = −3.30 𝐾𝑁. 𝑚
                    𝑎𝑣𝑒𝑐   𝑁1 , 𝑀1 𝑙′𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙𝑒 𝑒𝑡 𝑙𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑎′𝑙′𝐸𝐿𝑆 
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1.35G+1.5Q {
𝑁1 = 396.53 𝐾𝑁

𝑀1 = −4.54 𝐾𝑁. 𝑚
     𝑎𝑣𝑒𝑐   𝑁1 , 𝑀1 𝑙′𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙𝑒 𝑒𝑡 𝑙𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑎′𝑙′𝐸𝐿 

 

ser

ser
0

N

M
e  =0.011 m 

sol

ser0

σ

N

b

e
31B 








 =1.5 m2      →   B = 2 m 

On choisit :     B = 2 m  

 Calcul la hauteur   h :  

d ≥ )
4

bB
(


 = 0.45  d = 50 cm 

h  =  d + c =  50 + 5     h = 55 cm  ,    h ≥ L/6   condition vérifie  

 Ferraillage principale : 

1.35G+1.5Q {
𝑁1 = 396.53 𝐾𝑁

𝑀1 = −4.54 𝐾𝑁. 𝑚
 

e0=
𝑀𝑢

𝑁𝑢
=0.011 m          

4

B
e0   ……...vérifie 

 

Donc : As=
s

o

σd8

a)(A/B)e 3Nu x(1




=  

396.53×(1+
3𝑥0.011

2
)×(2−0.2)×103

8×50×347.82
= 6.21𝑐𝑚2 

 

As

𝐿
= 3.10 cm2 

On adopte :         4HA12 = 4.52 cm2  

 L’espacement : 

St ≤ Stmax = min (0.9d ; 40cm) = 40 cm 

On prend : St = 30 cm  

 Ferraillage de répartition : 

193



Chapitre 6                                                                                  Calcul des fondations  

 
 

Ar = 
As

4
 =0.85 cm2   Soit (Ar=4.71cm2  6HA10). 

St ≤ Stmax = min (0.9d ; 40cm) = 40 cm 

On prend : St = 40 cm  

6.6.3.2 Semelle filantes sous voile v2 (x-x):  

 Dimensionnement : L=2.4m 

   

G+Q {
𝑁1 = 1073.39 𝐾𝑁
𝑀1 = 1.47 𝐾𝑁. 𝑚

                      𝑎𝑣𝑒𝑐   𝑁1 , 𝑀1 𝑙′𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙𝑒 𝑒𝑡 𝑙𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑎′𝑙′𝐸𝐿𝑆 

 

   1.35G+1.5Q {
𝑁1 = 1447.51 𝐾𝑁
𝑀1 = 2.04 𝐾𝑁. 𝑚

     𝑎𝑣𝑒𝑐   𝑁1 , 𝑀1 𝑙′𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙𝑒 𝑒𝑡 𝑙𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡 𝑎′𝑙′𝐸𝐿𝑈 

ser

ser
0

N

M
e  = 0.0014 m 

sol

ser0

σ

N

b

e
31B 








 =2.70 m2      →   B = 3 m 

On choisit :     B = 3 m  

 Calcul la hauteur h :  

d ≥ )
4

bB
(


 = 0.7  d = 75 cm 

h  =  d + c =  75 + 5     h = 80 cm,    h ≥ L/6   condition vérifie  

 Ferraillage principale : 

 1.35G+1.5Q {
𝑁1 = 1447.51 𝐾𝑁
𝑀1 = 2.04 𝐾𝑁. 𝑚

 

e0=
𝑀𝑢

𝑁𝑢
=0.0014m          

4

B
e0   ……...vérifie 

Donc : As=
s

o

σd8

a)(A/B)e 3Nu x(1




=  

396.53×(1+
3𝑥0.0014

3
)×(3−0.2)×103

8×75×347.82
= 19.44cm2 
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As

𝐿
= 8.10 cm2 

On adopte:          6HA14 = 9.24 cm2  

 L’espacement : 

St ≤ Stmax = min (0,9d; 40cm) = 40 cm 

on prend: St = 15 cm  

 Ferraillage de répartition : 

Ar = 
As

4
 =2.31 cm2   Soit (Ar=4.52cm2  6HA10).      St = 40 cm 

Schéma de Ferraillage : 

      

Figure 6.4 : Schéma de ferraillage Semelle filantes sous voile. 

6.7 Longrine 

6.7.1 Définition             

Les longrines sont des poutres relient les poteaux au niveau de l'infrastructure, leur calcul se fait 

comme étant une pièce soumise à un moment provenant de la base du poteau et un effort de traction  

6.7.2 Dimensionnement de la longrine : 

Selon l'RPA 99 (art.10-1-1), les dimensions minimales de la section transversale des longrines 

sont: 

*  (25x30) cm²………………..sites de catégorie S2, S3 
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*  (30x30) cm²………………..site de catégorie S4  

Pour notre cas (site ferme S2) on prend une section de (30x25) cm² 

6.7.3 Ferraillage de la longrine : 

 Armature longitudinale : 

Les longrines doivent calculées pour résister à la traction sous l’action d’une forces est égale à F 

= Nu (max) /α>20 𝐾𝑁…………….. [RPA 99 V 2003] 

α : Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée. 

D’après [RPA99/2003] : α = 12 (site S3, zone IIa),  

Nu (max) : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité. 

Nu (max) = 1151.40 KN. 

F = 1151.40/12 = 95.95 KN > 20 KN ………………………………………...Vérifiée  

As=F/σs =95.95×103/348= 275.8 mm2= 2.76 cm2. 

 Etat limite service : 

Si la fissuration est considérée comme préjudiciable : 

σa = min (2/3 fe ; 150η) 

η = 1.6 

σa = min (2/3∗400 ; 150*1.6) = 240MPa ; 

Nser = 833.93 KN. 

σser = (Nser/α)/As ≤ 𝜎𝑎 

=> As = (Nser/α)/σa = (833.93×103 /12) / 240 =289.6 mm2 = 2.90 cm2 

 Vérification de la condition de non fragilité : 

As ≥ 0.23×b×d×ft28 / fe 

ft28 = 2.1 MPa; fe = 400 MPa. 

d = 0.9 h = 40.5cm. As ≥ 0.23 x 40 x 40.5 x 2,1/ 400 

As = 1.96 cm2 

Recommandation de [RPA 99 v2003] 

Le ferraillage minimum doit être de 0,6 ٪ de la section de béton y compris les armatures 

longitudinal et les armatures transversales, tel que l’espacement des cadres ne doit pas dépasser le 

minimum de : St ≤ min (20cm, 15 ΦL) 

Donc As = 0.006 (25x30) = 4.5cm2 
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On adopte : 6T12 Avec As = 6.79 cm2 

 Armatures transversales : 

On prend : 4T6 (A =1.13 cm²) 

Avec.  Espacement de : 

e = min (20 cm, 15 lφ ) 

e = min (20 cm, 15x1.2)                             

e = min (20 cm, 18 cm) 

e= 18 cm 

Schéma de Ferraillage : 

                            

 

 

 

 

 

 

 

Figure 6.5: Schéma de Ferraillage de longrine. 

6.8 Conclusion : 

Dans ce chapitre, nous avons établi tous les ferraillages des éléments de l’infrastructure 

(Fondations et longrine). A savoir, le type de fondation le plus approprié, selon les calculs 

réalisés durant ce chapitre, est celui de semelles filantes. Ce choix est opté en vue des 

conditions de site et de l’ouvrage de notre projet.  

3HA12 

25 cm 

30 cm 

3HA12 
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Le travail que nous avons réalisé nous a permis de mettre en application l’aspect théorique 

reçu durant notre formation. Ainsi nous avons mis en évidence les différentes vérifications 

qui nous ont permises de dimensionner les éléments de la structure d’un bâtiment à usage 

d’habitation. Après avoir effectué le travail, on a pu constater que la conception que ce soit, 

architectural ou structurale est une des tâches la plus difficile dans un projet de construction 

d’un bâtiment 

Une modélisation de la structure sur Robot Structural Analyses a été effectuée afin de 

faciliter l’analyse. Ainsi, l’utilisation de l’outil informatique est très bénéfique en temps et 

en effort à condition de maîtriser les notions de bases de notre domaine, ainsi que le logiciel 

« Robot et auto CAD » lui mêmes. 

Grace aux règlements BAEL et règles parasismiques algériennes (RPA99 V 2003) nous 

avons pu évaluer les efforts auxquels le bâtiment sera soumis. Ces charges nous ont permis 

de conclure que l’effort le plus pré pondérant pour un bâtiment en béton armé est le séisme. 

Particulièrement, en Algérie.  Concernant le pré dimensionnement des éléments structuraux 

(portiques –voiles), nous avons pré dimensionné ces derniers en choisissant les dimensions 

les plus proches du minimum recommandé par les règlements en vigueur en Algérie (Aspect 

économique). Pour notre cas nous avons pu valider ces choix dans le chapitre ferraillage.  

Ce travail nous a sensibilisés de la nécessité de prendre en considération l'influence de la 

disposition des voiles de contreventement sur le comportement sismique de la structure. Une 

bonne disposition des voiles (le plus symétriquement possible par rapport au centre de 

gravité) permet d’avoir une conception adéquate et un bon comportement structurel.  

Par ailleurs, l’étude de l’infrastructure est conçue en fonction de la capacité portante du sol 

et l’importance de la structure, et cela pour bien reprendre les charges transmises par la 

structure au sol. 

 De ce fait cette étude constitue la première expérience dans notre métier à savoir 

l’apprentissage des différents règlements à suivre et à respecter. 
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