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Résumé 

Le présent mémoire porte sur l’étude détaillée d’un bâtiment en R+8 régulier en plan 

et en élévation, à usage multiples, implanté dans la wilaya de Bouira classée commune 

zone de moyenne sismicité (zone IIa) d’après les règles parasismiques 

algériennes99/version2003. 

Le pré- dimensionnement des éléments porteurs a été fait conformément aux règles du 

CBA93, RPA99/version2003 et BAEL91/99. L’analyse sismique et dynamique de la 

structure a été réalisée par le logiciel du calcul ETABS 9.7.4. Le contreventement de 

la structure est assuré par un système en voiles porteurs en béton armé, la fondation du 

bâtiment est composée de radier  général. 

Mots clés : Béton armé, bâtiment, voile porteur et radier général. 

Abstract  

This project presents a detailed study of a residentialand commercial building that 

consists of basement+8floors located in the town of Bouira. This region is classified as 

an average seismicity zone IIa according to the Algerian seismic rules RPA 99 

/version2003. The object is to determine the dimensions of the various composents of 

the building, in order to determine their appropriate reinforcement, which must resist the 

different external actions; we have used the current regulations such as BAEL91 /99, 

CBA93 and RPA99 / 2003. The dynamic analysis of the structure was realized by using 

ETABS software V9.7.4; the foundations were composed of raft. 

Key words: Reinforced concrete, building, shall wall and raft. 

 ملخص

منتظم  طوابق ثمانيةلإنجاز بناية سكنية و تجارية متكونة من طابق أرضي+  دقيقة المشروع عبارة عن دراسةهذا 

القواعد الجزائرية  حسبIIaفي ولاية البويرة المصنفة ضمن المنطقة الزلزالية  في المخطط ومنتظم تصاعديا

 .المضادة للزلازل

ماي  21ر و القوانين المعمول بها بعد زلزال قياس مختلف العناصر الأساسية مصمم طبقا للمعايي

2003(RPA99/version2003)CBA93,و.BAEL91/99تم استعمال البرنامج التطبيقي اكم ETABS 

بواسطة الجدران ذات الخرسانة المسلحة لضمان  تكون البناية مقاومة .لدراسة و تحليل السلوك الديناميكي9.7.4

 .استعماله عبارة عن لبشة عامةنظام الاساس الذي تم  استقرارها.

,حامل و لبشة عامة. ةعمار  , ةالخرسان  :المسلحة  المفتاحية الكلمات   
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Mt :       Moment en travée. 

 N :       Effort normal. 

 n :        Nombre d’étage. 

Nu :        L'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton. 

Pk :          poids total de la structure et des charges. 

Q :          Action d’exploitation, facteur de qualité. 

R :           Coefficient de comportement global de la structure. 

St :         Espacement. 

T :          Effort tranchant, période. 

T1 ,T2 :   Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site. 

V :          Force sismique total. 

Vt :         Forces sismiques à la base. 

Vk :         Effort tranchant d’étage au niveau "k". 



Liste des symboles   
 

 
 

W :         Poids total de la structure. 

Wi :         Poids au niveau {i}. 

 𝛾𝑏 :        Coefficient de sécurité de béton. 

 𝛾𝑑 :         Poids spécifique du remblai. 

 𝛾𝑠 :         Coefficient de sécurité d’acier. 

 𝜀 :           Déformation relative. 

 𝜃 :           Coefficient d’application. 

 𝜑 :          Angle de frottement. 

η :            Coefficient de fissuration. 

:bc
        

Contrainte du béton. 

:bc
        

Contrainte admissible du béton. 

:s
          

Contrainte d’acier. 

:s
        

 Contrainte admissible d’acier. 

:m           Contrainte moyenne. 

:sol          Contrainte du sol. 

:
           

Contrainte ultime de cisaillement. 

 𝜇𝑐 :        Périmètre du contour projeté sur le plan moyen du radier. 

 𝜇 :          Moment ultime réduit. 

ξ :           Pourcentage d’amortissement critique. 

:            Coefficient de poisson. 

:                Elancement. 

Y :            Position de l’axe neutre. 

I0 :            Moment d’inertie de la section totale homogène. 

I :             Moment d’inertie. 

Ifi :           Moment d’inertie fictive pour les déformations instantanées. 

Ifv :           Moment d’inertie fictive pour les déformations déférées. 
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         Introduction générale 

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction 

verticale dans un souci d’économie de l’espace. 

Tant que l’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, donc elle 

se représente comme étant une région à forte activité sismique, c’est pourquoi elle  était tout 

le temps soumise à une activité sismique intense. Cependant, il existe un danger représenté 

par ce choix (construction verticale) à cause des dégâts comme le séisme qui peuvent lui 

occasionner. Chaque séisme important on observe un regain d'intérêt pour la construction 

parasismique. L'expérience a montré que la plupart des bâtiments endommagés au 

tremblement de terre de BOUMERDES du 21 mai 2003 n'étaient pas de conception 

parasismique. Pour cela, il y a lieu de respecter les normes et les recommandations 

parasismiques qui rigidifient convenablement la structure. 

Chaque étude de projet du bâtiment a des buts : 

 La sécurité (le plus important) : assurer la stabilité de l’ouvrage. 

 Economie : sert à diminuer les coûts du projet (les dépenses). 

 Confort et esthétique. 

L’utilisation du béton armé dans la réalisation c’est déjà un avantage d’économie, car il est 

moins chère par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou métallique) avec 

beaucoup d’autres avantages comme par exemples : 

 Souplesse d’utilisation. 

 Durabilité (duré de vie). 

 Résistance au feu. 

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

usage d’habitation et de commerce, implantée dans une zone de moyenne sismicité, 

comportant  un RDC et 8 étages. Ce mémoire est constitué de six chapitres : 

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

différents éléments et le choix des matériaux à utiliser. 

 Le 2
ème

 chapitre présente le pré dimensionnement des éléments structuraux (tel que les 

planchers, les poutres et  les voiles, les poteaux). 

 Le 3
ème

 chapitre présente le calcul des éléments secondaires. 

 Le 4
éme

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

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

 Le 5
ème

 chapitre est consacré à l’étude des éléments structuraux.  

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

générale.  
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I.1. Présentation de l’ouvrage  

Le projet consiste à étudier un bâtiment en rez-de-chaussée plus 8 étages à usage multiples 

(habitations, commerces et services) constitué de : 

 Un rez-de-chaussée (RDC) destiné comme des locaux. 

 1
er

 étage à usage service. 

 Du 2
ème

 au 8
ème

 étage à usage d’habitations. 

Le bâtiment est implanté à la wilaya de Bouira classée par les règles parasismiques 

algériennes RPA99/version2003 comme une zone de moyenne sismicité (zone IIa). L'ouvrage 

appartient au groupe d'usage 2, d’après l’article 3.2 de RPA99/version2003. D’après le 

rapport du sol, le site est considéré comme site meuble catégorie S3.  

La contrainte admissible du sol :   = 2 bars. 

I.2. Caractéristiques géométriques  

Tableau I.1.Caractéristiques géométriques de la structure. 

I.3. Les éléments de l’ouvrage  

I.3.1. Système de contreventement  

Le contreventement de la structure est assuré par des portiques et voiles exigés par le 

RPA99/version 2003, pour assurer la stabilité de l’ensemble sous l’effet des actions verticales 

et des actions horizontales. 

I.3.2. Plancher  

Notre bâtiment comporte deux types des planchers : 

 Planchers en corps creux : utilisés au RDC et dans les étages courants, ils sont constitués 

d’hourdis, table de compression en béton armé et des poutrelles préfabriquées. Le choix a 

été fait pour les raisons suivantes : 

- La facilité de réalisation. 

- Diminuer le poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique. 

 Dimension (m) 

Dimension en plan 
Langueur totale du bâtiment 24.40 

Largeur totale du bâtiment 16.16 

Dimension en élévation 

Hauteur de RDC 4.08 

Hauteur de 1
er

 étage 3.40 

Hauteur des étages courants 3.06 

Hauteur totale du bâtiment 28.9 
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- Economie dans le coût de coffrage (coffrage par des éléments en bois récupérables). 

 Planchers en dalle pleine : utilisés pour la réalisation des balcons et la salle machine. 

I.3.3. Maçonnerie  

 Les murs extérieur sont constituées par une double paroi en briques creuses 

dont l’épaisseur (10+15) cm séparées par une l’ame d’air de 5 cm. 

 Les murs intérieurs (cloisons de répartition) : de 10 cm d’épaisseur en briques 

creuses. 

I.3.4. Revêtement  

Le revêtement de la structure est constitué par : 

 Enduit en plâtre pour les plafonds. 

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

 Revêtement à carrelage pour les planchers. 

 Au sol, carrelage de 2 cm pour les chambres, les couloirs et les escaliers. 

 Céramique recouvrant tous les murs dans les salles d’eau. 

 Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable 

évitant la pénétration des eaux pluviales. 

I.3.5. Escaliers  

On a des escaliers à trois volées avec deux paliers intermédiaires et deux volées avec un 

palier intermédiaire utilisés pour l’accès d’un niveau à un autre. Ainsi que l'accès aux étages 

supérieurs est assuré par ascenseur. 

I.3.6. L’acrotère  

Le dernier niveau du bâtiment est entouré d’un acrotère en béton armé, de 60 cm de 

hauteur et de 10 cm d'épaisseur, qui a pour buts d’assurer la sécurité et d’empêcher 

l’écoulement des eaux pluviales stagnées dans la terrasse sur la façade. 

I.4. Les caractéristiques des matériaux  

I.4.1. Le béton  

D’après l’article A.2.1, 11 du BAEL91/99, la résistance du béton à la compression fcj est 

donnée par : 

Si :    fc28   ≤ 40 MPa :  (Pour j < 60j) 

                         (Pour j > 60j) 

Si :    fc28   > 40 MPa :     (Pour j ≤ 28j) 

                                                      (Pour j > 28j) 
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Dans notre cas on utilise : fc28 = 25 MPa. 

 

Figure I.1.Evolution de la résistance fcj en fonction de l’âge du béton. 

D’après l’article A 2.1, 12 du BAEL91/99, la résistance du béton à la traction ftj : 

 Si  fc28  ≤  60 MPa :  

 Si fc28  > 60 MPa :  
2/3

 

Dans notre cas : fc28 ≤ 60MPa donc : ft28  = 2.1 MPa. 

I.4.1.1. Modules de déformation longitudinale  

On distingue les modules de Young instantané Eij et différé Eνj. Le module instantané est 

utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée inférieure à 24 heures. Pour des 

chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend en 

compte artificiellement les déformations de fluage du béton. Celles-ci représentant 

approximativement deux fois les déformations instantanées, le module instantané est pris égal 

à trois fois le module différé : Eij =3 Eνj 

I.4.1.1.1. Module de déformation longitudinale instantanée  

D’après l’art A.2.1.21 du BAEL91/99, le module égale : Eij=11000fcj
1/3

 

Pour : fcj  = fc28 = 25 MPa            Eij =32164.20 MPa. 

I.4.1.1.2. Module de déformation longitudinale différé  

D’après l’article A.2.1.22 du BAEL91/99, le module égale : 

                             Eνj  = 3700 fcj1/3           Si fc28 ≤ 60 MPa. 

                             Eνj = 4400fcj1/3             Si fc28 > 60 MPa sans fumée de silice. 

                             Eνj = 6100 fcj            Si fc28 > 60 MPa avec fumée de silice. 

Pour :fcj = fc28 = 25 MPa              Eνj = 10818.87 MPa. 

I.4.1.2. Module de déformation transversale  

La valeur du module de déformation transversale est donnée par :  
  2 1

E
G





 



Présentation de l’ouvrage et caractéristiques des matériaux Chapitre I 

 

 

5 

I.4.1.3. Coefficient de poisson 

D’après l’article A.2.1.3 du BAEL 91/99, le coefficient de poisson est égale à : 

υ  

 = 0.20 : dans le cas d’état limite de service. 

 =   0   : dans le cas d’état limite ultime. 

I.4.1.4 .Les contraintes limites de calcul  

I.4.1.4 .1. A l'état limite ultime (E.L.U)  

Le diagramme contraintes - déformations du béton est le diagramme de calcul dit : 

(Parabole rectangle), il comporte un arc de parabole qui s’étend de l’origine des coordonnées 

ou 00
02bc et bubc f

 
suivi d’un segment de droite parallèle à l’axe des déformations et 

tangent à la parabole à son sommet.  (Art A.4.3.41 du BAEL91/99) 

 

 

 

 

 

 

Figure I.2.Diagramme contraintes –déformations de calcul du béton à L’ELU. 

La contrainte limite du béton à L’ELU est donnée par la formule suivante : fbu =  

Avec μ : Coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges, il est pris égal à: 

                    μ = 1       si la durée est supérieure à 24h. 

                    μ = 0.9    si la durée est comprise entre 1h et 24h. 

                    μ = 0.85 dans les autres cas. 

          Coefficient de sécurité pour le béton, il est pris égal à : 

1.5  en situation durable ou transitoire  S.D.T  

 1.15  en situation accidentalle S.A
b


 


 

          : Coefficient d’application en fonction de durée d’application de la charge. 

                    = 1        si la durée est supérieure à 24h. 

                    = 0.9     si la durée est comprise entre 1h et 24h. 

                    = 0.85   si la durée est inférieure à 1h. 

           fc28: Résistance caractéristique du béton à la compression à 28 jours. 

 

 

 

Compression avec flexion Compression 
Pure 

Parabole Rectangle 
b

cj

bu

f
f

 .

.85.0
  

 MPa
bc

  

ζbc
0/00 3.50/00 20/00 
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D’où : fbu=      Pour notre cas : fc28 =25 MPa, on obtient :   fbu = 14.20 MPa en S.D.T. 

                                                                                                        f bu = 21.74 MPa en S.A. 

I.4.1.4 .2. A l'état limite de service (E.L.S)  

Il correspond à des critères dont le non-respect ne permet pas à l’élément d’être exploite 

dont des conditions satisfaisantes, il comprend trois cas d’après article A.4.5.2 du 

BAEL91/99 : 

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

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

 L'état limite de service de déformation. 

 
Figure I.3.Diagramme contraintes-déformations du béton à l’ELS. 

La contrainte limite du béton à l’ELS est donnée par la formule suivante : 

 = 0.6 x fc28        Pour notre cas : =15 MPa. 

I.4.1.5. Contrainte de cisaillement du béton à L’ELU  

D’après l’article A.5.1.211 du BAEL91/99 : 

 Fissuration peu préjudiciable (peu nuisible) : 

 MPafMin bcju 5;/2.0      =3.33MPa. 

 Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

 MPafMin bcju 4;/15.0                    =2.5MPa 

Tableau I.2.Caractéristiques de béton. 

Résistance 
A la compression fc28 = 25 MPa 

                                A la traction ft28  =  2.1 MPa 

Contrainte 

admissible 

ELU 
Situation durable 14.20 MPa 

Situation accidentelle 21.74 MPa 

ELS 15 MPa 

Contrainte 

de 

cisaillement 

    Fissuration peu préjudiciable (peu nuisible) = 3.33 MPa. 

Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable = 2.5 MPa 

Module de déformation instantanée 32164.20 MPa 

Module de déformation différée Ev28 = 10818.87 MPa 



Présentation de l’ouvrage et caractéristiques des matériaux Chapitre I 

 

 

7 

I.4.2.L’acier  

I.4.2.1.Contrainte limite des aciers  

Les caractéristiques mécaniques des aciers d’armature sont données de façon empirique à 

partir des essais de traction, en déterminant la relation entre σ et la déformation relative ε. 

Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte - déformation suivant, d’après l’artA2.2.2 

du BAEL91/99 : 

 
Figure I.4.Diagramme contrainte - déformation du calcul de l’acier à l’ELU. 

Tableau I.3.Valeurs de la limite d’élasticité garantie fe. 

Tableau I.4.Caractéristiques de l’acier. 

Module d’élasticité longitudinal de l’acier Es = 2x10
5
MPa 

C
o
n

tr
a
in

te
 a

d
m

is
si

b
le

 

E
L

U
 Situation durable :   = 348 MPa 

Situation accidentelle :   = 400 MPa 

E
L

S
 

Fissuration peu nuisible = 348 MPa 

Fissuration préjudiciable  = 201.63 MPa 

Fissuration très préjudiciable  = 165 MPa 

 

Type 

 

Nuance Fe(MPa) Emploi 

Ronds lisses FeE22 

 

215 

 

 

Emploi courant. 

 

FeE24 235 Epingle de levage des pièces 

préfabriquées. Barres HA 

Type 1 et 2 

FeE40 400 
Emploi courant. 

FeE50 500 
Fils tréfiles 

HA Type 3 

FeTE40 400 emploi sous forme des barres droites ou 

des treillis. FeTE50 500 
Fils tréfiles 

lisses Type 

4 

TL50  Φ > 6mm 500 
Treillis soudés uniquement emploi courant. 

TL50 Φ ≤ 6mm 520 
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I.4.3. Les états limites  

Un ouvrage doit être conçue et calculé de manière à présenter durant toute sa durée 

d’exploitation des sécurités appropriées vis-à-vis : Sa ruine totale ou partielle d’un 

comportement en service susceptible d’affecter gravement sa durabilité, son aspect, ou encore 

le confort des usagers. Les états limites sont classés en deux catégories : 

I.4.3.1. Etat limite ultime (ELU)  

Correspond à la ruine de l’ouvrage ou de l’un de ces éléments par perte d’équilibre 

statique, rupture, flambement. C'est-à-dire : 

 Etat limite ultime d’équilibre statique non renversement de la structure. 

 Etat limite ultime de résistance pour les matériaux constitues béton ou acier exemple : 

non rupture par écrasement du béton. 

 Etat limite ultime de stabilité de forme non flambement d’un poteau. 

I.4.3.2. Etat limite de service (ELS)  

Au-delà du quels ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de 

durabilité (ouvertures des fissures, déformations excessives des éléments porteurs). 

I.4.4. Hypothèse du calcul  

A. Calcul aux états limite ultimes de résistance  

 Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les 

armatures et le béton. 

 Le béton tendu est négligé. 

 L’allongement relatif de l’acier est limite à : 10‰. 

 Le raccourcissement ultime du béton est limité à : 

bc = 3.5 ‰   en flexion. 

                      bc = 2 ‰      en   compression centrée. 

 La règle des trois pivots suppose que le domaine de sécurité est défini par un 

diagramme des déformations passant par l’un des trois pivots A, B  ou  C définis par la 

figure I.15 

Tel que : 

Pivot A : Déformation des aciers tendu égal à 10‰. 

Pivot B : Déformation des fibres de béton les plus comprimées à 3.5‰. 

Pivot C : Déformation des fibres de béton comprimées à 2‰. 
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Figure I.5.Diagramme des déformations limites de la section : règle des trois pivots. 

A. Calcul aux états limites de services  

 Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les 

armatures et le béton. 

 La résistance de traction de béton est négligée. 

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

 Le rapport des modules d’élasticités longitudinaux de l’acier et de béton est pris 

égal à : (n = 
b

s

E

E
= 15), n : Est appelé coefficient d’équivalence. 

I.4.5. Règles et normes utilisées  

Notre étude est élaborée et établie suivant les règles de calcul et de conception qui sont   

mises en vigueur actuellement en Algérie à savoir : 

 Les règlements parasismiques algériennes (RPA 99/version 2003). 

 Le béton armé aux états limites (BAEL 91). 

 Le code de béton armé (CBA93). 

 Le document technique réglementaire charge et surcharge (DTR-BC2.2). 
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II.1. Introduction  

Le but du pré dimensionnement est de définir les dimensions des différents éléments de la 

structure. Ces dimensions sont choisies selon les recommandations du RPA99/V2003 et du 

CBA93. Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent être augmentés après 

vérifications dans la phase du dimensionnement. 

II.2.Les planchers  

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

autresdimensions en plan, elles reposent sur deux, trois ou quatre appuis.La détermination de 

l’épaisseur de la dalle dépend de plusieurs conditions. 

II.2.1.Plancher en  corps creux  

Les planchers à corps creux sont composés des 3 éléments principaux : 

 Les corps creux ou "entrevous" qui servent de coffrage perdu (ressemblent à des 

parpaings). 

 Les poutrelles en béton armé ou précontraint qui assurent la tenue de l'ensemble et 

reprennent les efforts de traction grâce à leurs armatures. 

 Une dalle de compression armée ou "hourdis" coulée sur les entrevous qui reprend les 

efforts de compression. 

 
Figure II.1.Plancher corps creux. 

a) Résistance au feu  

Cette condition nous permet de fixer l’épaisseur minimale de la dalle afin d’assurer une 

protection suffisante vis-à-vis du feu pour une durée moyenne : 

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

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

e =17.5cm pour quatre heures de  coupe-feu. 
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b) Condition acoustique  

Selon les règles du BAEL 91/99 l’épaisseur du plancher doit être supérieure ou égale à 

13cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.           e = 15cm 

c) Condition de résistance à la flexion  

 La résistance à la flexion est donnée par la formule suivante : 

𝑒 ≥  
Min(Lx.max, Ly.max)

22.5
 

Avec L : Longueur max entre nus d’appuis. 

Lx, max=440-30 = 410cm.       

Ly,max=470-30=440cm. 

Min(Lx.max, Ly.max) = Min(410,440)=410cm   Donc : 𝑒 ≥  
410

22.5
 = 18.22cm    e = 20cm 

e = Max {11, 15,20} (cm) 

En tenant compte des conditions précédentes l’épaisseur du plancher corps creux est : 

e=20cm composé d’un hourdis de16 cm et d’une dalle de compression de 4 cm d’épaisseur.  

II.2.Les escaliers  

L’escalier est un ouvrage constitué d’une série des marches horizontales et d’un palier 

permettant de passer à pieds d’un niveau à un autre, il présente une issue de secoures en cas 

d’urgence.  

II.2.1.Terminologie  

Un escalier se compose de : 

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

égales et située entre deux paliers successifs, une volée ne doit pas comporter plus de 

20 à 22 marches et moins de 3 marches.   

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

droit d’un étage, ou entre les étages, pour assurer l’accès à chaque niveau 

intermédiaire (palier d’arrivée ou palier intermédiaire). 

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

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

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

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

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

destination de l’escalier. 
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 Le collet : c’est le nom donné au bord limitant l’escalier du côté jour. 

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

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

empruntant l’escalier, pour les escaliers dont la largeur de l’emmarchement n’excède 

pas 110 m, la ligne de foulée se trouve au milieu de l’emmarchement. 

 Le nez d'une marche : Arrêt ou partie saillante de la marche. 

 
Figure II.2.Schéma d'un escalier. 

II.2.2.Pré dimensionnement 

Pour 1
er

 étage: H=3.40m. 

Hauteur : H = 3.40 m, Giron : g = 30 cm. 

Hauteur de la marche à partir de la formule de BLONDEL : 

On a   59 < 2h + g < 66 donc :   14.5 < h < 18On prend :   h = 17 cm. 

Donc le nombre de contre marches égale : 

NC.EC = 340/17=20Soit 24 contre marches, on a deux volées, donc : 

 Volée 1 : 9 contre marches.  

 Volée 2 : 2 contre marches. 

 Volée 3 : 9 contre marches. 

 Détermination de l’épaisseur de la paillasse  

tan α =  
h′

L′
 

Hauteur réelle de paillasse h′ = NC  × h = 9 × 17 = 1.53 m 

Ligne de foulée  L′ = (n − 1) × g = (9 − 1) × 30 = 2.40 m 

tan α =  
1.53

2.40
= 33° 

La longueur de volée est ∶  L0 =
h′

sin α
=  

1.53

sin 33
= 2.81 m 
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L = 1.30 + 2.81 = 4.11 m 

L′épaisseur de la paillasse:  e ≥ Max {
L

30
 ; 10 c m} 

e ≥ Max {
411

30
 ; 10 c m} = 13.70 cm 

Donc on prend l'épaisseur du l’escalier : e =15 cm 

 

Figure II.3.Vue en plan d’escalier à trois volées (1
er

 étage). 

II.2.3.Evaluation des charges et surcharges 

Tableau II.1.Charge permanente du palier. 

Composants Epaisseur 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m²) 

Poids surfacique 

(KN/m²) 

Carrelage 0.02 22 0.44 

Lit de sable 0.03 18 0.54 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Poids propre du palier 0.15 25 3.75 

Enduit ciment 0.02 18 0.36 
G 5.49 

Q 2.5 
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Tableau II.2.Charge permanente de volée. 

Composants Epaisseur 

(m) 

Poids volumique    

(KN/m²) 

Masse surfacique 

(KN/m²) 

Carrelage. 0.02 22 0.44 

Lit de sable. 0.03 18 0.54 

Chape de ciment. 0.02 20 0.4 

Paillasse. 0.15 25 3.75 

Marches. 0.17/2 22 1.87 

Enduit en ciment. 0.02 18 0.36 

Garde-corps. / / 1 

G 8.36 

Q 2.5 

II.3.Les poutres  

Les poutres sont des éléments horizontaux  en béton armé, ont des  sections 

rectangulaires ou en Té. On a deux types des poutres : 

 Poutres  principales. 

 Poutres secondaires. 

Le Pré-dimensionnement se fera selon le BAEL91/99 et les vérifications selon 

leRPA99/version2003. 

Selon BAEL91/99 :        
 Lmax

15
< ℎ <

Lmax

10
 

0.3h < b < 0.7h 

Selon RPA99/version2003 :(Art 7.5.1 RPA99/version2003) 

                                                    b ≥ 20cm. 

                                                    h ≥ 30cm.
  h  

b
≤ 4 

AvecL : La plus grande portée mesurée à nud’appuis. 

h: La hauteur de la poutre. 

b: La largeur de la poutre. 

II.3.1.Les poutres principales : (sens porteur) 

On a :L max= 470cm ;donc :
470

15
< ℎ <

470

10
                     31.33cm < ℎ < 47𝑐𝑚 

On prend : h=40cm. 

0.3x40 < b < 0.7x40                   12 < 𝑏 < 28On prend :b=25cm. 

II.3.2.Les poutres secondaires : (sens non porteur) 

 On a : L max=440cm ; donc :
440

15
< ℎ <

440

10
                     29.33 < ℎ < 44 
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On prend :h=35cm. 

0.3x35 < 𝑏 < 0.7𝑥35                  10.5 < 𝑏 < 24.5        On prend :b=25cm.  

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau II.3.Pré dimensionnement des poutres. 

II.4.Les poutrelles  

Les poutrelles travaillent comme une section en T, elles sont disposées suivant le sens 

perpendiculaire aux poutres principales, selon les règles BAEL91 les poutrelles sont 

dimensionnée comme suite : 

On prend Ln = 65 cm  la distance entre axes des poutrelles. 

Et                  b1  =  Min (
Ln

2
 ;  

Lx.max

10
 ; [6h0, 8h0]) 

h0 : la hauteur de la table de compression qui égale à  4 cm.  

Lx.max : la portée maximale de la poutrelle = 4.10 m. 

D’où     b1  =  Min (32.5 ; 41 ; [24,32])Donc             24 < b1 < 32 

On prend       b1 = 26.5 cm.Donc :           b0 = Ln − 2b1 = 12cm. 

 
FigureII.4.Dimension de la poutrelle. 

II.5.Les voiles  

Les voiles sont des éléments verticaux porteurs, linéaires ou non, en béton armé. 

Selon l’article 7.7.1 du RPA 99/version 2003 : 

- L’épaisseur minimale d’un voile 15cm. 

- e < L/4  

 

Formules de pré dimensionnement des poutres 

BAEL 91 RPA99/ 2003 

Hauteur   (h) Largeur(b) Hauteur(h) Largeur(b) h/b 

Poutres 10/15/ LhL   hbh 7.03.0   cmh 30  cmb 20  4  

Principale 40 cm 25cm Vérifiée Vérifiée Vérifiée 

Secondaire 35 cm 25 cm Vérifiée Vérifiée Vérifiée 
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- e ≥ Max (
he

25
 ;

he

22
;

he

20 
) 

Avec L : Longueur du voile. 

e : L’épaisseur du voile. 

 
Figure II.5.Les dimensions du voile. 

En résumé, pour notre cas, on peut utiliser le premier type (cas le plus défavorable) avec : 

he = 3.73m. 

e ≥ Max (15cm ;
373

25
;  

373

22
;

373

20
)                   e ≥ Max  (15cm ; 14.92 ; 16.95 ; 18.65). 

e ≥ 18.65cm.On prend e = 20cm pour tous les niveaux. 

II.6.Les poteaux  

II.6.1.Descente des charges  

L'évaluation des charges est surcharges consiste à calculer successivement pour chaque 

élément de la structure, les différents charges et surcharges existantes : 

- Les charges permanentes (G). 

- Les surcharges d'exploitation (Q). 

II.6.1.1. Plancher terrasse inaccessible (corps creux)  

TableauII.4.Charges du plancher corps creux terrasse inaccessible. 

Eléments Epaisseur (m) Poids. V (KN/m
3
) Poids.S (KN/m

2
) 

Protection en gravier 0.05 20 1 
Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12 

Forme de pente 0.1 20 2 
Isolation en liège 0.04 4 0.16 
Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Dalle en corps creux (16+4) cm 0.2 14 2.8 
G 6.28 
Q 1 
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FigureII.6.Détail de plancher corps creux. 

II.6.1.2. Plancher du RDC et les étages courants  (corps creux)  

Les planchers RDCet les étages courants sont en corps creux. La figureII.7montre en détail 

les différents matériaux constituant ces planchers. 

Tableau II.5.Charges du plancher corps creux RDC et EC. 

Eléments Epaisseur (m) Poids. V (KN/m
3
) Poids. S (KN/m

2
) 

Carrelage 0.02 20.00 0.40 

Mortier de pose 0.02 20.00 0.40 

Lit de sable 0.04 18.00 0.72 

Enduit en plâtre 0.02 10.00 0.20 

Cloison intérieur / / 0.90 

Dalle en corps creux (16+4) cm 0.20 14.00 2.80 

GRDC et EC 5.42 

QRDC   4 

Q1
er 

étage 2.5 

QEC 1.5 

 

II.6.1.3. Maçonnerie  

Tableau II.6.Charges permanentes de mur extérieur. 

Tableau II.7.Charges permanentes de mur intérieur. 

 

Désignation Epaisseur(cm) Poids volumique(KN/m
3
) Charge(KN/m

2
) 

Mortier de ciment 2 22 0.44 

Brique creuse 20 9 1.8 

Enduit de plâtre 2 10 0.2 

Gmurext 2.44 

Désignation Epaisseur(cm) Poids volumique(KN/m
3
) Charge(KN/m

2
) 

Enduit en ciment extérieur 2 20 0.4 

Brique creuse 10 9 0.9 

Enduit en ciment intérieur 2 14 0.28 

Gmurint 1.58 
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Figure II.7.Mur double cloison (gauche); Mur simple cloison (droite) 

II.6.2.Coffrage des poteaux  

On dimensionne le poteau le plus sollicitéen utilisant un calcul basé sur la descente des 

charges permanentes et des surcharges d’exploitation à l’état limite ultime de résistance(Nu = 

1.35G + 1.5Q).D’après l’article B 8.4.1 du CBA93, l’effort normal ultime Nu d’un poteau doit 

être au plus égal à la valeur suivante : 

𝐍𝐮 = 𝛂 [
𝐁𝐫 𝒇𝒄𝟐𝟖

𝟎. 𝟗𝛄𝐛
+ 𝐀

𝒇𝒆

𝛄𝐬
] 

Avec A : La section d'acier comprimé prise en compte dans le calcul. 

Br :La section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle un centimètre 

d'épaisseur sur toute sa périphérie. 

b  = 1.5. 

s  = 1.15 

𝛂 : Est un coefficient fonction de l'élancement mécanique   qui prend les valeurs : 

α =
0.85

1+0.2(
𝜆

35
)²

pour≤50 

α = 0.60 (
50


)²

pour   50 <≤70 

Si plus de la moitié des charges sont appliquées avant 90 jours, la valeur de α est divisée 

par 1.1. Si plus de la moitié des charges sont appliquées avant 28 jours, la valeur de α est 

divisée par 1.2 et 28cf est remplacée par cjf  

Selon les règles du BAEL91/99, l'effort normal ultime Nu doit être : 

Br ≥ (k β Nu) / ((θfbu/0.9) + (AS /B).fed)) 

 

 

Où 

Figure II.8.La section 

réduite de poteau. 
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Avec :        

Pourcentage minimal des armatures est de 0.8% en zone IIa : 

Zone IIa: As = 0.8%BAs/B = 0.8/100        As/B = 0.008. 

Br : La section réduite de poteau (en cm²) et Br =(a - 2cm) × (b - 2cm). 

Nu : L’effort normal ultime et  Nu=1.35G+1.5Q. 

B : Aire total de la section du poteau. 

AS : Section d’acier minimale. 

Le calcul se fait en compression centrée. On fixe l'élancement mécanique forfaitairement à  

 λ = 35 (pour que toutes les armatures participent à la résistance).ß = 1 + 0.2 x1 = 1.2 

fbu = 0.85 fc28/θγb;  fed= fe/ γs. 

fc28 : Résistance à la compression de béton fc28= 25 MPa. 

fe : Limite d’élasticité de l’acier utiliséfe = 400 MPa.Donc : fbc= 14.20MPa;fed =348MPa 

 : Est égale à 35 pour être toujours dans la compression centrée suivant le même article, 

d’où :    = 0.85 / (1+0.21)        = 0.708. 

Donc : Br ≥ ((1 x 1.2 x Nu.10
-3

) / (1 x (14.2 / 0.9) + (0.80 / 100) x 348)).10
4
 

Br ≥0.64 Nu (cm
2
). 

Loi de dégression des charges d’exploitation  est donnée par l’article 6 du DTR BC 2.2 
 

- Pour la toiture………………..………… Q0 

- Pour le dernier étage  ............................... Q1 

- Pour l’étage immédiatement inférieur ......0.9Q1 

- Pour l’étage immédiatement inférieur ......0.8Q1 

Et ainsi de suite en réduisant de 10% par étage jusqu’à 0.5 Q1 ,valeur conservée pour les 

autres étages inférieurs. 

Remarque : Pour avoir une meilleure résistance aux sollicitations sismiques, et pour faciliter 

la réalisation il est recommandé de donner aux poteaux d’angles et de rives, des sections 

comparables à celles des poteaux centraux. 
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1. Poteau central :  

 

FigureII.9.Poteau central. 

a. Calcul de la surface afférente de poteau central  

Saff=S1+S2+S3+S4= 22.03m
2
 

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivant : 

Tableau II.9.Choix des sections des poteaux centraux. 

Niveau 
Gcum 

(KN/m
2
) 

Qcum 

(KN/m
2
) 

Nu plancher 

(KN/m
2
) 

1.1Nu 

(KN) 
Br=0.64Nu 

√Br+2 

(cm) 

axb 

(cm
2
) 

E8 6.28 1 9.978 275.963 176.616 15.290 40x40 

E7 11.7 2.5 19.545 560.138 358.488 20.934 40x40 

E6 17.12 3.85 28.887 820.689 525.241 24.918 45x50 

E5 22.54 5.05 38.004 1083.18 693.235 28.329 45x50 

E4 27.96 6.1 46.896 1332.82 853.008 31.206 55x55 

E3 33.38 7 55.563 1585.82 1014.92 33.858 55x55 

E2 38.8 7.75 64.005 1824.56 1167.72 36.172 55x55 

E1 44.22 9.05 73.272 2087.11 1335.75 38.548 60x60 

RDC 49.64 11.075 83.627 2388.54 1528.67 41.098 60x60 

 Vérification des sections selon le RPA99/version2003  

D’après l’article 7.4.1.du RPA99/version2003, les dimensions de la section transversale des 

poteaux doivent satisfaire : Min (a,b) ≥ 25cm..........Cond1 

Min (a,b) ≥  he/20..........Cond2(en zone IIa) 

1/4  < a/b < 4.................Cond3 

a,b∶  Les dimensions de la section transversale du poteau. 

Et he: La hauteur libre de l’étage. 

Avec   he = L0 -ep 
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L0: La hauteur totale de l’étage. 

ep : L’épaisseur du plancher ep = (16+4) cm = 20 cm. 

TableauII.10.Vérification des sections du poteau selon le RPA. 

Etages 
B 

(cm
2
) 

Min (a,b) 

(cm) 
Cond1 

he 

(cm) 

𝐡𝐞

𝟐𝟎
 Cond2 

𝐚

𝐛
 Cond3 

RDC (60x60) 60 CV 388 19.4 CV 1 CV 

1
er

 étage (60x60) 60 CV 320 16 CV 1 CV 

2
ème

, 3
ème

 et 4
ème

 

étages 
(55x55) 55 CV 286 14.3 CV 1 CV 

5
ème 

et 6
ème

étages (45x50) 45 CV 286 14.3 CV 0.9 CV 

7
ème 

et 8
ème

 étages (40x40) 40 CV 286 14.30 CV 1 CV 

 Vérification au  flambement  

On doit vérifier que : λ ≤ 35. 

On a: λ = 
𝐿𝑓

𝑖
(l’élancement). 

Avec Lf= 0.7 l0      (Lflongueur de flambement et l0 c’est la hauteur de l’étage). 

i= √I/B     (rayon de giration de la section transversale). 

I=
a4

12
etB =  a2i =√

𝑎

12

4

𝑎2i =
a

√12
 

On aura donc : =
0.7 l0

𝑎

√12

=
0.7 l0√12

𝑎
 

Tableau II.11.Vérification au flambement. 

 

Etages 
B=(axb) 

(cm
2
) 

l0 

(cm) 

Lf= 0.7 l0 

(cm) 
i= √I/B λ = 

𝑳𝒇

𝒊
 λ ≤ 35 

RDC (60x60) 408 285.6 17.32 16.49 CV 

1
er

 étage (60x60) 340 238 17.32 13.74 CV 

2
ème

 ,3
ème

 et 4
ème

 

étages 
(55x55) 306 214.2 15.88 13.49 CV 

5
ème 

et 6
ème

étage (45x50) 306 214.2 14.43 14.84 CV 

7
ème 

et 8
ème

 étage (40x40) 306 214.2 11.55 18.55 CV 
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III.1.Introduction  

Dans toute structure on distingue deux types d’éléments, des éléments porteurs principaux 

qui contribuent aux contreventements directement et des éléments secondaires qui ne 

contribuent pas au contreventement directement.Pour les éléments secondaires leur étude est 

indépendante de l’action sismique (puisqu’ils ne contribuent pas directement à la reprise de 

ces efforts), mais ils sont considérés comme dépendant de la géométrie interne de la structure. 

III.2.Etude de l’acrotère  

L’acrotère est assimilé à une console encastrée au plancher terrasse. La section la plus 

dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement. Il est soumis à son poids propre (G) qui 

donne un effort normal NG et une charge d’exploitation horizontale non pondérée estimée à 1 

KN/ml (main courante), provoquant un moment de flexion. Donc le calcul s’effectue pour une 

bande de 1ml en flexion composée. 

III.2.1.Evaluation des charges appliquée sur l’acrotère  

 Surface de l’acrotère :S =  (
0.15×0.05

2
) + (0.09 × 0.15) + (0.6 × 0.15) = 0.1073 m² 

 Poids propre de l’acrotère :G =  ρb × S = 25 × 0.1073 = 2.68 KN/ml 

 Charge d'exploitation : Q= 1.00 KN/ml 

III.2.2.Vérification au séisme  

D’après le RPA99/version 2003 (Article 6.2.3)  

les forces horizontales de calcul Fpagissant sur  

les éléments non structuraux ancrés à la structure 

sont calculées suivant la formule : 

FP = 4 A CP WP. (FP 1.5 Q). 

Avec :

𝐅𝐩: Force horizontal pour les éléments secondaires des structures 

A: Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau(4.1 RPA99/version2003) suivant 

la zone sismique (zone IIa) et le groupe d’usage du bâtiment (groupe2).  𝐀 = 𝟎. 𝟏𝟓. 

𝐂𝐩: Facteur de force horizontal variant entre 0.3 et 0.8 tableau (6.1 RPA99/version2003) 

          Cp =0.8 (élément en console). 

5cm 

9cm 

H=60 cm 

15 

cm 

 

15c

m 

Figure III.1.Schéma de l’acrotère. 
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 𝐖𝐩 ∶ Poids propre de l
′acrotèreWp = 2.68 KN/ml.  

D’où :   𝐹𝑝 = 4 × 0.15 × 0.8 × 2.68 = 1.29 KN/ml. 

On a ∶ 𝐹𝑝 = 1.29 KN/ml < 1.5Q = 1.5 KN/ml……………..CV. 

 Charge permanente :    G =2.68 KN/ml. 

 Charge d'exploitation : Q = 1 KN/ml. 

III.2.3.Calcul des sollicitations  

Nu = 1.35 × G = 𝟑. 𝟔𝟐 𝐊𝐍/𝐦𝐥 

Mu = 1.5 × Q × H = 𝟎. 𝟗𝐊𝐍.𝐦/𝐦𝐥 

Nser = G =  𝟐. 𝟔𝟖 𝐊𝐍/𝐦𝐥 

Mser = Q × H = 𝟎. 𝟔 𝐊𝐍.𝐦/𝐦𝐥 

 

Figure III.2.Section de calcul d’acrotère 

III.2.4.Calcul des armatures longitudinales à L'ELU  

Le calcul se fait à la flexion composée pour la section b = 100 cm et d = 0.9h = 13.5 cm. 

a) Calcul de l’excentricité : 

L’excentricité est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d'une section. 

                      e =  
Mu

Nu
=
0.9

3.62
= 24.86 cm 

h

2
– c = 5.5cm   ˂  eu  , donc le centre de pression se trouve à l'extérieur de la section limitée par 

les armatures d'où la section est partiellement comprimée, donc le calcul ce fait à la flexion 

simple sous l'effet d'un moment fictif (M1) qui égale à : 

M1 = Mu + Nu (d −
h

2
) = 2.26 KN.m/ml 

b) Moment réduit (µu ) µu =
M1

bd2𝑓𝑏𝑐
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Avec :      𝑓𝑏𝑐 =
0.85𝑓𝑐28

θγb
= 14.20 MPaDonc :      µu = 0.009 

 Calcul de µl : 

On a :   𝑓𝑒𝐸400 

αl =
εbc

εbc + εse
 

Tel qu’à la flexion simple ou composée avec des armatures tendues le calcul se fait au 

pivot B donc :εbc = 3.5‰ 

Et d’autre parte on a :σs =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
= εseE     ⇒    εse =

𝑓𝑒

𝐸𝛾𝑠
=

400

200000×1.15
= 1.74 ‰   

D’où ∶  αl =
3.5

3.5 + 1.74
= 0.668donc ∶   µl = 0.8αl(1 − 0.4αl) = 0.392 

µu = 0.009 < µl 

La section est armée par  des armatures inferieures (tendus) 

As = βubd
𝑓𝑏𝑐
𝜎𝑠𝑡

 

Avec :    σst =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
= 348 MPaEt : µu = 0.009 ⇒ βu = 0.011 

D’où     As = 0.61 cm² 

En flexion composée les armatures réelles sont : 

A1 = As
′ = 0  

A2 = As −
Nu
σst

= 0.59 cm2 

c) Condition de non fragilité : (Art A.4.2.1) BAEL91/99 

Amin ≥ 0.23bd
𝑓𝑡28
𝑓𝑒

 

Avec 𝑓𝑡28 ∶ la résistance caractéristique de béton à la traction. 

𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06 × 𝑓𝑐28 = 2.1 MPa 

Donc :Amin ≥ 1.63 cm
2Donc on adopte As = 5T8 = 2.51 cm²/ml avec espacement de 20 cm. 

III.2.5.Vérification au cisaillement : (Art 5.1.1) BAEL91/99 

On doit vérifier l’équation suivante : τu ≤ τ̅u 

Telle que l’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable 

Donc :     τ̅u = Min (0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4MPa) = 2.5 MPaEt :   τu =

Vu

bd
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Vu: l’effort tranchant à l’ELU 

Vu = 1.5Q = 1.5 KN/ml 

Donc :   τu =
1.5×10

100×13.5
= 0.011 MPaD’où  τu ≤ τ̅u𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é 

Donc pas besoin d’armatures transversales. 

III.2.6.Vérification  de Contrainte d’adhérence  

On doit vérifier l’équation suivante : τsu ≤ τ̅su 

On a   τ̅su = Ψs̅̅ ̅ft28 

Ψs̅̅ ̅ ≥ 1.5   on prend    Ψs̅̅ ̅ = 1.5D’où     τ̅su = 1.5 × 2.1 = 3.15 MPa  

et on a                          τsu =
Vu

0.9d∑Ui
 

ƩUi ∶ la somme des périmétres des armatures tendues . 

Donc ƩUi = 5X8X3.14 = 125.6 mm 

D’où ∶   τu = 0.098 MPa < τ̅su 3.15 MPa  𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

III.2.7.Calcul des armatures de répartition  

D’après les vérifications à l’ELU les armatures de répartition ne sont pas nécessaires donc 

on prévoit des armatures de répartition ayant un rôle constructif. 

At ≥
As
4
=
2.51

4
= 0.63 cm² 

Donc on adopte A = 4T8 = 2.01 cm²/ml avec espacement de 25cm. 

III.2.8.Vérification des espacements des barres  

a) Armature principale : 

Sp = 20 cm ≤ Min(3h, 33 cm) = 33 cm      𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

avec h: hauteur de la section = 15 cm 

b) Armature transversal : 

Ss = 25 cm ≤ Min(4h, 45 cm) = 45 cm      𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

III.2.9.Vérification à l’ELS 

On doit vérifier les deux conditions suivantes : 

La contrainte dans le béton : σbc <𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  
 

La contrainte dans l’acier : σs <𝜎𝑠̅(Choisie en fonction de la fissuration). 
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A. Vérification des contraintes maximales dans le béton  

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  = 0.6x fc28 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅  = 0.6 x 25 =  15 MPa 

σbc : Contraintemaximale dans le béton comprimé. (σbc = KxY) 

Avec :
K=

Mser

I  

Position de l’axe neutre:Y= ŋ 
As+A′s

b
√  1 +

bdAs  +dA′s

7.5(As+A′s)²
 - 1 

Avec :ŋ = 15 (c’est le coefficient d’équivalence acier – béton). 

𝐴𝑠
′
= 0 

Y= 15 
2.51

100
√1 +

100x13.5x2.51

7.5x (2.51)2
 – 1 Y= 2.83cm. 

Calcul de Moment d’inertie I: 

I=
b

 3
 y

3
+ ŋ[As (d-y) 

2
 +𝐴𝑠

′
 (y-d’)

 2
] 

I=
100

3
(2.83)

 3
+ 15 [2.51 (13.5-2.83) 

2
]I = 5041.92cm

4
 

D’ou: K=
0.6∗10−3

5041.92∗10−8
= 11.90 MPa/m 

σbc= 11.90x0.0283= 0.34MPa 

Donc : σbc = 0.34MPa<𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15MPa……………… .. La condition est vérifiée.  

Le tableau suivant récapitule les résultats trouvés : 

Tableau III.1.Vérification de la contrainte de compression dans le béton de l’acrotère. 

B. Vérifications des contraintes maximales dans l’acier 

σs<σs̅̅ ̅   

𝜎𝑠̅ =  Min [
2

3
fe ; 110√ŋ𝑓𝑡28]Avec ∶ ŋ = 1.6 

fe=400MPa  

ft28=2.1MPa  

s = Min   [266.67MPa ; 201.63MPa] 

Mser 

(KN.m) 

As    

(cm
2
) 

Y 

(cm) 

I 

(cm
4
) 

K 

(MPa/m) 

bc
 

(MPa) 



bc
 

(MPa) 

Observation 

0.6 2.51 2.83 5041.92
 

11.90 0.34 15 C.V 
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s =201.63 MPa. 

( )s nK d y  
 

Tel que : n =15. 

σs = 15x11.90x (0.135-0.0283) 

σs=19.05 MPa. 

σs=19.05 MPa≤ s =201.63 MPa………………….La Condition est vérifiée.     

 
Figure III.3.Schéma de ferraillage de l’acrotère. 

III.3.Etude des escaliers  

III.3.1.Calcul des sollicitations  

A l'E.L.U: Pu=1.35 G + 1.5Q 

A l'E.L.S: Pser= G + Q 

Tableau III.3.Combinaison des charges de l’escalier. 

 G 

(KN/m
2
) 

Q 

(KN/m
2
) 

Pu(KN/m
2
) Pser(KN/m

2
) 

Palier 5.49 2.5 
11.16 7.99 

Volé 8.36 2.5 15.04 10.86 
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NB : On prend le cas le plus défavorable (1
er 

étage). 

III.3.2.A.L’ELU  

III.3.2.1.Schéma statique  

 

Figure III.8.Schéma statique de l’escalier  (ELU). 
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III.3.2.2.Calcul des efforts internes  

Diagramme des efforts internes  

Par l’utilisation de logiciel RDM6 on trouve  

a .L’effort tranchant  

 

Figure III.9.Diagramme deL’effort tranchant de l’escalier  (ELU). 

b.Moment fléchissant  

 

Figure III.10.Diagramme de moment fléchissant de l’escalier (ELU). 
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III.3.3.A L’ELS  

III.3.3.1.Schéma statique  

 

Figure III.11.Schéma statique de l’escalier (ELS) 

 

III.3.3.2.Calcul des efforts internes  

Diagramme des efforts internes  

Par l’utilisation de logiciel RDM6 on trouve  

a.Moment fléchissant  

 

Figure III.12.Diagramme de moment fléchissant de l’escalier à ELS. 
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Mu = 30.14 KN.m 

Mser = 21.73 KN.m 

Vu = 30.11 KN. 

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction à 

l’aide des coefficients réducteurs, pour les moments M max au niveau des appuis et en travée.  

Mu,travée = 0.75Mu = 22.61 KN.m 

Mu,appuit = 0.5Mu = 15.07 KN.m 

Mser,travée = 0.75Mser =  16.30 KN.m 

Mser,appuit = 0.5Mser = 10.87 KN.m 

III.3.4.Ferraillage  

III.3.4.1.Calcul du ferraillage à L’ELU  

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1ml. La fissuration est considérée 

comme peu nuisible. 

 

 

 

 

Figure III.13.La section du calcul de l’escalier 

Tableau III.4.Les données a utilisé. 

 

Béton 

ƒc28= 25 MPa γb= 1.5 MPafbc 20.14  c = 2 cm 

ƒt28= 2.1 MPa b = 100 cm h= 15 cm d=13.5 cm 

Acier FeE400 fe = 400MPa γs= 1.15 MPas 348  

 

b =100 cm 

h = 15 cm d = 13.5 cm 
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A. Calcul des armatures  

 En travée  

1) Armature longitudinale  

 

µbu=
Mut

b × d2× 𝑓𝑏𝑢
=

22.61x10−3

1x(0.135)2x14.20
 = 0.087         μbu= 0.087 

 lll  4.018.0   

5.3

5.3




s

l


       ;       1000*
200000

15.1

400


E

s
s


 74.1s

°
°°⁄  

668.0
5.374.1

5.3



l  

  392.0668.04.01668.08.0 l  

392.0091.0 
lubu                A’=0     section simplement armé. 

392.0091.0 bu             On utilise la méthode simplifié.  

Al=
Mu

ẞd s
 

ẞ = (1 - 0.4 α)    tel que:α = 1.25 (1 - √1 − 2µbu  ) =  1.25 (1-  √1 − 2(0.087) ) = 0.114                                

Donc :ẞ = 0.95 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

γs
= 348 MPa 

Al=
22.61∗106

0.95∗135∗348
  = 506.60 mm

2 

Al = 5.07 cm
2
 

On adopte : Al = 5T12 = 5.65 cm
2
, avec un espacement  de 20cm. 
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2) Armature de répartition  

At =
Al

4
= 
5.65

4
 = 1.41 cm

2
 

On adopte : At = 5T10 = 3.93 cm
2
, avec un espacement de  20cm. 

 Aux appuis  

 

1) Armature longitudinale  

 

µbu=
MuA

b × d2× 𝑓𝑏𝑢
=

15.07∗10−3

1∗(0.135)2∗14.20
 = 0.058        μbu=0.058 

392.0061.0 
lubu                A’=0     section simplement armé. 

392.0061.0 bu             On utilise la méthode simplifié.  

Al=
Mu

ẞd s
 

ẞ = (1 - 0.4 α)    tel que :α = 1.25 (1 - √1 − 2µbu  ) =  1.25 (1-  √1 − 2(0.058) ) = 0.075                         

Donc :ẞ = 0.97 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

γs
= 348 MPa 

Al=
15.07∗106

0.97∗135∗348
  = 330.70 mm

2 

Al = 3.31 cm
2
 

On adopte : Al =5T12 = 5.65 cm
2
, avec un espacement de  20cm. 

2) Armature de répartition  

At =
Al

4
= 
5.65

4
 =1.41 cm

2
 

On adopte : At = 5T10  = 3.93 cm
2
, avec un espacement de 20 cm. 
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B. Vérification  

1. Condition de non fragilité  

 Al ≥ Amin 

  At ≥ Amin 

fe

fdb
A t 28

min

...23.0
 263.1

400

)1.2(*)5.13(*100*23.0
cm

 

Al  = 5.65 cm
2>  Amin = 1.63 cm

2
……………C.V 

At  = 3.93 cm
2>Amin = 1.63 cm

2
…………….C.V 

2. Vérification des espacements des barres  

Armature principale  

Sp = 20cm ≤ Min(3h, 33 cm) = 33 cm  𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Armature transversal  

 

Ss = 20cm ≤ Min(4h, 45 cm) = 45 cm      𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

 

3. Vérification de l’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  

a. Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  

 

Influence sur le béton  

On doit avoir que : 

Vu max  < V̅u = 0.4 
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 b x a    (Art  A.5.1.3.21.BAEL91 /99) 

a =0.9 × d = (0.9) x (13.5) = 12.15cm  (longueur de l’appui). 

Vu max = 30.11 KN. 

V̅u = 0.4 ×
25

1.5
× 1 ×12.15× 10 =810 KN. 

Vu = 30.11 KN   <V̅u = 810 KN………………………….Condition vérifiée. 
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b. influence sur les armatures longitudinales inférieures  

On doit vérifier que :           

                              As ≥  
1.15

𝑓𝑒
⟦Vu +

MuA

0.9 × d
⟧. 

As  = 5.65cm
2 

Vu  = 30.11 KN 

MuA = 15.07 KN.m 

As = 5.65 cm
2>

1.15 × 10

400
⟦30.11 +

15.07

0.9 × 0.135
⟧  = 4.43 cm² 

As = 5T12 = 5.65 cm
2
……………………………Condition vérifiée. 

La condition est vérifiée, pas de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas 

nécessaires). 

4. Vérification de l’adhérence d’appui  

Il faut vérifier que : 𝜏𝑠𝑢 ≤ 𝜏𝑠̅𝑢=1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

KNVu 11.30max   




i

u
se

Ud

V

9.0

max



 

 : Somme des périmètres utiles des barres. 

mmnU i 40.18812*14.3*5    

MPa
Ud

V

i

u

se 32.1
40.188*135*9.0

10*11.30

9.0

3max







  

se  = 1.32 MPa< se

__

  = 3.15 MPa  …………………….…… La condition est vérifiée 

Donc pas de risque d’entraînement des barres. 

 iU
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III.3.4.2.Vérifications à ELS  

NB : Les fissurations étant peu nuisible, aucune vérification sur la contrainte d’acier n’est à 

effectuer (pas de limite sur la contrainte d’acier). 

Vérification des contraintes maximales dans le béton  

𝜎𝑏𝑐 < σ̅bc = 0.6  𝑓𝑐28=15 MPa 

 Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau III.5.Vérifications de la contrainte de compression dans le béton de l’escalier. 

 

Position 

 

𝐌𝐬𝐞𝐫 

KN.m 

 

 

𝐀𝐬 

(𝐜𝐦²) 

 

𝐘 

(𝐜𝐦) 

 

І 

(𝐜𝐦𝟒) 

 

𝛔𝐛𝐜 

(𝐌𝐏𝐚) 

 

Observation 

𝐓𝐫𝐚𝐯è𝐞 16.30 5.65 4.01 9782 6.68 CV 

𝐀𝐩𝐩𝐮𝐢 10.87 5.65 4.01 9782 4.46 CV 

 

Conclusion  

La section et le nombre d’armature choisie sont acceptables 

Tableau III.6.Les armatures de l’escalier obtenu. 

 

 

 

 

 As 

(cm
2
) 

Aadoptée 

(cm
2
) 

Amin 

(cm
2
) 

Choix Arépartition 

(cm
2
) 

Choix 

Appuis 3.31   5.65 1.63 5T12 3.93 5T10 

Travée 5.07   5.65 1.63 5T12 3.93 5T10 
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III.3.5.Vérification de la flèche  

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

(
ht
L
) ≥ (

1

16
) ⇒ (0.036 < 0.0625)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐧𝐨𝐧  𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

(
ht
L
) ≥ (

Mser,travée

10 M0,ser
) ⇒ (0.036 < 0.075)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐧𝐨𝐧   𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

(
As
b × d

) ≤ (
4.2

fe
)   ⇒  (0.00419 < 0.0105)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Avec : 

ht= 15cm ; b = 100 cm ; d = 13.5 cm ; L = 411 cm ; As = 5.65 cm
2
  

Mser, travée= 16.30 KN.m ; M0,ser  = 21.73 KN.m ;fe  =  400MPa 

Alors deux conditions ne sont  pas vérifiées, alors on va procéder au calcul  de la flèche. 

III.3.5.1.Calcul de la flèche  

Le calcul de la flèche se fait à l'aide des formules indiquées par le règlement CBA93, la flèche 

On doit vérifier cette égalité :          

∆F = 𝑓𝑣 − 𝑓𝑖 < 𝑓̅ =
L

500
 

𝑓̅ =  
411

500
  = 0.82 cm 

𝑓𝑖 =
Mser .L²

10.Ei𝐼𝑓𝑖
;  𝑓𝑣 =

Mser .L²

10.Ev𝐼𝑓𝑣
 

Avec : 

fi : La flèche sous charge de faible durée d'application.  

fv : La flèche sous charge de longue durée d'application. 

Ei : Module de déformation instantanée du béton.  

Ev: Module de déformation différée du béton.  

I0 : Moment d'inertie de la section totale homogène. 

Ifi,Ifv : Module d'élasticité fictif. 

Le moment d’inertie fictif : 

𝐼𝑓𝑖 =
1.1 × I0
1 + λiu
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𝐼𝑓𝑣 =
I0

1 + λvu
 

Coefficient : 

 𝜆𝑖 =
0.05𝑓𝑡28

𝜌[2+
3𝑏0
𝑏
]
;  𝜆𝑣 =

0.02𝑓𝑡28

𝜌[2+
3𝑏0
𝑏
]
 

 

𝜌 =
As

b×d
         ;     u = Max (1 −

1.75𝑓𝑡28

4𝜌𝜎𝑠  +𝑓𝑡28
  , 0 )          ;   σs =

Mser

As×d
 

 

Calcul du momentd’inertie𝐼0 : 

I0 =
bh3

12
+ 15 [As (

h

2
− d)

2

+ Aś (
h

2
− d́)

2

] 

Les modules de déformation : 

Ei = 11000√𝑓𝑐28
3 =  32164.2  MPa  ; Ev = 3700√𝑓𝑐28

3 =  10818.87MPa 

 

Tableau III.7.Vérification de la flèche de l’escalier. 

 

 

  

 

  

fi fv 

31176 0.00419 5.01 2.005 0.35 18319.96 34295.35 0.00250 0.0139 

 

∆F = 𝑓𝑣 − 𝑓i = 0.0139 – 0.00250 = 0.011 

∆F = 0.011 < 𝑓=̅ 0.82⇒Donc la condition de la flèche est vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

0I 
i V


fvI fiI
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 Schéma ferraillage d’escalier  

 

Figure III.14.Schéma de ferraillade d’escalier. 

III.4.Etude  de la poutre palière  

      La poutre palière c’est une  poutre de section rectangulaire est considérée encastrée à ses 

deux extrémités dans les poteaux. Cette poutre est sollicitée par un chargement uniforme du 

aux poids des volées. 

 Pré dimensionnement de la poutre palière  

Selon le BAEL 91, le critère de rigidité est : 

L

15
≤ h ≤

L

10
     ⇒      

330

15
≤ h ≤

330

10
      ⇒     22 cm ≤ h ≤ 33 cm 

0.3h ≤ b ≤ 0.8h     ⇒  9 cm ≤ b ≤ 24 cmOn adopte une poutre palière de ( 35x30)cm² 

 Vérification  

Le RPA99 préconise : 

h ≥ 30cm                      h = 35cm > 30𝑐𝑚………… . . CV 

b ≥ 20cm                      b = 30cm > 20𝑐𝑚………… . . 𝐶𝑉 

h

b
≤ 4                              1.16 < 4...................................CV 

Toutes les conditions sont vérifiées donc la poutre palière aura pour dimensions  

b x h = 35x30cm². 
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 Chargement de la poutre palière : La poutre palière est soumise à : 

- Son poids propres :               Gp = 25x0.3x0.35 = 2.625 KN/ml 

- Réaction du palier à ELU :    Rbu = 38.79KN/ml 

- Réaction du palier à ELS:     Rbs = 21.73 KN/ml. 

 Combinaisons des charges  

- A ELU qu = 1.35Gp + Rbu 

qu = 1.35(2.625) + (38.79) = 42.33 KN/ml 

- A ELS  qS = GP + Rbs 

qs = (2.625) + (27.94) = 30.57KN/ml 

 Calcul des sollicitations  

- A ELU M0 =
qul

2

8
= 

42.33∗(3.3)²

8
= 57.62 KN.m 

Tu =
qul

2
=  
42.33 ∗ 3.3

2
= 69.84 KN. 

- A ELS    M0 =
qsl

2

8
= 

30.57∗(3.3)²

8
= 41.61 KN.m 

Ts =
qsl

2
=  
30.57 ∗ 3.3

2
= 50.44 KN. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3.3m 

q (KN/ml) 

Figure III.15.Schéma statique de la poutre palière. 
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Tableau III.8.Les sollicitations de calcul de la poutre palière. 

 

                           ELU ELS 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 Calcul des armatures  

En appui  

𝜇 =
17.29 ∗ 106

14.20 ∗  300 ∗ 315²
= 0.041 < µl = 0.392( Acier FeE400) 

α = 1.25(1 − √1 − 2(0.041) = 0.053 

Z = 315[1 − 0.4(0.053)] =  308.32 mm 

As = 
17.29 ∗ 106

348 ∗ 308.32
= 161.14 mm2 

AS = 1.61 cm²On adopte 3T12 = 3.39cm². 

 M0(KN.m) T(KN) M
t
=0.85M0(KN.m) M

a
=0.3M0(KN.m) 

ELU 57.62 69.84 48.98 17.29 

ELS 41.61 50.44 35.37 12.48 

50.44 

   50.44 

M(KN.m) 

41.61 

X(m) 

12.48 

3.3m 

X(m) 

qs= 33.55KN/ml 

 

 

X(m) 

       30. 35.37 

12.48 

T(KN) 

57.62 

 

X(m) 

M(KN.m) 

M(KN.m) 

69.84 

17.29 

 

qu = 46.29KN/ml 

X(m) 

       30 
48.98 

17.29 

3.3m 

X(m) 

T(KN) 

69.84 

M(KN.m)          

Figure III.16.Moment fléchissant et de l’effort tranchant de la poutre palière. 
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En travée  

µ =
48.98 ∗ 106

14.20 ∗  300 ∗ 315²
= 0.116 < µl = 0.392( Acier FeE400) 

𝛼 = 1.25(1 − √1 − 2(0.116) = 0.155 

Z = 315[1 − 0.4(0.155)] =  295.47 mm 

As = 
48.98 ∗ 106

348 ∗ 295.32 
= 476.59 mm2 

AS = 4.77cm² On adopte 5T12 = 5.65cm². 

 Vérification à ELU  

 Vérification de la condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL91modifiés 99) 

Amin = 0.23. b. d.
𝑓𝑡28
𝑓𝑒

= 0.23.30.31.5.
2.1

400
= 1.14 cm 

- En appui :        As = 3.39cm² > Amin = 1.14cm² 

- En travée : As = 5.65cm² > Amin = 1.14cm² 

 Vérification de l’effort tranchant (BAEL, Art 

A.5.1.2) τu ≤ τu̅̅ ̅ = Min (0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4MPa) = 2.5MPa 

Tu = 69.84 KN   τu =
TU
bd 

=  
69.84 ∗ 103

300 ∗ 315
= 0.74 MPa < τu̅̅ ̅

= 2.5 MPa……… . . CV 

Donc il n’y a pas de risque de cisaillement,donc les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 

 Vérification de la contrainte l’adhérence et d’entrainement  

τser = 
TU

0.9 ∗ d ∗ ∑Ui
< τse = Ψs𝑓𝑡28 

s
 : Coefficient de seulement ( s

 = 1.5 acier Fe400  haute adhérence). 

 : Somme des périmètres utiles des barres  

∑Ui = n ∗ π ∗ ∅   ;  n : nombre des barres∑Ui = 5 ∗ 3.14 ∗ 12 = 188.4 mm 

τser = 
69.84 ∗ 103

0.9 ∗ 315 ∗ 188.4
= 1.31 MPa < τse = 1.5 ∗ 2.1 = 3.15 MPa……………CV 

        Donc pas de risque d’entrainement des barres 

 

 iU
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 Influence de l'effort tranchant au niveau des appuis :(Art : A.5.1.3.13. BAEL.91 

Version 99) 

Influence sur le béton  (Art : A.5.1.3.21. BAEL.91 Version 99) 

Tu max ≤ Tu̅̅ ̅ = 0.4
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

∗ b ∗ a         ;    a = 0.9d 

Tu̅̅ ̅ = 0.4
25

1.5
∗ 300 ∗ 283.5 = 567000N = 567KN 

Tu max = 69.84 KN < Tu̅̅ ̅ = 567KN………………CV 

 

Influence des aciers  

Au =
Tmax
σs

≤ Au appui 

Au =
69.84 ∗ 103

348
= 200.69 mm² = 2.01 cm² < Au appui = 3.39 cm²……… . CV 

 Calcul des armatures transversales  

St ≤ Min (0.9d ; 40cm) =  min ( 28.35 ; 40 cm ) =  28.38 cm On prend : St = 20 cm  

𝐴𝑡𝑓𝑒
𝑏0𝑆𝑡

 ≥ 0.4  

At ≥
0.4. b. St
𝑓𝑒

= 
0.4 ∗ 300 ∗ 200

400
= 60 mm2 = 0.6 cm² 

On  prend  des    8  pour les cadres et les étriers. (Un cadre et un étrier). 

 Vérification à ELS  

 Etat  limite de déformation (la flèche) :(Art B.6.5.2 de BAEL 91 modifier99) 

1) 
h

L 
≥
1

16
                                   2) 

h

L
>
1

10

Mtser 

M0ser
                               3) 

A

d ∗ b0
≤
4.2

𝑓𝑒
 

h

L 
=
35

330
= 0.106  >

1

16
= 0.0625………………CV 

h

L
= 0.106 >

1Mt

10M0
=  

1

10

35.37

41.61
= 0.085……… . CV  

A

d ∗ b0
= 

5.65

31.5 ∗ 30
= 0.006 <

4.2

400
= 0.0105……CV   

  Toutes les conditions sont vérifiées donc il n'est pas nécessaire de calculer la flèche. 
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Tableau III.9.Récapitulatif  de vérification de la contrainte à l’ELS. 

 
Mser 

(KN.m) 

As 

(cm²) 

Y 

(cm) 

I 

(cm
4
) 

K 

(N/mm
3
) 

𝝈𝒃𝒄  

(𝑴𝑷𝒂) 

𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 

(𝑴𝑷𝒂) 
OBS 

Travée 35.37 5.65 10.81 48911.59 0.072 7.82 15 CV 

Appuis 12.48 3.39 8.78 33017.05 0.038 3.32 15 CV 

 
Figure III.17.Schéma de ferraillage de la poutre palière 

III.6. Etude des planchers  

Les planchers de notre bâtiment sont en corps creux (16+4) associés à des poutrelles 

préfabriquées.Le plancher à corps creux est constitué de : 

 Nervures appelées poutrelles de section en T, elles assurent la fonction de portance;   la 

distance entre axes des poutrelles est de 65 cm. 

 Remplissage en corps creux; sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant 

phonique, sa hauteur est de 16 cm. 

 Une dalle de compression en béton de 4 cm d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage. 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.18.Plancher à corps creux. 

20 

65 

 

16 

 

 

      b0  

h
 =

 2
0

 

cm
 

b 

       h
0
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III.6.1.Dalle de compression  

Le ferraillage de la dalle de compression doit se faire par un quadrillage dans lequel les 

dimensions des mailles ne doivent pas dépasser : 

 33 cm :Dans le sens parallèle aux poutrelles. 

 20cm :Dans le sens perpendiculaire  aux poutrelles. 

En pratique (en Algérie on considère un maillage de 20cm) 

 Armatures perpendiculaires aux poutrelles  

 Si :L1 ≤ 50 cm, La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm
2
/ml doit 

être au moins           égale à :A┴nervures=  
200

𝑓𝑒
 

 Si : 50 ≤ L1 ≤ 80 cm,La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en 

cm
2
/ml doit être au moins       égale à :A┴nervures  1

14. :
e

L
avec L en cm

f
 Avec : un 

espacement :  St=20 cm 

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

A┴nervures : Diamètre perpendiculaire aux poutrelles, Fe = 400MPa 

(Fe: Limite élastique des aciers utilisées). ‘Quadrillage de treilles soudé (TLE 400). 

𝑨┴𝐧𝐞𝐫𝐯𝐮𝐫𝐞𝐬 = 𝟒 ×
𝟔𝟓

𝟒𝟎𝟎
= 𝟎. 𝟔𝟓cm

2
/ml 

A┴= 5Ø6  =1.41 cm 
2
Avec un espacement : St=20 cm. 

 Armatures parallèles aux poutrelles  

A//nervures= AT/2 =1.41/2=0.705 cm
2
 

A// =5Ø6=1.41cm
2
A//: diamètre parallèle aux poutrelles  

Pour le ferraillage de la  dalle de Compression,  On  adopte un treillis Soudés  dont  la 

dimension  des  Mailles est égale à  20cm suivant les deux sens (20x20). 

 

 

 

 

 

5Ø6/ml 

 

 20cm 

20cm 

Figure III.19. Treillis soudés (20x20) 

cm
2
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III.6.2. Calcul des poutrelles  

Les poutrelles sont des éléments préfabriqués, leur calcul est associé à celui d’une poutre 

continue semi encastrée aux poutres de rives.et leurs rôle dans le plancher est de transmettre 

les charges verticales appliquée sur ce dernier aux poutres principales.Le calcul se fait en 

deux étapes : 

 

 1
ère 

 étapes :Avant le coulage de la table de compression 

 2
ème 

 étapes :Après le coulage de la table de compression 

 Pré dimensionnement des poutrelles  

Les poutrelles sont des sections en T en béton armé servent à transmettre les charges réparties 

ou concentrées vers les poutres principales. 

       La disposition des poutrelles se fait selon deux critères : 

 Sont disposées parallèlement à la plus petite portée. 

 Si les poutres dans les deux sens sont égales alors on choisit le sens ou on a plus 

d’appuis (critère de continuité) car les appuis soulagent les moments en travée et  

diminuent la flèche.  

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.20.Les différentes dimensions du plancher. 

 L1 : La longueur de l’hourdis L1=65cm     

 L0 :La distance entre deux parements voisins de deux Poutrelles       

                L0  =65 – 12 =  53cm 

 L : La longueur de la plus  grande travée (L=4.7cm) 

 b0 : Largeur de la nervure (b0 =12cm) 

 h0 :Epaisseur de la dalle de compression (h0 =4cm) 

b:Largeur de la dalle de compression (b = 2b1 + b) 

b 

b1 b1 

b0 

L0 

d h 
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On a:h ≥
L

22.5
=

470

22.5
= 20cm 

On prend : h = 20cm. 

Pour b0 on a:    0.3 h ≤   b0   ≤ 0.7 h                   0.3× 20 ≤ b0 ≤   0.7× 20 

6cm  ≤  b0  ≤  14cm                   donc on a :   b0 = 12cm  

Calcul de largeur de la table  

b1=
b−𝑏0

2
 ≤ Min      

𝐿0

𝟐
 ;
𝐋

10
  

 b1≤ min (26.5 ; 47)       b1= 26.5cm 

 b =2b1+b0= 2(26.5) + 12 =65cm.    

1
ere 

étape : Avant coulage de la dalle de compression  

La poutrelle est considérée simplement appuyée sur deux appuis sur ses deux extrémités, elle 

doit supporter son poids propre, le poids du corps creux et la surcharge d’exploitation. 

Charges et surcharges 

 Charge permanente  

Poids propre de poutrelle : 

   Gp=0.04x0.12x2500= 12 KN/ml 

Poids de corps creux d'épaisseur : 

    GCC= 0.65x0.95 = 0.62KN/ml 

D’où :   G=0.62+0.12=0.74KN/ml 

 Charge d’exploitation  

Charge d'exploitation de la main d'oeuvre :  

Q = 1x0.65=0.65 KN/ml 

 Combinaison des charges  

 à L’ELU  

qu= 1.35G+1.5Q = (1.35x0.74)+(1.5x0.65)=1.97KN/ml 

 à L’ELS: 

qs= G+Q = 0.74+0.65=1.39KN/ml 

Calcul des efforts tranchants et  moments max en travée  

 à L’ELU : 

Mu=Mmax=
qu×l

2

8
=

1.97×4.72

8
= 5.44 KN.m 

qu=1.97KN/ml 
RA 

RB 

4.7m 

4.7m 

qs=1.39KN/ml 
RA 

RB 

Figure III.21.La nervure 

4cm 

20cm 

12cm 
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Tu=Tmax=
2

uq l
=
1.97×4.7

2
= 4.63 KN 

 à L’ELS: 

Mser=Mmax=
qs×l

2

8
=
1.39×4.72

8
= 3.84 KN.m 

Tser=Tmax= 
2

sq l
= 
1.39×4.7

2
= 3.27 KN

 

 La poutrelle travaille en flexion  simple 

      Les poutrelles n’étant pas exposées aux intempéries, le calcul se fait à L’ELU car la 

fissuration est considérées comme peut nuisible (FPP). 

d=0.9xh0=3.6cm ;  5.1bγ  ;Mu=5.44KN.m ;fbu=14.2 MPa ; b0=12cm ; Mser=3.84KN.m 

D'après l'organigramme de flexion simple on a : 

µbu =
Mu

b0d2𝑓𝑏𝑢
 

𝜇𝑏𝑢 = 2.46 

γ =
 𝟓.𝟒𝟒

𝟑.𝟖𝟒 
=1.41 

 4

2810 3440 49 3050lu cf    =   0.30 

0.30
lu

   

𝜇𝑏𝑢 > 𝜇𝑙𝑢         2.46 > 0.3 

La section est doublement armée (A
'  0) 

Donc les armatures comprimées sont nécessaires, à cause de la faible section du béton, ces 

armatures ne peuvent pas être placées, on prévoit alors des étaiements sous poutrelles 

destinées à supporter les charges et les sur charges avent le coulage du béton.  

2
éme 

étape : Après coulage de la dalle de compression  

Après le coulage de la dalle de compression la poutrelle étant solidaire avec la dalle, elle 

sera calculée comme une poutre en T de hauteur égale à l'épaisseur du plancher et reposant 

sur plusieurs appuis.Elle sera soumise aux charges suivantes : 

 Poids propre de plancher  

 Surcharges d'exploitation 
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 Charge et surcharge et  combinaison de charge  

:  (1,35 1,5 ) 

:  (g ) 

u

ser

ELU q g q

ELS q q

 


 
 

  Avec :     g=0.65G 

                  q=0.65Q 

Tableau III.10.Charge et surcharge et  La combinaison de charge. 

 
G 

(KN/m
2
) 

Q 

(KN/m
2
) 

g=0.65G 

(KN/m
2
) 

q=0.65Q 

(KN/m
2
) 

qu 

(KN/m
2
) 

qs 

(KN.m²) 

Terrasse inaccessible 6.28 1.00 4.08 0.65 6.48 4.73 

Étage  courant 5.42 1.50 3.52 0.97 6.21 4.49 

Etage service 5.42 2.5 3.52 1.63 7.20 5.15 

RDC 5.42 4 3.52 2.6 8.65 6.12 

On calcule le plancher le plus le défavorable et on généralisé le ferraillage pour les autres 

planchers des différents niveaux :Le cas le plus défavorable c'est le cas de RDC : qu=8.65 

KN/m
2
, Donc on prend :   G=5.42KN/m

2
 et Q=4KN/m

2
 

Calcul des sollicitations  

 Choix de la méthode de calcul  

 Pour le calcul des efforts internes dans les poutrelles sont considérés comme poutres 

continues sur plusieurs appuis, on utilise l'une des 02 méthodes simplifiées. 

 La méthode forfaitaire. 

 La méthode de Caquot. 

1) Méthode  forfaitaire 

 Principe de la méthode  forfaitaire  

Cette méthode consiste à évaluer les moments maximum sur appuis et en travées; fixés 

forfaitairement par  rapport à la valeur du moment isostatique M0 dans la travée. 

Cette méthode est applicable si les quatre  hypothèses suivantes  sont vérifiées :   

1- Q   2GOù   Q   5 KN/m². 

2- Les moments d'inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différents  

travées.   
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3- Le rapport de longueur entre deux portées successives doit vérifier : 

{
 
 

 
 0.8 

1n

n

L

L



 1.25

0.8 
1n

n

L

L
 1.25

 

4- Fissuration peu nuisible. 

 Remarque Si l’une des conditions n’est pas vérifiée la méthode forfaitaire n’est pas applicable 

donc on applique la méthode de Caquot.   

 L’application de la méthode  

1) Q =      4  2G =10.84 KN/m
2
Satisfaite. 

               Q =4   5 KN/m²Satisfaite.  

2)    Les moments d'inerties des sections transversales sont les mêmes dans les différents travées.    

3) 
𝐿𝑛

𝐿𝑛−1
=

4

3.95
= 1.01 → 0.8 < 1.01 < 1.25           Satisfaite. 

𝐿𝑛

𝐿𝑛+1
=

3.95

4
= 0.99 → 0.8 < 0.99 < 1.25        Satisfaite. 

4)   La fissuration est peu préjudiciable.                 Satisfaite. 

Les conditions sont toutes vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable. 

Principe de la méthode  forfaitaire  

          Cette méthode consiste à évaluer les moments maximum sur appuis et en travées; fixés 

forfaitairement par  rapport à la valeur du moment isostatique M0 dans la travée. 

M0 : La valeur maximale du moment de flexion dans la travée de comparaison ou 

moment isostatique. 

Mw, Me : Respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis de gauches et de 

droite pris en compte dans les calculs de la travée considérée. 

Mt : Le moment maximal dans la travée considérée.  

α : Le rapport des charges d’exploitation (Q) à la somme des charges permanente (G) et 

des charges d’exploitations (Q).α =
Q

G+Q
 

Les valeurs prise pour Mt, Mwet Me doivent vérifier les conditions suivantes : 

MT  ≥ Max [(1 + 0.3α )M0; 1.05 M0] −
Mw +Me

2
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Le moment maximal en travée est donné comme suit : 

  MT  ≥  
1 + 0.3α 

2
M0 dans une travée intermédiaire.  

  MT  ≥  
1.2 + 0.3α 

2
M0 dans une travée de rive. 

La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire ne doit pas être inférieur à : 

a) 0.6 M0 dans le cas d’une poutre à deux travées 

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

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

Type des poutrelles  

Notre ouvrage comporte 3 types des poutrelles.  

Type 01 : (Poutrelle à 6 travées) 

 

 

                     3.95m         4.00m         4.00m        4.10m      4.00m       4.35m                

Figure III.22.Schéma statique de poutrelle type 1. 

Calcul des moments 

 Moment sur appuis 

Appuis de rive : 𝑀𝐴 = −0.15 ×𝑀1 

𝑀𝐺 = −0.15 ×𝑀6 

  Appuis voisin de rive :               𝑀𝐵 = −0.5 × Max (𝑀1,𝑀2) 

𝑀𝐹 = −0.5 × Max(𝑀5, 𝑀6) 

Appuis intermédiaire :𝑀𝑐 = −0.4 × Max (𝑀2, 𝑀3) 

𝑀𝐷 = −0.4 × Max(𝑀3, 𝑀4) 

𝑀𝐸 = −0.4 × Max (𝑀4,𝑀5) 

2 2 2 2

1 1 2 2
u1 ser1 u2 ser2M           M          M           M

8 8 8 8

u ser u serq l q l q l q l   
   

 

 Moments en travées 

α =
Q

G + Q
=  

4

5.42 + 4
= 0.42 

  

3,60

m 

  

3,6

0m 
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 Moment calculé :  
0

0

(1 0.3 )
max

1.052

w e
t

MM M
M

M

 
   

 
 

 Moment minimal réglementaire :  
0

0

1.2 0.3
    travée de rive         

2

1 0.3
      travée intermédiaire

2

t

M

M

M





 
  

  
 

  

 

A L’ELU Mu1=16.87 KN.m ; Mu2=Mu3=Mu5=17.3 KN.m;Mu4=18.18 KN.m;Mu6=20.46KN.m 

 

Travée 01  

mKNM t .41.13≥  

mKNM t .18.1187.16
2

326.1
≥   

Travée 02  

mKNM t .69.11
2

92.665.8
-3.17126.1≥ 


  

mKNM t .74.93.17
2

126.1
≥   

Travée 03 

mKNM t .83.12
2

27.792.6
-3.17.1261≥ 


  

mKNM t .74.93.17
2

126.1
≥   

Travée 04  

mKNM t .20.13
2

27.727.7
-18.18.1261≥ 


  

mKNM t .23.1018.18
2

126.1
≥   

 

Travée 05  

mKNM t .73.10
2

23.1027.7
-3.17.1261≥ 


  

mKNM t .74.93.17
2

126.1
≥   
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Travée 06  

mKNM t .38.16
2

07.323.10
-46.20.1261≥ 


  

mKNM t .56.1346.20
2

326.1
≥   

 

 

A l’ELS Mser1=11.94 KN.m     ; Mser2= Mser3=Mser5=12.24 KN.m ; Mser4=12.68KN.m 

Mser6=14.48KN.m 

 

 Travée 01  

mKNM t .49.9≥  

mKNM t .92.794.11
2

326.1
≥   

 

Travée 02  

mKNM t .27.8
2

90.412.6
-24.12126.1≥ 


  

mKNM t .89.624.12
2

126.1
≥   

Travée 03 

mKNM t .76.8
2

14.590.4
-24.12.1261≥ 


  

mKNM t .89.624.12
2

126.1
≥   

Travée 04  

mKNM t .34.9
2

14.514.5
-86.12.1261≥ 


  

mKNM t .24.786.12
2

126.1
≥   

Travée 05  

mKNM t .59.7
2

24.714.5
-24.12.1261≥ 


  

mKNM t .89.624.12
2

126.1
≥   
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Travée 06  

mKNM t .60.11
2

17.224.7
-48.14.1261≥ 


  

mKNM t .60.948.14
2

326.1
≥ 

 
Tableau III.11.Moments aux appuis (type 01) 

Moment 

(KN.m) 

MA MB MC MD ME MF MG 

ELU -2.51 -8.65 -6.92 -7.27 -7.27 -10.23 -3.07 

ELS -1.79 -6.12 -4.90 -5.14 -5.14 -7.24 -2.17 

 

Tableau III.12.Moments en travées (type 01) 

Moment (KN.m) M1 M2 M3 M4 M5 M6 

 

ELU 

Mt 13.41 11.69 12.83 13.20 10.73 16.38 

Mtmin 11.18 9.74 9.74 10.23 9.74 13.65 

ELS Mt 9.49 8.27 8.76 9.34 7.59 11.60 

Mtmin 7.92 6.98 6.89 7.24 6.89 9.60 

 

 Calcul des efforts tranchants : (Ch. 3 §III.4) BAEL91/99 

a = L 
1

1 + √
𝑀𝑒+𝑀𝑇

𝑀𝑤+𝑀𝑇

 

𝑏 = L 
1

1 + √
𝑀𝑤+𝑀𝑇

𝑀𝑒+𝑀𝑇

 

𝑉𝑤 = −2 
𝑀𝑤 +𝑀𝑡

𝑎
          𝑒𝑡    𝑉𝑒 = 2  

𝑀𝑒 +𝑀𝑡

𝑏
 

Tableau III.13.Récapitulatif des efforts  tranchants à L’ELU de l’hourdis (type01). 

 a (m) b (m) Vw (KN) Ve (KN) 

Travée 1 1.80 2.16 -15.23 18.11 

Travée 2 2.05 1.95 -17.94 15.94 

Travée 3 1.99 2.01 -16.74 16.93 

Travée 4 2.05 2.05 -17.08 17.08 

Travée 5 1.92 2.08 -17.72 19.20 

Travée 6 2.36 1.98 -19.66 16.80 
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Tableau III.14.Récapitulatif des efforts  tranchants à L’ELS de l’hourdis (type01) 

 a (m) b (m) Vw (kN) Ve (kN) 

Travée 1 1.80 2.16 -10.79 13 

Travée 2 2.05 1.95 -12.69 12.09 

Travée 3 1.99 2.01 -11.85 11.97 

Travée 4 2.05 2.05 -12.08 12.08 

Travée 5 1.92 2.08 -12.53 13.59 

Travée 6 2.36 1.98 -14.27 11.89 

 

Type 02 : (Poutrelle à 2 travées) 

q 

Figure III.28.Schéma statique de poutr 

 

Figure III.23.Schéma statique de poutrelle type 2. 

Mu1=Mu2=17.30 KN.m     ;      Mser1=Mser2=12.24KN.m 

 Moment sur appuis 

Appuis de rive :MA = Mc = −0.15 × M1 

Appuis intermédiaire  : Mc = −0.6 × max(M1, M2) 

 

Tableau. III.15.Moments aux appuis (type 02) 

Moment (KN.m) MA MB MC 

ELU -2.6 -10.38 -2.6 

ELS -1.84 -7.34 -1.84 

4 Tableau. III.16.Moments en travées (type 02) 

Moment (KN.m) M1 M2 

 

ELU 

Mt 13.41 11.69 

Mtmin 11.18 9.74 

ELS 
Mt 9.49 8.27 

Mtmin 7.92 6.98 

 

 

 

 4m 4m 
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Tableau III.17.Récapitulatif des efforts  tranchants à L’ELU de l’hourdis (type02) 

 a (m) b (m) Vw (KN) Ve (KN) 

Travée 1 1.78 2.22 -15.8 19.68 

Travée 2 2.22 1.78 -19.68 15.8 

Tableau III.18.Récapitulatif des efforts  tranchants à L’ELS de l’hourdis (type02). 

 a (m) b (m) Vw (kN) Ve (kN) 

Travée 1 1.78 2.22 -11.19 13.93 

Travée 2 2.22 1.78 -13.93 11.19 

 

Type 03 :(Poutrelle à 1 travée)  

 

 

Figure III.24.Schéma statique de poutrelle type 3. 

A L’ELU  

 Le moment en travée Mu =
qu×l²

8
=
8.65(4)2

8
= 17.3 KN.m 

 L’effort tranchant     RA = RB = 
qu×l

2
=
8.65×4

2
= 17.3 KN 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 4m 

B  A 
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Diagramme des efforts internes  

Par l’utilisation de logiciel RDM6 on trouve : 

 

 

 

 

Figure III.25.Diagramme des efforts tranchants de la poutrelle type 3 à L’ELU 

 

Figure III.26.Diagramme des moments fléchissant de la poutrelle type 3 à L’ELU 

A L’ELS  

 Le moment en travée Mser =
qs×l ²

8
=
6.12(4)2

8
= 12.24 KN.m 

 L’effort tranchant RA = RB = 
qs×l

2
=
6.12×4

2
= 12.24 KN 



Etude des éléments secondaires Chapitre III 

 

 

 

58 

Diagramme des efforts internes : Par l’utilisation de logiciel RDM6 on trouve : 

 

Figure III.27.Diagramme des efforts tranchants de la poutrelle type 3 à L’ELS 

 

 

Figure III.28.Diagramme des moments fléchissant de la poutrelle type 3  à L’ELS. 

III.6.3.Ferraillage  

Le calcul se fait à ELU en flexion simple, pour la poutrelle la plus sollicitée. 

a) Calcul de ferraillage à L’ELU 

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable. 
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 A L’ELU 

Mt = 14.71 KN.m 

Ma = 5.19 KN.m 

Vmax = 17.30 KN 

 A L’ELS  

Mt = 10.40 KN.m 

Ma  = 3.67 KN.m 

Vmax = 12.24 KN 

a.1) Calcul des armatures longitudinales  

 En travée  

           Le calcul des armatures s’effectue comme une poutre de section en T, en considérant le 

moment en travée max :Mt max = 14.71 KN.m  

b =65cm, b0 =12cm, h =20cm, h0=4cmd =0.9h =18cm 

 Moment de référence 

bbcTu ZFM 
 

mKNmMNZFM

m
h

dZ

MNfhbF

Avec

bbcTu

b

bubc

.2.59.0592.0

16.0
2

04.0
18.0

2

37.020.1404.065.0

:
0

0























 

mKNmKNMTu .71.14.2.59  L'axe neutre dans la table, une seule partie de la table est 

comprimée, et comme le béton tendu n'intervient pas dans les calculs, la section en T sera 

calculée comme une section rectangulaire de dimensions  (b*h), b =65cm et h=20cm 

Calcul du moment réduit 

049.0
2.1418.065.0

1071.14
2

3

2











bu

bc

t

bu
fdb

M





 

µ𝑏𝑢 = 0.049 < µ𝑙= 0.392(Pas d’armatures comprimées    A’=0) 

Calcul de   βu  

  063.021125.1    

97.040.01    
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Armatures longitudinales 

2

2

5max

42.2
103481897.0

1071.14
cm

d

M
A

s

t

S 









Donc : on adopte 3T12= 3.39 cm

2

 

Tableau III.19.Les armatures longitudinales choisie(en travée) 

 Aux appuis 

 

        Le  béton tendu se trouve dans la partie supérieure, donc le ferraillage se fait en flexion 

simple à l’état limite ultime pour une section rectangulaire (b×h) = (12×20) cm2. 

Calcul le  moment réduit  

094.0
2.1418.012.0

1019.5
2

3

2

0











bu

bc

bu
fdb

Ma





 

Calcul de   βu  

  12.021125.1    

95.040.01    

Armatures longitudinales 

2

2

5max

87.0
103481895.0

1019.5
cm

d

M
A

s

a

S 









Donc : on adopte2T12= 2.26 cm

2

 

Tableau III.20.Les armatures longitudinales choisie (aux appuis) 

III.6.4.Calcul des armatures transversales  

a) Le diamètre minimal des armatures transversales  

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par (BAEL91/99 Art. A.7.2.12) 

∅𝑡 ≤ Min {
b0

10
;
h

35
; ∅l} = 5.71 mmOn prend Øt = 8 mm. 

 

Type M
t
u (max) (KN.m μbu A’s(cm

2
) Acal(cm

2
) Choix As adopté(cm

2
) 

Résultats 14.71 0.049 0 2.42 3T12 3.39 

Type M
a

u (max) (KN.m) μbu A’s(cm
2
) Acal(cm

2
) Choix As adopté(cm

2
) 

Résultats 5.19 0.094 0 0.87 2T12 2.26 

mKNM a .19.5
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b) La section d’armatures transversales  

On choisira un cadre de Ø8, donc At = 2T8 = 1.01 cm
2
 

c) L’espacement entre les cadres (BAEL91/99.Art. A.5.1.22) 

St1 ≤ Min {0.9.d; 40 cm} = 16.2 cmOn prend: St=20 cm 

III.6.5.Vérification à l’ELU  

1. Vérification de la condition de non fragilité  

 Aux appuis  

 

 

 

 En travée  

 

 

 

2. Vérification au cisaillement (BAEL91/99 .Art .A.5.1.1)  

 

 

 

 

 

 

3. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement  

 

 

 

228

min 26.0
400

1.2181223.023.0
cm

f

fdb
A

e

t 







CVcmAcmA s ...........26.226.0 22

min  

228

min 41.1
400

1.2186523.023.0
cm

f

fdb
A

e

t 







CVcmAcmA s .............62.441.1 22

min  

KNVu 30.17max 

MPa
db

Vu

u 80.0
180120

1030.17 3

0










MPaMPaMPa
f

Min
b

c

u 33.35;33.3
2.0 28 













CVMPaMPau .............33.380.0   

i

u
u

Ud

V




9.0

max

mmnU I 04.1131214.33  
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 La longueur de scellement 

         Elle correspond à la longueur d’acier adhérent un béton, nécessaire pour que l’effort de 

traction ou de compression demandé à la barre puisse être mobilisée. 

Ls = (
ϕ

4
) × (

𝑓𝑒

τsu
) 

Avec: 

τsu: Contrainte limite d
′adherence. 

τsu = 0.6 × ψs
2 × 𝑓𝑡𝑗 

ψs
2 ∶ Coefficient de scellement des barres egale a 1,5 en  général pour les aciers H. A.  

τsu = 0.6 × (1.5)² × 2.1 = 2.83 MPa 

Ls = (
ϕ

4
) × (

𝑓𝑒

τsu
) = (

1

4
) × (

400

2.83
) = 35.33 cm 

Ls = 35.33 cm > La = 30cm (la largueur de la poutre). 

On utilisera donc un ancrage courbe (crochet à 45°). 

Les règles de BAEL91/99 (Art. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée mesurée 

hors crochet est au moins égale à 0.4.Ls pour les aciers HA.  

Lc = 0.4xLs = 14.33 cm ⇒On peut  utiliser l’ancrage courbe (crochet à 45°). 

 

 

 

 

 

 

MPa
Ud

V

i

u

u 94.0
04.1131809.0

1030.17

9.0

3
max 









MPaf tsse 15.31.25.128 

MPaMPa seu 15.394.0   

Lc=14.13 cm 

θ= 45° 

      Figure III.29.L’ancrage des barres  
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III.6.7.Vérification à l’ELS  

Les fissurations étant peu nuisible, aucune vérification sur la contrainte d’acier n’est à 

effectuer (pas de limite sur la contrainte d’acier). 

Vérification des contraintes maximales dans le béton  

𝜎𝑏𝑐 < σ̅bc = 0.6  𝑓𝑐28=15 MPa 

σbc : Contrainte maximale dans le béton comprimé. (σbc = KxY) 

Avec :K=
Mser

I
 

  Position de l’axe neutre 

Y= ŋ 
As+A′s

b
√1 +

bdAs  +dA′s

7.5(As+A′s)²
 - 1    

 Calcul de Moment d’inertie I 

  I=
b

3
 y

3
+ ŋ [As (d-y) 

2
 +𝐴𝑠

′
 (y-d’)

 2
]     

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau. III.21.Vérifications de la contrainte de compression dans le béton. 

Position 𝐌𝐬𝐞𝐫(KN.m) 𝐀𝐬(𝐜𝐦²) 𝐘(𝐜𝐦) І(𝐜𝐦𝟒) 𝛔𝐛𝐜(𝐌𝐏𝐚) Obs 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 10.40 3.39 4.58 11239.46 4.24 C.V 

𝐀𝐩𝐩𝐮𝐢 3.67 2.26 3.84 8023.97 1.76 C.V 

III.6.8.Vérification de la flèche  

D'après les règles BAEL91/99, nous montrons qu'il n'est pas nécessaire de calculer la 

flèche d'une poutre ou d'une poutrelle si cette dernière est associée à un hourdis et si toutes les 

inégalités suivantes sont vérifiées : 

(
ht
L
) ≥ (

1

16
) ⇒ (0.07 > 0.0625)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

(
ht
L
) ≥ (

Mser,travée

10 M0,ser
) ⇒ (0.07 < 0.063)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

(
As
b × d

) ≤ (
4.2

fe
)   ⇒  (0.0028 < 0.0105)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Avecht= 20 cm ; b = 65 cm ; d = 18 cm ; L = 400 cm ; As = 3.39 cm
2
  

Mser, travée= 10.40 KN.m ; M0,ser  = 3.67 KN.m ;fe  =  400MPa 
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Figure III.32.Schéma de ferraillage des poutrelles. 

 
Figure III.30.Schéma de ferraillage de la dalle de compression. 
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III.7.Etude de la dalle machine  

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

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

qu’à son poids, en tenant compte de la variation des efforts de la machine par rapport à la 

dalle. Elle est composée de : 

- Le moteur(machine) 

- Dalle supportant lamachine 

- Cabined’ascenseur. 

 

Figure III.31.Schéma d’un ascenseur mécanique. 

III.7.1.Etude de la dalle machine d’ascenseur  

L’ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes D’après la norme 

(NFP82-201), la charge nominale qui transmet le système de levage avec la cabine chargé au 

moyenne de 9 personnes est 60 KN. 

III.7.1.1.Pré dimensionnement de la dalle  

Nous avons deux conditions à vérifier : 

a) Résistance à la flexion : 

Pour une dalle plein repose sur quatre appuis on a : 

Lx
50

≤ e ≤
Lx
40
     ⇒    

190

50
≤ e ≤

190

40
     ⇒  3.80 cm ≤ e ≤ 4.75 cm 
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                          Figure III.32.Schéma de la dalle machine de l’ascenseur. 

b) Condition de l’E.N.A  

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

doit être  ≥ 25 𝑐𝑚. 

Donc on opte pour une dalle machine d’épaisseur e = 25 cm. 

III.7.1.2.Evaluation des charges et surcharges  

a) Charges permanentes : 

Le poids de la machine =  60 KN  

Le poids de la dalle + Revêtement =  0.25 × 25 + 0.05 × 22 = 7.35 KN/m²  

b) Surcharges permanentes : 

On prend comme charge d’exploitation sur la dalle machine: Q = 1 KN/m² 

c) Combinaison de charge : 

Tableau III.22.Combinaison des charges appliquée sur la dalle machine 

Combinaison Charge surfacique(KN/m
2
) Charge ponctuelle(KN) 

ELU 11.42 81 

ELS 8.35 60 

III.7.1.3.Calcul des sollicitations  

a) Calcul des moments sous charge uniformément répartie  

Calcul de 𝜶 : 

𝛼 =
Lx
Ly
=
1.90

2.15
= 0.88     ⇒    0.4  <  𝛼 < 1  ⇒ 𝑙𝑎 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣𝑎𝑖𝑙 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑒𝑢𝑥 𝑠𝑒𝑛𝑠 

On a :𝑀𝑥 = µ𝑥𝑞𝐿𝑥
2  

𝑀𝑦 = µ𝑦𝑀𝑥 
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Tel qu’à l’ELU : 

µ𝑥,𝑢 = 0.0476  ⇒       Mx,1 = 0.0476 × 11.42 × 1.90² = 1.96 KN.m   

µ𝑦′𝑢 = 0.7438  ⇒      My,1 = 0.7438 × 1.96 = 1.46 KN.m   

Et à l’ELS : 

µ𝑥,𝑠𝑒𝑟 = 0.0546  ⇒      Mx,1 = 0.0546 × 8.35 × 1.90² = 1.65 KN.m   

µ𝑦′𝑠𝑒𝑟 = 0.8216 ⇒       My,1 = 0.8216 × 1.65 = 1.36 KN.m   

b) Calcul des moments sous charge localisée   

L’étude des dalles portant sur quatre cotés et soumises à des charges localisées qui s’exerçant 

sur une surface réduite U×V est entreprise à partir des abaques de PIGEAUD en plaçant la 

charge au centre. 

 
Figure III.33.Diffusion de charges localisée dans le feuillet moyen. 

Avec: 

e : Epaisseur du revêtement (5cm) 

h0 :Epaisseur de la dalle (25cm) 

Les abaques donnent les moments par mètre linéaire au centre :  

𝑀𝑥,2 = 𝑃(𝑀1 + 𝜈𝑀2) 

𝑀𝑦,2 = 𝑃(𝑀2 + 𝜈𝑀1) 

Avec : 

𝜈 ∶ Coefficient de poisson  

𝜈 = 0 à 𝑙′𝐸𝐿𝑈 

𝜈 = 0.2 à l′ELS 

Et :(M1; M2) sont des coefficients déterminés à partir des rapports (
U

Lx
)  et (

V

Ly
) 
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Tel que :𝑈 = 𝑈0 + 2𝑒 + ℎ0 = 100 + 2 × 5 + 25 = 135 𝑐𝑚 

𝑉 = 𝑉0 + 2𝑒 + ℎ0 = 100 + 2 × 5 + 25 = 135 𝑐𝑚 

A partir des abaques on a :
𝑈

𝐿𝑥
=

1.35

1.90
= 0.71  

𝑉

𝐿𝑦
=
1.35

2.15
= 0.63  

On prend le tableau pour 𝜶 = 0.9  et par itération on trouve : (CALCUL DES OUVRAGES  

EN BETON ARME M BELAZOUGUI)  

𝑀1 = 0.0755 

𝑀2 = 0.0605 

Donc  à l’ELU : 

𝑀𝑥,2 = 𝑃(𝑀1 + 𝜈𝑀2) = 81 × 0.0755 = 6.12 𝐾𝑁.𝑚  

𝑀𝑦,2 = 𝑃(𝑀2 + 𝜈𝑀1) = 81 × 0.0605 = 4.90 𝐾𝑁.𝑚 

Et à l’ELS : 

𝑀𝑥,2 = 𝑃(𝑀1 + 𝜈𝑀2) = 60 × (0.0755 + 0.2 × 0.0605) = 5.26 𝐾𝑁.𝑚  

𝑀𝑦,2 = 𝑃(𝑀2 + 𝜈𝑀1) = 60 × (0.0605 + 0.2 × 0.0755) = 4.54 𝐾𝑁.𝑚 

c) Superposition des moments  

 A l’ELU : 

𝑀𝑥 = 𝑀𝑥,1 +𝑀𝑥,2 = 8.08 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦,1 +𝑀𝑦,2 = 6.36 𝐾𝑁.𝑚 

 A l’ELS : 

𝑀𝑥 = 𝑀𝑥,1 +𝑀𝑥,2 = 6.91 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦,1 +𝑀𝑦,2 = 5.90 𝐾𝑁.𝑚² 

A Cause de la continuité de la dalle les moments en travée et en appuis sont : 

 Dans le sens de la petite portée : 

En travée ∶  Mtx = 0.85Mx 

En appuis de rive ∶  Max = −0.5Mx 

 Dans le sens de la grande portée : 

En travée ∶  Mty = 0.85My 

En appuis de rive ∶ May = − 0.5Mx 
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Tableau III.23.Récapitulatif des moments de la dalle machine 

 
petite portée grande portée 

𝑴𝒙 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒕𝒙 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒂𝒙 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒚 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒕𝒚 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒂𝒚 (𝑲𝑵.𝒎) 

ELU 8.08 6.87 - 4.04 6.36 5.41 - 4.04 

ELS 6.91 5.87 - 3.46 5.90 5.02 - 3.46 

III.7.1.4.Etude de la dalle  

a) Calcul de ferraillage à l’ELU  

Le calcul du ferraillage se fait en flexion simple pour 1 mètre linéaire avec : 

b =1.00 m ; h =0.25 m ; d = 0.9h=0.225 m ; d’=C’=2.5 cm. 

 Moments ultime réduit : 

µ𝑈 =
𝑀𝑢

𝑏𝑑²𝑓𝑏𝑐
 

 Section d'armature : 

𝐴𝑠 = 𝛽𝑢𝑏𝑑
𝑓𝑏𝑐
𝜎𝑠

 

 Condition de non fragilité  

D’après l’article B.7.4 BAEL91/99, la section minimale pour les dalles dans le sens xx 

est : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 𝜌0𝑏ℎ
(3 −

𝐿𝑥

𝐿𝑦
)

2
 

Et dans le sens Y-Y est : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 𝜌0𝑏ℎ 

Avec 𝜌0 = 0.0008 pour 𝑓𝑒𝐸400 

Les résultats obtenus sont résumé dans le tableau suivant : 

Tableau III.24.Récapitulatif des sections d’armature de la dalle machine. 

Position 𝑴𝒖 µ𝑼 µ𝒍 = 𝟎. 𝟑𝟗𝟐 Bu As 𝑨𝒎𝒊𝒏 Choix 𝑨𝒔adopté 

S
en

s 
X

X
 

Travée 6.87 0.007 SSA 0.007 0.72 1.59 5T10 3.93 

Appuis -4.04 0.004 SSA 0.004 0.41 1.59 5T10 3.93 

S
en

s 
Y

Y
 

Travée 5.41 0.005 SSA 0.005 0.51 1.50 5T10 3.93 

Appuis -4.04 0.004 SSA 0.004 0.41 1.50 5T10 3.93 
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b) Vérification à l’ELU  

 Vérification de la contrainte tangentielle  

Les efforts tranchants sont maximums au voisinage de la charge ; et on a U = V 

Donc : 

Au milieu de U on a : 

𝑉𝑢 =
𝑃𝑢

(2𝑈 + 𝑉)
=

81

2 × 1.35 + 1.35
= 20 𝐾𝑁 

Au milieu de V on a : 

𝑉𝑢 =
𝑃𝑢
3𝑈

=
81

3 × 1.35
= 20 𝐾𝑁 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢
𝑏𝑑

=
20 × 103

1000 × 225
= 0.088 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅ = 𝑀𝑖𝑛 (0.20
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 ; 5 𝑀𝑃𝑎) = 3.33 𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 0.088 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅ = 3.33 𝑀𝑃𝑎…………………𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é 

 Vérification au poinçonnement  

La condition de non poinçonnement est vérifiée si : 

𝑞𝑢 ≤
0.045 × µ𝑐 × ℎ × 𝑓𝑐28


𝑏

 

Avec : 

qu : Charge de calcul à l’ELU 

µ𝑐 : Péimètre du contour  

h : Épaisseur de la dalle 

µ𝑐 = 2(𝑈 + 𝑉) = 2(135 + 135) = 5.40 𝑚 

𝑞𝑢 ≤
0.045 × 5.40 × 0.25 × 25 × 103

1.5
= 1012.5 𝐾𝑁 

𝑞𝑢 = 1012.5𝐾𝑁 < 1417.5 𝐾𝑁…………𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

c) Vérification de l’écartement minimal des barres  

D’après l’article A-8.2.42 BAEL91/99, l’écartement des armatures d’une même nappe 

soumise à un chargement concentré doit être égal à la : 

Direction la plus sollicitée : St ≤ min (2h; 25cm) 

Direction perpendiculaire : St ≤ min (3h;33cm) 
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Armatures supérieures : St =20 cm ≤ min (2h;25cm)= 25cm. 

Armatures inférieures : St = 20 cm ≤min (3h;33cm)= 33cm. 

d) Vérification de l’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  

 Vérification des armatures longitudinales : 

As ≥ 
1.15

𝑓𝑒
(𝑉𝑢 +

𝑀𝑢

0.9𝑑
) 

As = 3.39 𝑐𝑚² >
1.15

400
(20 +

4.04

0.9 × 0.225
) × 10 = 1.15 𝑐𝑚2……… . 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

 Vérification de la contraint de compression : 

Vu ≤ 0.4𝑏0(0.9d)
𝑓𝑐28
𝛾𝑏

 

Vu = 20 KN < 0.4 × 100 × 0.9 × 22.5 ×
25

1.5
× 10−1 = 1350 𝐾𝑁…… . . 𝐂𝐕 

e) Vérification à l’ELS  

Il faut faire la vérification de la condition suivante : 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑀𝑠𝑒𝑟𝑦

𝐼
≤ 𝜎𝑏𝑐 

Pour les aciers aucune vérification n’est nécessaire parce que la fissuration est peut 

préjudiciable (pas de limite sur la contrainte d’acier). 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

               Tableau III.25.Récapitulatif des vérifications à l’ELS de la dalle machine. 

Position 𝑴𝒔𝒆𝒓(KN) Y (cm) 𝑰 (𝒄𝒎𝟒) 𝝈𝒃𝒄(MPa) 𝝈̅𝒃𝒄(MPa) OBS 

S
en

s 

X
-X

 Travée 5.87 4.59 22132.70 1.22 21 C.V 

Appuis - 3.46 4.59 22132.70 0.72 21 C.V 

S
en

s 

Y
-Y

 Travée 5.02 4.59 22132.70 1.04 21 C.V 

Appuis -3.46 4.59 22132.70 0.72 21 C.V 

f) Vérification de la flèche  

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

vérifiées :(Art B.6.5.1 BAEL91/99) 

(
ℎ𝑡
𝐿
) ≥ (

1

16
) ⇒  (0.13 > 0.0625)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞  

(
ℎ𝑡
𝐿
) ≥ (

𝑀ser

10 𝑀ser0
) ⇒ (0.13 > 0.085)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 
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(
𝐴𝑠
𝑏 × 𝑑

) ≤ (
4.2

𝑓𝑒
)   ⇒  (0.0017 < 0.0105)  ⇒ 𝐂𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Avec : 

ht= 25cm ; b=100 cm ; d=22.5 cm ; L = 1.90m ; As = 3.93 cm
2
  

Mser = 5.87 KN.m ; Mser0= 6.91 KN.m ; fe = 400MPa 

Les trois conditions sont vérifiées, donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 

NB : On prévoit des chaises entre les deux nappes d’armature pour garder l’espacement entre 

les nappes, soit 1T10/m². 

 

 

 

Figure III.34.Schéma de ferraillage de la dalle machine d’ascenseur. 
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IV.1. Introduction  

La structure en question est sujette à l’action du séisme. Les secousses telluriques 

engendrent dans les constructions des accélérations qui peuvent être d’un ordre de grandeur 

de telle sorte à influer négativement sur la stabilité de celle-ci. Il en résulte des efforts 

importants pouvant s’exercer suivant des directions quelconques. 

Notre structure se trouvant dans une zone sismique, une étude dynamique s’impose dans 

le but de limiter dans la mesure du possible, les dégâts sur éléments structuraux et éviter 

l’effondrement de la structure. 

IV.2. Objectifs de l’étude dynamique  

L’objectif initial de l’étude dynamique d’une structure est la détermination de ses 

caractéristiques dynamiques propres. Ceci est obtenu en considérant son comportement en 

vibration libre non-amortie. Cela nous permet de calculer les efforts et les déplacements 

maximums lors d’un séisme.  

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

complexe et demande un calcul très fastidieux voire impossible. C’est pour cette raison qu’on 

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

problème pour pouvoir l’analyser. 

IV.3.Classification de l’ouvrage selon le RPA99/2003  

IV.3.1.Zone sismique  

Le territoire national est divisé en cinq zones de séismicité croissante. Notre structure est 

implantée dans la wilaya de Bouira qui est classée comme une zone de moyenne sismicité 

(zone IIa). 

IV.3.2.Importance de l’ouvrage (catégorie)  

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

importance. Notre structure est un bâtiment est classée dans le groupe d’usage 2. 

IV.4.Présentation des différentes méthodes de calcul  

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

 Par la méthode statique équivalente. 

 Par la méthode d’analyse modale spectrale. 

 Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

IV.4.1.La méthode statique équivalente  

a) Principe de la méthode  

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par 
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un système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de 

l’action sismique. 

b) Conditions d’application  

La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les structures qui satisfont aux 

conditions de régularité en plan et en élévation avec une hauteur au plus égale à 65 m en zone 

IIa. 

IV.4.2.La méthode modale spectrale  

a) Principe de la méthode  

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

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

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

b) Conditions d’application  

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, 

dans les cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise.  

IV.4.3.La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes  

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 

accélérogrammes réels.Cette méthode repose sur la détermination des lois de comportement et 

la méthode d’interprétation des résultats. Elle s’applique au cas par cas pour les structures 

stratégiques (exemple : centrales nucléaires). 

IV.5.Choix de la méthode de calcul  

Dans notre structure la méthode statique équivalente est applicable mais pour des raisons 

de simplicité des calculs et comme nous avons besoin de l’effort tranchant à la base de la 

méthode modale spectral donc on fait les calculs par la méthode d’analyse modale spectrale. 

IV.6.Modélisation de la structure  

Une structure est composée de membrures flexibles reliées par des nœuds et supportée par 

une fondation rigide. Cette définition implique que le modèle choisi n’est qu’une idéalisation 

mathématique de la structure réelle. L’étude de la réponse dynamique d’une structure (période 

et mode propre) nécessite le choix d’un modèle dynamique adéquat traduisant le plus 

concrètement possible la nature du système réel, en tenant compte le plus correctement 

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

Le modèle dynamique que nous avons adopté pour le calcul de notre ouvrage est une 
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console verticale encastrée à sa base. Les masses seront considérées concentrées au niveau du 

centre de gravité de chaque niveau et qui travaille en trois(3) DDL deux translation suivant (x, 

y) et une rotation suivant (z). 

IV.7.Méthode dynamique modale spectrale  

IV.7.1. Spectre de réponse du calcul  

Selon le RPA99/version2003 l’action sismique est représentée par le spectre du calcul 

suivant : 

 
IV.7.2.Détermination des paramètres du spectre de réponse  

1. Classification du  site    

Selon le rapport du sol, l’ouvrage classé sur le site ferme catégorie S3. 

Et on a T1=0.15s et T2=0.50s (D’après tableau 4.7 RPA99/2003) 

2. Facteur de correction d’amortissement η  

Le facteur de correction d’amortissement donné par la formule suivante :    

𝜂 = √
7

(2 + 𝜉)
 

Où ξ(%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type 

de structure et de l’importance des remplissages, dans notre cas d’après le tableau (4.2)  

RPA99/version2003 donc : ξ(%) = 8.5 %. 

Alors : 816.0
5.82

7



  

3. Estimation de la période fondamentale  

D’après l’article 4.2.4 du RPA99/version2003, la formule empirique égale : 

T=CT hN
3/4

 

Avec  CT : Coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et 

donnée par le tableau (4.6 du RPA99/version2003)CT = 0.05. 

hN : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N)
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hN= 28.9 m.     D’où : 4

3

)9.28(05.0T = 0.623 sec. 

     Dans le cas ou  la structure est contreventée par des voiles en béton armé, on peut 

également utiliser la formule suivante:   
0,09

N
h

T
D

  

D : Est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction du calcul. 

a)  Sens longitudinale :Dx = 24.40 m.                  

b)  Sens transversale :Dy = 16.16 m. 

Dans notre cas (structure mixte), la période fondamentale correspond à la plus petite valeur 

obtenue par les formules 4-6 et 4-7 du RPA99/ version2003, Donc :    







 


D

h
hCMinT n

NT

09.043
 

Pour le sens longitudinal : 

Tx = Min (0.623sec, 0.527sec).Donc :    Tx = 0.527sec. 

Pour le sens transversal : 

Ty = Min (0.623sec,0.645sec)  Donc :   Ty = 0.623 sec. 

 On a : T2 = 0.50 sec.  

4. Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen : D 

 

T2 : Période caractéristique dépendant du site.  

         T1 =   0.15 sec 

         T2 =   0.50  sec……….…… (Tableau  4.7 du  RPA99/ version2003). 

T2 = 0.50 sec<Tx< 3.0 sec      donc : Dx= 2.5η (
𝑇2

𝑇
)2/3  

T2 = 0.50 sec <Ty< 3.0 sec       donc: Dy= 2.5η (
𝑇2

𝑇
)2/3 

D’où: Dx= 2.5 × 0.816 ×
3

2

527.0

50.0








Dx=1.970 

Dy = 2.5 × 0.816 ×
3

2

623.0

50.0








Dy =1.762 
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5. Coefficient d’accélération de zone « A »  

Il est donné par le tableau (4.1 du RPA99/version2003) suivant la zone sismique et le 

groupe d'usage du bâtiment. Pour la zone IIa et groupe d’usage 2A = 0.15. 

6. Coefficient de comportement global de la structure R 

La valeur de coefficient de comportement globale de la structure est donnée par le tableau 

(4.3) RPA99/version2003 en fonction du système de contreventement de la structure, on 

suppose que notre structure est contreventée par des voiles porteurs et après l’étude de la 

structure on fait la vérification de la part des efforts verticaux repris par les voiles,  

Donc R = 3.5.   

7. Facteur de qualité Q  

Le facteur de qualité de la structure est en fonction de : 

 Conditions minimal sur les files de contreventement.  

 La redondance et la géométrie des éléments qui la constituent. 

 La régularité en plan et en élévation. 

 La qualité du contrôle et l’exécution de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule suivante : 

𝑄 = 1 + ∑ 𝑃𝑞

6

1

 

Pq : Est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité(q) est satisfait ou non sa valeur est 

donnée au tableau (4.4 RPA99/ version2003). 

a. Conditions minimal sur les files de contreventement : 

D’après le RPA99/version2003, chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux 

au moins trois travées dont le rapport des portées est  < 1.5 

Sens longitudinal : (6 travées) 

4.4/4 = 1.1 <  1.5 

4/4= 1< 1.5             Critère observé pq = 0         

Sens transversal : (4 travées) 

4.25/3.30 = 1.29<  1.5 

3.30/3.90 = 0.85<1.5            Critère observé pq = 0 

3.90/4.70 = 0.83<  1.5 

b.Redondance en plan : 

       Chaque étage devra avoir en plan au moins (4) files de portiques ; ces files de 
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contreventement devront être disposées symétriquement autant que possible avec un rapport 

entre valeur maximale et minimale d’espacement ne dépassant  pas 1.5.   

Sens longitudinal : (7files)Lmax/Lmin =4.40 /4= 1.1 < 1.5           Critèreobservé pq = 0 

Sens transversal : (5 files)Lmax/Lmin = 4.70/3.30 = 1.42 <1.5      Critère observé pq = 0 

c. La régularité en plan et en élévation : 

c.1.Régularité en plan :D’après l’article 3.5.a du RPA99/version2003 :  

On calcule :0.25 <  Lx/Ly = 1.5< 4.............CVDonc : on a une régularité en plan. 

c.2.Régularité en élévation :D’après l’article 3.5.b du RPA99/version2003, la structure est 

classée régulièrement en élévation, donc : pq = 0 

d. Contrôle de la qualité des matériaux :On suppose que les matériaux utilisés dans notre 

bâtiment ne sont pas contrôlés donc :pq = 0.05. 

e. Contrôle de la qualité d’exécution :On considère que ce critère est non observé : pq =  0.1 

Tableau IV.1.Pénalités en fonction de critère de qualité. 

Critère Pq (S. long) 
Observé N/Observé 

1. Condition minimale sur les files decontreventement 0 / 

2. Redondance en plan 0 / 

3. Régularité en plan 0 / 

4. Régularité en élévation 0 / 

5. Contrôle de la qualité des matériaux / 0.05 

6. Contrôle de la qualité d’exécution / 0.1 

Q (totale) 1.15 

 

Figure IV.1.Vue en 3D de la structure. 
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8. Poids total de la structure W :  Pour  chaque niveau « i » on aura : Wi = Wgi+ 0.2WQi 

 : Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

et donné par le tableau  4-5  du RPA99/version2003 ( = 0.20) 

Wgi : Poids dû  aux charges permanentes. 

WQi : Poids dû  aux charges d’exploitations. 

Tableau IV.2.Les valeurs obtenues. 

A Dx Dy Q R T(S) W(KN) 

0.15 1.970 1.762 1.15 3.5 0.632 47214.97 

 

IV.8.Caractéristiquesgéométriquesdesvoiles  

  Les voiles doivent respecter un certain nombre des dispositions constructives 

imposées par RPA99/version 2003.  

 

Figure IV.2.Disposition des voiles. 

IV.9.Caractéristiques géométriques et massique de la structure  

A. Détermination des masses et centre de masse par étages  

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

élément de la structure (acrotère, poteaux, poutres, plancher, escalier, voiles, balcons, 

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

XG  = 




i

ii

M

XM
            et               YG  = 





i

ii

M

YM
 

Avec Mi : La masse de l’élément i. 

Xi, Yi : Coordonnées du CDG de l’élément i par rapport au repère global. 

V’1 

V1 

V1 
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Tableau IV.3.Centre de masse et inertie des niveaux. 

 Position de centre de masse 
Position de centre de 

torsion 
excentricité 

Plancher Masse(t) XCM (m) YCM(m) XCR(m) YCR(m) e x(m) e y(m) 

RDC 629.5601 13.588 8.59 13.435 8.78 0.153 -0.19 

E1 545.0792 13.528 9.053 13.652 8.831 -0.124 0.222 

E2 516.3972 13.524 9.105 13.737 9.03 -0.213 0.075 

E3 534.5955 13.532 9.118 13.785 9.235 -0.253 -0.117 

E4 527.6399 13.53 9.131 13.802 9.424 -0.272 -0.293 

E5 520.5322 13.528 9.128 13.799 9.595 -0.271 -0.467 

E6 520.347 13.528 9.125 13.786 9.751 -0.258 -0.626 

E7 523.9892 13.549 9.169 13.773 9.895 -0.224 -0.726 

E8 494.8023 13.395 9.261 13.763 10.017 -0.368 -0.756 

(XCR, YCR) : Coordonnées de centre de torsion (ou de rigidité). 

ex: excentricité théorique suivent x. 

ey: excentricité théorique suivent y. 

 Excentricité accidentelle : 

L’excentricité accidentelle est donnée par la formule suivante : 0.05
acc

e L  

L  : La plus grande dimension de bâtiment 

Sens X-X : eacc x = 0.05 x 24.40= 1.22 m. 

Sens Y-Y : eacc y = 0.05 x 16.16 =0.81 m. 

Donc :   ex = Max (eacc x ; eacc y) = Max (1.22 ; 0.81) = 1.22m. 

Wt = 47214.97 KN. 

 Nombre des  modes à considérer  

Solon le RPA 99 / version 2003 (Art 4.3.4) pour les structures représentées par des 

modèles plans dans deux directions orthogonales, le nombre de modes de vibration à 

retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit être tel que: 

 La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au 

moins de la masse totale de la structure. 

 Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5%de la masse totale 

de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.  

 Le minimum de modes à retenir est de trois (03)dans chaque direction considérée. 
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IV.10.Présentationdes résultats de la méthode dynamique spectrale  

 Mode des vibrations et taux de participation des masses  

        Après l’analyse automatique par le logiciel ETABS 9.7.4, on a tiré les résultats qui sont 

illustrés dans le tableau suivant : 

Tableau IV.4.Périodes, modes et facteurs de participation massique. 

Modes Période (S) UX UY ∑UX ∑UY Nature 

1 0.785 70.714 0.002 70.714 0.002 Translation X-X 

2 0.648 0.028 71.590 70.742 71.592 Translation Y-Y 

3 0.589 0.550 2.119 71.293 73.710 Torsion 

4 0.198 17.084 0.000 88.377 73.710  

5 0.178 0.000 14.089 88.377 87.799  

6 0.163 0.005 0.417 88.382 88.216  

7 0.107 0.861 0.000 89.243 88.216  

8 0.102 0.000 0.609 89.243 88.825  

9 0.091 0.146 0.000 89.389 88.825  

10 0.086 5.323 0.002 94.712 88.827  

11 0.079 0.007 5.249 94.719 94.075  

 Modes des vibrations obtenus  

1. Premier  mode de vibration : « Translation suivant X » 

 

Figure IV.3.1
er

 Mode de translation suivant le sens X-X de periode T = 0.785sec. 
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2. Deuxième mode de vibration : « Translation suivant Y » 

 

Figure IV.4.2
ème 

Mode de translation suivant le sens Y-Y de periode T = 0.648 sec. 

3. Troisième mode de vibration : « Rotation suivant Z » 

 

Figure IV.5.3
ème 

Mode de rotation autoure de l’axe Z de periode T = 0.589 sec. 

D’après les résultats du tableau, on constate que : 

Tdyn : La période obtenue par ETABS (Tdyn = 0.785sec) 

T : La période fondamentale calculée par les méthodes empiriques (TRPA = 0.623 sec)  

 La période fondamentale Tdyn = 0.785 sec 

 La période donnée par ETABS ne doit pas dépasser celle estimée à partir de la 

formuleempirique de plus de 30%, Tdyn< 1.3TRPA 

Tdyn=0.785 sec   <1.3 (0.623) = 0.801 sec…………….Condition vérifiée. 

 Le premier et deuxième mode sont des modes de translation suivante les sens (X-X) et 

(Y-Y) successivement. 

 Le troisième mode c’est un mode de torsion de faible participation massique (mode 

parasite) par ce que la participation massique est inférieure à 5%. 

 La somme des masses modales effectives atteindre 90% de la masse totale de la 

structure dans le huitième mode donc le nombre de mode à considérer est 11 modes. 
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IV.11.L’effort tranchant modal à la base  

Tableau IV.5.L’effort tranchant modal et les moments à la base (ETABS). 

Spectre F1(KN) F2(KN) F3(KN) M1(KN. m) M2(KN. m) M3(KN. m) 

EX 3311.02 97.12 0 2025.061 67097.007 30366.845 

EY 97.12 3734.71 0 76413.785 1966.304 49413.274 

Vx, dy= 3312.44 KN et Vy, dy= 3735.97 KN 

IV.12.Vérification des exigences de RPA99/version2003  

1. Vérification de la force sismique : D’après l’article 4.3.6 du RPA99/version2003, la 

résultante des forces sismiques à la base obtenue par la méthode de l’analyse modale F 

ne doit pas être inférieure à 80٪de la résultante des forces sismique déterminée par la 

méthode statique équivalente V. SiVt<0.8V, il faudra augmenter tous les paramètres 

de la réponse (forces, déplacements, moments,...) dans le rapport r = 0.8V/Vt 

2. Détermination de l’effort sismique à la base de la structure par la méthode 

statique équivalente :  

La force sismique totale (V) appliquée à la  base de la structure est donnée selon le 

RPA99/version2003 par la formule suivante :  

 

 

Donc :Vx= 47214.97
5.3

15.1970.115.0







R

WQDA x Vx,stat=3960.59KN. 

Vy= 47214.97
5.3

15.1761.115.0y







R

WQDA
Vy,stat =  3541.73 KN. 

Tableau IV.6.Vérification de la force sismique (statique et dynamique). 

 Vstatique (KN) Vdynamique(KN) 0.8 Vstatique 0.8Vstat< Vdyn 

Sens X-X 3960.59 3312.44 3168.47 CV 

Sens Y-Y 3541.73 3735.97 2833.38 CV 

La résultante des forces sismiques à la base Vtobtenue par la méthode dynamique   modale 

spectrale est supérieure  à 80 % de celle obtenue par la méthode statique équivalente.  

3. Justification du système de contreventement  

Pour le choix du système de contreventement, selon les définitions données par le RPA99 

/version 2003.On doit calculer le pourcentage des charges verticales et charges horizontales 

reprisent  par les portiques et les voiles, comme présente les tableaux ci-dessous : 

 

W
R

ADQ
V 



Étude sismique Chapitre IV 

 

 

 

84 

Tableau IV.7.Reprise des charges horizontales par les voiles et les portiques. 

NIVEAU 
VOILE PORTIQUE VOILE(%) PORTIQUE(%) 

F1 F2 F1 F2 F1 F2 F1 F2 

Base 2383.47 2835.02 407.78 542.62 45.67 54.33 42.91 57.09 

Tableau IV.8.Reprise des charges verticales par les voiles et les portiques. 

NIVEAU 
VOILE PORTIQUE VOILE(%) PORTIQUE(%) 

F3 F3 F3 F3 

Base 16921.6 30967.41 35.34 64.66 

Avec   F3 : Lachargeverticalerepriseparl’élément. 

F1 :La charge horizontale suivant X. 

F2 :La charge horizontale suivant Y.  

D'après les résultats on remarque que les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations 

dues aux charges verticales, on considère que la sollicitation horizontale est reprise  

uniquement par les voiles ce qui nous conduit à avoir un système de contreventement 

constitué par des voiles porteurs en béton armé selon le RPA99/version 2003. Donc un 

coefficient de comportement de R=3.5 

 

Figure IV.6.Spectre de réponse. 

IV.13.Distribution des forces sismique selon la hauteur 

D’après l’article 4.2.5.du RPA99/version2003, la résultante des forces sismiques à la base 

V doit être distribuée sur la hauteur de la structure selon les formules suivantes : 

V = Ft + ∑ Fi 

La force concentrée Ft au sommet de la structure permet de tenir compte de l’influence des 

modes supérieurs de vibration. Elle doit être déterminée par la formule : Ft = 0.07* T*V où T 

est la période fondamentale de la structure (en secondes). La valeur de Ft ne dépassera en 

aucun cas 0.25 V et sera prise égale à 0 quand T est plus petit ou égale à 0.7 secondes.La 

partie restante de V soit (V – Ft) doit être distribuée sur la hauteur de la structure suivant la 

formule : 
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 


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
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jj
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hW

WhFV
F
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 Sens X-XVx = 3312.44 KN, Ft=183.44 KN. 

Tableau IV.9.La distribution de la résultante des forces sismique selon la hauteur sens X-X 

Niveau W(KN) hi(m) W*hi ∑ W*hi (V - Ft) Fi(KN) 

RDC 6175.98 4.08 25198.0171 766236.249 3154.81 103.747 

E1 5347.23 7.48 39997.2576 766236.249 3154.81 164.680 

E2 5065.86 10.54 53394.1278 766236.249 3154.81 219.839 

E3 5244.38 13.6 71323.5932 766236.249 3154.81 293.659 

E4 5176.15 16.66 86234.616 766236.249 3154.81 355.052 

E5 5106.42 19.72 100698.62 766236.249 3154.81 414.605 

E6 5104.60 22.78 116282.881 766236.249 3154.81 478.769 

E7 5140.33 25.84 132826.232 766236.249 3154.81 546.883 

E8 4854.01 28.9 140280.905 766236.249 3154.81 577.576 

V = Ft+ ∑Fi = 183.44 + 3154.81=3312.44 KN 
 Sens Y-Y Vy= 3735.97 KN, Ft=206.71KN. 

Tableau IV.10.La distribution de la résultante des forces sismique selon la hauteur sens Y-Y. 

Niveau W(KN) hi(m) W*hi ∑ W*hi (V - Ft) Fi(KN) 

RDC 

 

 

 

6175.98 4.08 25198.0171 766236.249 3555.07 116.910 

E1 5347.23 7.48 39997.2576 766236.249 3555.07 185.573 

E2 5065.86 10.54 53394.1278 766236.249 3555.07 247.730 

E3 5244.38 13.6 71323.5932 766236.249 3555.07 330.917 

E4 5176.15 16.66 86234.616 766236.249 3555.07 400.099 

E5 5106.42 19.72 100698.62 766236.249 3555.07 467.207 

E6 5104.60 22.78 116282.881 766236.249 3555.07 539.512 

E7 5140.33 25.84 132826.232 766236.249 3555.07 616.268 

E8 4854.01 28.9 140280.905 766236.249 3555.07 650.855 

V = Ft+ ∑Fi =206.71 + 3555.07 = 3735.97 KN.  

IV.14.Vérification des déplacements  inter-étage  

L’une des vérifications préconise par l’RPA99/version2003, concernant les déplacements 

latéraux inter-étages. En effet, selon l’article (5.10) du l’RPA99/version2003, l’inégalité ci-

dessous doit nécessairement être vérifiée : 

𝛥𝑘 = 𝛿𝑘 − 𝛿𝑘−1 < 𝛥𝑘 𝑎𝑑𝑚 = 1% ℎé𝑡𝑎𝑔𝑒 

Avec    𝛿𝑘 = 𝑅𝛿𝑒𝑘 

Et         δek ∶   Déplacement dû aux forces sismiques. 

R ∶  Coefficient de comportement. 
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Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants : 

Tableau IV.11.Le  déplacement inter-étage dans le sens X-X (Sens longitudinal). 

Niv δek(m) R δk(m)  Δk (x) h0 (m) Δkadm Observation 

E8 0.0202 3.5 0.071 0.063 0.005 3.06 0.0306 C.V 

E7 0.0179 3.5 0.063 0.054 0.009 3.06 0.0306 C.V 

E6 0.0154 3.5 0.054 0.045 0.009 3.06 0.0306 C.V 

E5 0.0128 3.5 0.045 0.036 0.009 306 0.0306 C.V 

E4 0.0102 3.5 0.036 0.027 0.009 3.06 0.0306 C.V 

E3 0.0076 3.5 0.027 0.018 0.009 3.06 0.0306 C.V 

E2 0.0051 3.5 0.018 0.011 0.007 3.06 0.0306 C.V 

E1 0.003 3.5 0.011 0.004 0.007 3.4 0.034 C.V 

RDC 0.0011 3.5 0.004 0 0.004 4.08 0.0408 C.V 

Tableau IV.12.Le  déplacement inter-étage dans le sens Y-Y (Sens transversal). 

Niv δek(m) R δk(m)  Δk (x) h0 (m) Δkadm Observation 

E8 0.0151 3.5 0.05285 0.0476 0.005 3.06 0.0306 C.V 

E7 0.0136 3.5 0.0476 0.042 0.006 3.06 0.0306 C.V 

E6 0.012 3.5 0.042 0.0357 0.006 3.06 0.0306 C.V 

E5 0.0102 3.5 0.0357 0.02905 0.007 3.06 0.0306 C.V 

E4 0.0083 3.5 0.02905 0.02205 0.007 3.06 0.0306 C.V 

E3 0.0063 3.5 0.02205 0.0154 0.007 3.06 0.0306 C.V 

E2 0.0044 3.5 0.0154 0.0091 0.006 3.06 0.0306 C.V 

E1 0.0026 3.5 0.0091 0.00315 0.006 3.4 0.034 C.V 

RDC 0.0009 3.5 0.00315 0 0.003 4.08 0.0408 C.V 

Les déplacements inter étage ne dépassent pas le déplacement admissible qui égale à 1% 

de la hauteur d’étage donc la condition de l’art 5.10 du le RPA99/version2003 est vérifiée. 

IV.15.Vérification vis-à-vis de l’effet P-∆  

Selon l’article 5.9 du RPA99/version2003, les effets du 2
ème

 ordre ou (effet P-∆) peuvent 

être négligés dans le cas des bâtiments ou la condition suivante est satisfaite à tous les 

niveaux. 

 

Avec  PK : Le poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du 

niveau (K). 
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Tel que   VK : L’effort tranchant d’étage au niveau K. 

∆K : Déplacement relatif du niveau (K) par rapport au niveau (K-1). 

hK : Hauteur d’étage K. 

 

Figure IV.7.Présentation de l’effet P- Δ sur la structure. 

Si 0.10 <𝜃 ≤ 0.20 les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1° 

ordre par le facteur1/(1 − 𝜃). 

Si θ > 0.20 la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée.  

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants : 

Tableau IV.13.Vérification de l'effet  P- Δsens X-X (Sens longitudinal). 

Niv Pk(KN) Vx(KN) hk(m) Δk(m)  < 0.1 

RDC 617.98 3312.444 4.08 0.005 0.002 Vérifié 

E1 5347.23 3218.855 3.4 0.009 0.004 Vérifié 

E2 5065.86 3050.943 3.06 0.009 0.004 Vérifié 

E3 5244.38 2839.725 3.06 0.009 0.005 Vérifié 

E4 5176.15 2567.516 3.06 0.009 0.005 Vérifié 

E5 5106.42 2243.389 3.06 0.009 0.007 Vérifié 

E6 5104.60 1870.967 3.06 0.007 0.006 Vérifié 

E7 5140.33 1418.322 3.06 0.007 0.008 Vérifié 

E8 4854.01 810.873 3.06 0.004 0.008 Vérifié 

 

 

 

 

 

 

 Kx
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Tableau IV.14.Vérification de l'effet  P-Δ sens Y-Y(Sens transversal). 

Niv Pk Vy hk(m) Δk KY  < 0.1 

RDC 617.98 3735.983 4.08 0.005 0.002 
Vérifié 

E1 5347.23 3645.954 3.4 0.006 0.003 
Vérifié 

E2 5065.86 3470.467 3.06 0.006 0.003 
Vérifié 

E3 5244.38 3234.888 3.06 0.007 0.004 
Vérifié 

E4 5176.15 2915.452 3.06 0.007 0.004 
Vérifié 

E5 5106.42 2521.257 3.06 0.007 0.005 
Vérifié 

E6 5104.60 2063.057 3.06 0.006 0.005 
Vérifié 

E7 5140.33 1526.048 3.06 0.006 0.007 
Vérifié 

E8 4854.01 853.422 3.06 0.003 0.006 
Vérifié 

Conclusion : On constate que KX et KY  sont inférieur à 0.1, doncl’effet P-Δ est 

négligeable. 

IV.16. Justification vis à vis de l’équilibre d’ensemble 

1. Vérification au renversement  

D’après l’article 5.5 du RPA99/version2003, le moment de renversement qui peut être 

causé par l’action sismique doit être calculé par rapport au niveau de contact du sol fondation. 

Le moment de stabilisation sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au 

poids de la construction (Ms>Mr) avec :Ms :Moment stabilisant. 

Mr :Moment de renversement. 

Cette condition d’équilibre se réfère à la stabilité d’ensemble du bâtiment ou de l’ouvrage, 

soumis à des effets de renversement et/ou de glissement. 

i

n

Re F / O i i

i 1

M M F d


  

stab W / O
M M W b  
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Figure IV.8.Moment de renversement. 

Il faut vérifier que :   
 

Tableau IV.15.Calcul le moment de renversement sens X-X 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Moment stabilisateur
1.5

Moment de renverssement


Niveau 
di 

(m) 

Fxi 

(KN) 

Fxi*di 

(KN.m) 

RDC 4.08 103.747 423.29 

E1 7.48 164.680 1231.58 

E2 10.54 219.839 2317.10 

E3 13.6 293.659 3993.76 

E4 16.66 355.052 5915.17 

E5 19.72 414.605 8176.01 

E6 22.78 478.769 10906.36 

E7 25.84 546.883 14131.46 

E8 28.9 577.576 16691.95 

∑ = 63786.68 
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Tableau IV.16.Calcul le moment de renversement sens Y-Y 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau IV.17.Centre de gravité et de torsion. 

Niveau Xi(m) Yi(m) XG(m) YG(m) 

RDC 13.588 8.59     

E1 13.528 9.053     

E2 13.524 9.105     

E3 13.532 9.118     

E4 13,53 9.131     

E5 13,528 9.128     

E6 13,528 9.125     

E7 13,549 9.169     

E8 13,395 9.261     

∑ 121.702 81.68 13.53 9.06 

 

bx = Lx – XG    ; bx =24.44 – 13.53=10.91 m. 

by = Ly – YG    ; by = 16.16 –9.06= 7.1 m. 

b : Les point les plus éloigner par apport au centre de gravite pour les deux direction.  

Tableau IV.18.Vérification de renversement. 

Sens W(KN) b(m) Ms(KN.m) Mr(KN.m) /s rM M  𝑀𝑆𝑡𝑎/𝑀Ren ≥ 1.5 

Longitudinal 47214.97 10.91 515115.323 63786.68 8.08 CV 

Transversal 47214.97 7.1 335226.287 71879.75 4.66 CV 

Niveau 
di 

(m) 

Fyi 

(KN) 

Fyi*di 

(KN.m) 

RDC 4.08 116.910 476.99 

E1 7.48 185.573 1388.09 

E2 10.54 247.730 2611.07 

E3 13.6 330.917 4500.47 

E4 16.66 400.099 6665.65 

E5 19.72 467.207 9213.32 

E6 22.78 539.512 12290.08 

E7 25.84 616.268 15924.37 

E8 28.9 650.855 18809.71 

∑ = 71879.75 
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L’ouvrage est donc stable au renversement, de plus le poids des fondations et la butée par 

les terres le rendent encore plus stable. 

IV.17. Vérification de l'effort normal réduit 

L'article (7.4.3.1) du RPA99/version 2003 exige la vérification de l'effort normal réduit 

pour éviter la rupture fragile de la section de béton.et comme cette vérification est vérifiée 

sous charges statiques donc on doit refaire la vérification sous charge dynamique, La 

vérification s’effectue par la formule suivante : 

Nrd = 
c

N

B f


28

0.3
.

 

Où :   N : L'effort normal maximal. 

          B : Section du poteau. 

          fc28 : Résistance caractéristique du béton. 

Tableau IV.19.Vérification de l’effort normal réduit. 

Niveau Section(cm²) N(KN) Nrd(KN) Observation 

RDC et E1 (60x60) 2448.21 0.27 Condition vérifiée 

E2,E3 et E4 (55x55) 1808.88 0.24 Condition vérifiée 

E5 et  E6 (45x50) 981.44 0.17 Condition vérifiée 

E7 et E8 (40x40) 494.72 0.12 Condition vérifiée 
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V.1. Introduction  

Après avoir calculé les sollicitations, nous nous proposons de déterminer les sections 

d’aciers nécessaires à la résistance et à la stabilité des éléments porteurs de notre ouvrage. Le 

calcul des sections sera mené selon les règles de calcul du béton armé (CBA 93, BAEL et   

RPA 99/ V2003). 

V.2.Ferraillage des poutres  

Les poutres sont des éléments structuraux qui transmettent les efforts du plancher vers les 

poteaux. Elles sont sollicitées par un moment fléchissant et un effort tranchant. Leur 

ferraillage donc sera déterminé en flexion simple à l'état limite ultime (ELU), puis vérifiés à 

l'état limite de service (ELS), suivant les recommandations du RPA99/version 2003.  

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts donnés par l’ETABS 9.7.4 qui 

résultent des combinaisons les plus défavorables, présenté par le RPA99/version2003 et le 

BAEL91/99 : 

1.35G+1.5Q 

G+Q 

G+Q±E 

0.8G±E 

V.2.1.Recommandations du RPA 99/version2003  

a) Armatures longitudinales  

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

poutre est de 0.5% en toute section. 

 Le pourcentage totale maximum des aciers longitudinaux est de : 

- 4% en zone courante. 

            - 6% en zone de recouvrement. 

 La longueur minimale de recouvrement est de : 

- 40φ : en zone  I et IIa. 

- 50φ : en zone IIb et III. 

 L'ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de 

rive et  d'angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par 

les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une 

section en travée au moins égale à la moitié de la section sur appuis.  
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b) Armatures transversales  

 La quantité des armatures transversales minimales est de : At = 0.003.St.b 

 L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit : 

- Dans la zone nodale et en travée, si les armatures comprimées sont nécessaires :       

minimum de (h/4, 12ф, 30 cm). 

-  En dehors de la zone nodale : S ≤ h/2. 

 La valeur du diamètre φl des armatures longitudinales à prendre est le plus petit diamètre      

utilisé. 

 Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de 

l’appui ou de l’encastrement. 

Les moments max au niveau des appuis sont donnés par les combinaisons sismiques donc 

le calcul des armatures se fera en situation accidentelle, par contre ceux de travées sont 

donnés par les combinaisons statiques donc le calcul des armatures se fera en situation 

durable. 

V.2.2.Exemple de calcul (poutres principales)  

V.2.2.1. Calcul des armatures longitudinales 

Les données : h = 0.40 m ; b = 0.25 m ; d = 0.36 m ; fc28 = 25MPa ;  ft28  = 2.1MPa ;  

 fbc = 14.2 MPa ; σst= 348 MPa 

Tableau V.1.Résultats des moments et efforts tranchants obtenus par ETABS. 

Situation durable Situation accidentelle ELS Effort tranchant 

Combinaisons 
1.35G+1.5Q 

(KN.m) 

G+Q+E 

(KN.m) 

0.8G+E 

(KN.m) 

G+Q 

(KN.m) 

V max 

(KN) 

Position Travée 
Appui 

Travée Appui V max 
Msup Minf 

P.P  (25x40) 76.89 193.75 190.72 39.84 55.71 126.51 

 

 ELU : (𝑓𝑏𝑐 = 14.2 MPa , σs = 348 MPa) 

En travée : 𝜇 =  
Mmax

T

b.d2 .𝑓𝑏𝑐
=

76.89x10−3

0.25x0.362x14.2
= 0.167 → ubu = 0.167<ul = 0.392   pas 

d’armatures comprimé  𝐴𝑠
́ =0  

ubu= 0.167< 0.275 → méthode simplifiée 

𝐴𝑡 =  
Mmax

T

Zb. σs 
 

 

Figure V.1.Section de la poutre. 

Mu 

A's 

d h 
G 

A

s 

b 
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Avec : 

)4.01(  dZb     
cmZb 69.32)23.0*4.01(36   

23.0)167.0*211(25.1)211(25.1  bu

 

At =
76.89x106

326.9x348
= 6.76 cm2 

 Condition de non fragilité BAEL91/99  

𝐴𝑚𝑖𝑛 =  0.23. 𝑏. 𝑑.
𝑓𝑡𝑗

𝑓𝑒
→  𝐴𝑚𝑖𝑛 =  (0.23x0.25x0.36x

2.1

400
) → 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.09𝑐𝑚2 

𝐴𝑡 = 6.76 cm²  > 1.09cm²     →    Condition vérifiée 

Aux appuis  

𝜇 =  
Mmax

A

b.d2 .𝑓𝑏𝑐
=

193.75x10−3

0.25x0.362x21.74
= 0.273 →  ubu= 0.273<ul =0.392→pas d’armature 

comprimée  𝐴𝑠
́ =0  

ubu= 0.273< 0.275    méthode simplifiée. 

𝐴𝑎 =  
Mmax

a

Zb. σs  

Avec : 

)4.01(  dZb        
cmZb 1.30)41.0*4.01(36   

 

Aa =
193.75x106

301x400
=  16.09 cm2 

 Condition de non fragilité BAEL91/99  

Amin = 1.09 cm2 

 𝐴𝑎 = 16.09 cm²  > 1.09cm² →    Condition vérifiée 

 Pourcentage exigé par RPA99/version 2003  

As RPAmin = 0.0052540 = 5  cm²   

As RPAmax = 0.0425  40 = 40 cm²    (Zone courante) 

As RPAmax = 0.0625  40 = 60 cm²    (Zone de recouvrement) 

 Armatures finales  

Travée  A𝑡 = 6.76 cm², on  adopte ∶ (𝟑𝐓𝟏𝟒 + 𝟑𝐓𝟏𝟐) → 𝐀𝐭 = 𝟖. 𝟎𝟏𝐜𝐦² 

Appuis  Aa = 16.09 cm² , on  adopte ∶ (𝟔𝐓𝟐𝟎) → 𝐀𝐚 = 𝟏𝟖. 𝟖𝟓 𝐜𝐦𝟐 

 

 

41.0)273.0*211(25.1)211(25.1  bu
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 Vérification de RPA99/version2003  

En Travée : As=3T14 + 3T12 = 8.01 > 𝐴RPA = 5 cm2 → CV 

Aux Appuis : As=6T20 = 18.85 > ARPA = 6 cm2 → CV 

V.2.2.2. Calcul des armatures transversales  

 Selon BAEL91/99  

La section minimale At doit vérifier : At≥
0.4xbxSt

𝑓𝑒
 

Avec  b : Largeur de la poutre. 

        St : L’espacement des armatures transversales    St≤ Min(0.9d; 40 cm) 

On adopte les espacements suivants :.St = 15 cm.  

Donc:    At ≥ 0.4x0.25x0.15/ 400 =>At≥ 0.38cm
2
 

Diamètre des armatures d’âme : 

𝜙𝑡 ≤ Min (
h

35
; 𝜙𝑙𝑚𝑖𝑛;

𝑏

10
) = Min (

40

35
; 1.4;

25

10
) = Min(1.14; 1.4; 2.5) = 1.14 𝑐𝑚 

𝜙𝑡 ≤ 1.14 cm    ,   On prend : ϕt =8 mm 

 Selon le RPA99/version2003  

La quantité d’armatures transversales minimale est donne par At = 0.003xStxb 

        L’espacement maximal : 

              - En zone nodale :    St ≤ Min (h/4 ; 12 L) = 8 cm 

              - En zone courante : St ≤ h/2 ; St = 15 cm 

   On adopte les espacements suivants : 

   - En zone nodale : ………………………………………..St = 8 cm 

   - En zone courante : ……………………………………...St = 15 cm 

  On aura alors : At = 0.003 x St x b = 1.125 cm
2
> 0.38 cm

2
 

Le choix des barres est le suivant : 4T8 :………………….. At = 2.01cm
2
 

 . . . . .St (adopté) =Min .tB A E L tR P AS S ……………………..……St = 15 cm 

On aura un cadre et un étrier de diamètre «T8 ». 

V.2.2.3. Recouvrement des barres longitudinales  

Selon  le RPA99/version2003, la longueur de recouvrement dans la zone IIa est : Lr= 

40𝜙𝑙  → Lr = 40x1.2 → Lr = 48 cm;  on adopte Lr= 50 cm  

Longueur de la zone nodale  h' = 2×h = 80 cm...................................RPA99/version 2003. 

 

 



Etude des éléments résistants Chapitre V  

 

 
 

96 

V.2.2.4.Vérification de l’effort tranchant (BAEL 91/99 Art A 5-1.2)  

Pour l’effort tranchant, la vérification du cisaillement suffira pour le cas le plus 

défavorable :    

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
 ≤  𝜏𝑢̅̅ ̅ = Min (   

0.2𝑓𝑐28

𝛾𝑏
  ,   5MPa)  = 3.33MPa 

Vu =  Tmax = 126.51 KN → τu =
126.51x103

25x36x100
  = 1.41MPa →  τu = 1.41 MPa < τu̅̅ ̅ = 3.33 MPa CV 

V.2.2.5.Vérification à L’ELS  

Comme la fissuration est peu nuisible, il suffira de vérifier seulement la contrainte dans le 

béton :  𝝈𝒃𝒄 ≤ 𝝈𝒃𝒄 =  0.6 𝑓𝑐28 = 15 MPa 

σbc : Contrainte maximale dans le béton comprimé(𝜎𝑏𝑐 = 𝑌. 𝐾 )  Avec : 𝐾 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
 

Tableau V.2.Vérifications de la contrainte à ELS. 

 

Position 
𝐌𝐬𝐞𝐫(KN.m) 𝐀𝐬(𝐜𝐦²) 𝐘(𝐜𝐦) І(𝐜𝐦𝟒) 𝛔𝐛𝐜(𝐌𝐏𝐚) Observation 

𝐓𝐫𝐚𝐯é𝐞 39.84 8.01 14.41 80940.36 7.09 C.V 

𝐀𝐩𝐩𝐮𝐢 55.71 18.85 19.39 138759.30 7.78 C.V 

V.2.2.6.Vérification de la flèche  

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

(
ht

L
) ≥ (

1

16
) ⇒  (0.085 > 0.0625)  ⇒ Condition vérifiée  

(
ht

L
) ≥ (

Mser,travée

10 M0,ser
) ⇒  (0.085 > 0.072)  ⇒ Condition  vérifiée 

(
As

b × d
) ≤ (

4.2

𝑓𝑒
)   ⇒  (0.0089 < 0.0105)  ⇒ Condition vérifiée 

Avec  L : La portée de la travée entre nus d'appui (L = 470 cm) 

         ht : La hauteur totale de la section droite (ht= 40 cm) 

        d : La hauteur utile de la section droite (d = 36 cm)  

        b: La largeur de la poutre (b = 25 cm) 

       tserviceM : Le moment en travée maximal à E.L.S  (Mser, travée = 39.84 KN.m)  

       aserviceM : Le moment en appui maximal à E.L.S   (M0,ser=55.71KN.m)  

       A : La section des armatures tendue  (As =8.01cm
2
 ) 

        ef  : La limite élastique de l'acier utilisé  (fe = 400MPa) 

Toutes les conditions sont vérifiées donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 
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V.2.2.7.Schémas de ferraillage des poutres principales et secondaires 

Le schéma de ferraillage des poutres principales et secondaires est montré dans les figures 

suivantes :  

 

 

Figure V.2.Schémas de ferraillage des  poutres principales. 

 

 

Figure V.3.Schémas de ferraillage des  poutres secondaires. 
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V.3. Ferraillage des poteaux  

V.3.1.  Armatures longitudinales  

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts des poutres 

vers les fondations. Un poteau est soumis à un effort normal « N » et à un moment de flexion 

« M » dans les deux sens soit dans le sens longitudinal et le sens transversal. Donc les poteaux 

sont sollicités en flexion composée. Les armatures seront calculées à l’état limité ultime 

« ELU » sous l’effet des sollicitations les plus défavorables et ce dans les situations 

suivantes :  

 Situation durable    

Béton : bγ =1.5 MPaf c 2528  MPa
f

f
b

c

bu 2.14
.

.85.0 28 


 

θ =  Est en fonction de durée T d’application de combinaison d’action :  















hT

hTh

T

1:85.0

241:9.0

:1







 

Acier : 15.1s MPaf e 400 MPas 348  

 Situation accidentelle                                                                                               

        Béton : 15.1b MPaf c 2528  MPafbu 74.21  

        Acier : 1s MPaf e 400 MPas 400  

 Combinaison des charges  

En fonction du type de sollicitation, on distingue les différentes combinaisons suivantes : 

 SelonBAEL 91 (situation durable) 

   ELU : 1.35G + 1.5Q 

   ELS : G + Q 

 Selon RPA 99   (situation accidentelle) 

          G + Q ± E 

          0.8G ± E 

     La section d’acier sera calculée pour différentes combinaisons d’efforts internes : 

 Nmax      ;   M correspondant 

 Nmin      ;    M correspondant
 

 Mmax     ;    N correspondant 
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 Recommandations du «BAEL91»  

 









BA

PBMaxA

%5

%4;%2.0

max

min
 

  Avec :    B : section du béton = (b x h) 

               P : périmètre de la section = (b + h) x 2 

 Recommandations du «RPA 99/V2003»  

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets. 

 Le pourcentage minimal des armatures longitudinales sera de 0.8% (zone IIa). 

 Ferraillage maximum sera de :  4% en zone courante et  6% en zone de recouvrement. 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40Ф (zone IIa) 

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

25cm (zone IIa). 

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

nodales (zones critiques).

e
1 1

h
h = max( ,b ,h ,60cm)

6
  

 Le diamètre minimum est de 12 mm                       

 

 

V.3.2. Armatures transversales   

Selon RPA 99 les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule 

suivante : 

e

uat

fh

V

t

A






1



 

Avec :

 

: Est l'effort tranchant de calcul. 

: Hauteur totale de la section brute. 

: Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale. 

: est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 

tranchant ; il est pris égale : = 2.5 si l'élancement géométrique       λg ≥ 5. 

UV

1h

ef

a

a

Figure V.4.Zone nodale des poteaux. 



Etude des éléments résistants Chapitre V  

 

 
 

100 

                                = 3.75 si l'élancement géométrique    λg< 5. 

: Est l'espacement des armatures transversales  

La valeur maximale de l’espacement est fixée comme suit : 

Dans la zone nodale :     cmMint 15,10   en zone IIa                                            

Dans la zone courante :  15' t  en zone IIa                                                                                       

La quantité d’armatures transversales minimale exprimée par 
1bt

At


 en % est donnée comme 

suit :    Si   g  5            0.3%        

Si   g  3            0.8% 

Si   3 <g< 5        interpoler entre les valeurs limites précédentes          

 : Est l’élancement géométrique du poteau est donnée par :

 












b

L
ou

a

L ff

g  

Avec  "a" et "b", dimensions de la section droite du poteau dans la déformation considérée, et 

" Lf" longueur de flambement du poteau. 

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur 

droite minimum de 10 t 

 Vérification de l’effort tranchant (BAEL 91 Art 7-4-3-1) : 

MPa

MPA

f

Min
db

V
b

c

u

u

u 33.3

5

2.0 28













 
 

          Vu : L’effort tranchant maximum. 

          B : Largeur de la section de la poutre. 

          d : Hauteur utile. 

 Vérification de la contrainte de cisaillement (RPA2003Art 7-4-3-2) : 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton  sous 

combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante : 



 


contrairecasledans

si
MPaf

g

dcdbuu
04.0

5:075.0
875.128


  

 

 

 

 

a

t

g

buτ
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 Vérification des contraintes à L’ELS  

 Vérification d’une section partiellement comprimée : 

Le calcul s’effectue comme suit : 

On calcule :  

    22
3

2

''15
3

dyAydA
yb

I

Y
I

Ny

serSsers

ser

ser
ser

bc











 

bc  : Contrainte dans le béton 

 y2 : Distance entre le centre de pression et l’axe neutre 

yser: Nouvelle position de l’axe neutre 

Sachant que :  cyyser  2  

  y2 : Est la solution d’équation : 1........022  qypy  

  Avec :

 

 























b

cd
A

b

dc
Acq

b

cd
A

b

dc
Acp

ss

ss

22

3

2

)(
90

'
'902

)(
90

'
'903

 

  La solution de l’équation 1 :    
27

4 3
2 p

q   

       1
er

 cas       : 
u

p
uysolutionseuleune

3
;0 2 

 

        Avec :  )(5.0;3 qttu   

 Vérification d’une Section entièrement comprimée   

La section est effectivement entièrement comprimée si ces deux contraintes sont positives ; 

sinon on recommence le calcul avec une section partiellement comprimée.                         

      L’excentricité :      
ser

ser
ser

N

M
e   

- Si e < h/6   :   il y a fortes chance que la section soit entièrement comprimée. 

- Si e > h/6   :   il y a fortes chance que la section soit partiellement comprimée. 

La section est entièrement comprimée, on vérifie que la condition de compression du 

béton. Le calcul et s’effectue comme suit : 

On calcule : 

 l’aire de la section homogène totale :  

)'(15 sS AAhbS 
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 La position du centre de gravité résistant qui est située à une distance XGau-dessus du 

centre de gravité géométrique. 

)'(15

)
2

()'
2

('

15
ss

ss

G
AAhb

h
dAd

h
A

X




  

 L’inertie de la section homogène : 






















2

22
3

2
)'

2
('15

12
GSGsG X

h
dAXd

h
AXbh

bh
I  

 Calcul des contraintes   

 Les contraintes dans le béton valent 
supσ  sur la fibre supérieure et infσ  sur la fibre 

inférieure : 

28sup 6.0

)
2

()(

cbc

GGserser
ser f

I

X
h

XeN

S

N




 

28sup 6.0

)
2

()(

cbc

GGserser
ser f

I

X
h

XeN

S

N




   

 Sollicitations de calcul  

Les sollicitations dans chaque zone sont obtenues par le logiciel ETABS, puis elles seront 

triées par EXCEL pour avoir les valeurs les plus grandes ou les plus petites selon le cas 

voulu. Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants et le calcul sera effectuer par 

zone, comme suit : 

 Zone 01 : RDC et  1
ère

 étage (60x60). 

 Zone 02 :   2
ème

, 3
ème 

et 4
ème

 étages (55x55). 

 Zone 03 : 5
ème

 et 6
ème

 étages (45x50). 

 Zone 04: 7
ème

et 8
ème

étages (40x40). 
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Tableau V.3.Récapitulatif des sollicitations. 

 

Niveau 

Combinaisons 

0.8G+EY MAX ELU G+Q+EX MAX 

𝐍𝐦𝐢𝐧 

(KN) 

𝐌𝐂𝐎𝐑𝐑 

(KN.m) 

𝐍𝐦𝐚𝐱 

(KN) 

𝐌𝐂𝐎𝐑𝐑 

(KN.m) 

𝐕𝐮 

(KN) 

𝐌𝐦𝐚𝐱 

(KN.m) 

𝐍corr 

(KN) 

Zone(1) -964.44 33.19 2448.21 29.99 23.01 110.709 54.79 

Zone(2) 490.02 6.98 1808.88 39.991 28.83 96.867 28.57 

Zone(3) 98.44 4.118 981.44 15.998 28.46 71.226 105.76 

Zone(4) 132.16 5.438 494.72 14.834 48.88 68.081 123.33 

 Exemple de calcul (Zone 01 : poteau (60x60)) 

 Ferraillage longitudinal  

 

 

 

 

Les pièces étant comprimées, il apparait un risque de flambement, ce qui impose de 

majorer l’excentricité réelle de l’effort normal appliqué.  

 Calcul de l’excentricité  

Centre de pression entre les armatures :

 

mc
h

m
N

M
e

u

u 27.0
2

0122.01 







  

 Vérification du flambement  

 

 

Le calcul sera mené en flexion composée en considérant une excentricité totale : 

21 eeee aT   

 Excentricité du 1er ordre           :    m
N

M
e

u

u 0122.01   

 Excentricité additionnelle       :       m
L

cmMaxea 02.0
250

:2 







  

mHAvec

KNN

mKNM

KNN

mKNM

ser

ser

u

corru

08.4:

45.1428

.87.41

21.2448

.99.29

max 



































407.0

15
108.3

20

15

1
Max

h

eMaxL f
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 Excentricité du 2eme ordre       :      



 2

10000

3
2

2
h

L
e

f
 

 Avec :    Lf = 0.7.L = 2.856m, 𝛼 = 0.83 

 : Le rapport de la déformation final due au fluage à la déformation instantanée sous charge                     

considérée ; ce rapport est généralement pris égal à 2.   

  me 015.0283.02
6.010000

856.23 2

2 





 

 L’excentricité totale  

meeee aT 0472.0015.002.00122.021 
 

 Le moment de calcul devient ainsi : 

mKNNeM uTt .56.11521.24480472.0 
 

 Calcul le moment fictive au centre de gravité des armatures tendues : 

mKN
h

dNMM uufec .56.617
2











 

Il faut que cette condition soit vérifiée pour dire que c’est une section partiellement 

comprimée : 

 

1...........66.96003.631

)
'

81.0337.0(' 2



 bufecu hb
h

c
McdN 

 

On a :     
2.....................

2
1 








 c

h

N

M
e

u

u

 

D’après 1 et 2 la section est partiellement comprimée. Le calcul sera effectué en flexion 

simple sous l’effet du moment Mf  puis sera ramené en flexion composée. 

 Calcul en flexion simple 





bu

f

fdb

M
2

 0:392.0249.0
2.1454.06.0

1056.617 '

12

3









Adoncl
 

  364.021125.1    

844.040.01    

.MPa348
f

s

e
s 


  
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



s

t

d

M
A



max

1

2
6

94.38
348540844.0

1056.617
cmA 




  

 Calcul en flexion composée  

0'

052.31
348

1021.2448
3894

1

2
3

1








AA

cm
N

AA

s

s

s


 

 Selon le BAEL  

 










BA

pcmBMaxA

%5

4;%2.0

max

2

min











2

max

2

min

180

2.7

cmA

cmA
 

 Selon le RPA 

2

min 8.28%8.0 cmBA   

 Conclusion  

  28.28,, cmAAAMaxA RPABAELcaladopte   

 Choix des barres: 12T20 = 37.70cm
2 

Tableau V.4.Armatures  maximales et minimales pour chaque zone. 

Niveau 

 

Section 

(cm²) 

BAEL 91 CBA93 RPA99/V2003 

Amin 

(cm²) 

Amax 

(cm²) 

ACNF 

(cm²) 

Amin 

(cm²) 

Amax (cm²) 

zone 

courante 

Amax (cm²) 

Zone de 

recouvrement 

Zone(1) 60x60 7.2 180 3.91 28.8 14.4 21.6 

Zone(2) 55x55 6.05 151.25 3.29 24.2 12.1 18.15 

Zone(3) 45x50 4.5 112.5 2.45 18 9 13.5 

Zone(4) 40x40 3.2 80 1.74 12.8 6.4 9.6 
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Tableau V.5.Ferraillage longitudinal. 

Niveau Poteau Combi 
Acal 

(cm²) 

ACNF 

(cm²) 

ARPA 

(cm²) 

As 

total 

N.des 

barres 

 

Zone(1) 

 

 

60x60 cm
2
 

0.8GEYMAX 0.00 
 

3.91 

 

28.8 
37.70 12T20 ELU 0.00 

GQEXMAX 5.13 

 

Zone(2) 

 

 

55x55 cm
2
 

0.8GEYMAX 0.00 
 

3.29 

 

24.2 
28.65 

4T20+8T16 

 
ELU 0.00 

GQEXMAX 5 

 

Zone(3) 

 

45x45 cm
2
 

0.8GEYMAX 0.00 
 

2.45 

 

18 

20.36 

 
4T16+8T14 

 
ELU 0.00 

GQEXMAX 5.11 

 

Zone(4) 

 

40x40 cm
2
 

0.8GEYMAX 0.00 

1.74 12.8 14.20 4T16+4T14 ELU 0.00 

GQEXMAX 5.6 

 

 Armatures transversal  

On a   :   Vu=23.01 KN 

Selon RPA 99 les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule 

suivante : 

e

uat

fh

V

t

A






1


 

La valeur maximale de l’espacement est fixée comme suit : 

- Dans la zone nodale :       cmMint 15,10   en zone IIa       cmt 10  

- Dans la zone courante :  15' t   en zone Iia     cmt 15'    

Où  est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

On adopte : un espacement de 10cm en zone nodale et 15cm en zone courante. 

La quantité d’armatures transversales minimale exprimée par 
1bt

At


 en % est donnée comme 

suit :   Si   g  5            0.3%        

Si   g  3            0.8% 

Si   3 <g< 5      interpoler entre les valeurs limites précédentes          

 : Est l’élancement géométrique du poteau est donnée par : 













b

L
ou

a

L ff

g  

Avec  "a" et "b", dimensions de la section droite du poteau dans la déformation considérée, et 

" Lf" longueur de flambement du poteau. 

g
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Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur 

droite minimum de 10 t 

a- Zone courante  

76.4
6.0

08.47.0





a

L f

g  5      donc : = 3.75 

2

1

54.0
40060

1001.2375.315
' cm

fh

vt
A

e

ua

t 











 

Choix des barres : At= 4T10= 3.14 cm²    

La quantité d’armatures transversales minimale exprimée par en % est donnée comme 

suit :  %3.0376.4
1





bt

At

g  

%3.0%35.0
1560

14.3



     Vérifiée. 

Les cadres doivent être fermés par des crochés à 135° ayant une longueur de   10t 

b- Zone nodale  

576.4 g  Donc  75.3a  

2

1

36.0
40060

1001.2375.310
' cm

fh

vt
A

e

ua

t 











 

Choix des barres :At= 4T10 = 3.14 cm²   

376.4 g %3.0
1


bt

At (RPA99/V2003). 

%3.0%52.0
1060

14.3



Vérifiée. 

Tableau V.6.Armatures transversales en zone nodale. 

 

 

 

 

 

 

 

a

t

1

A

t.b



Zone 
V 

(KN) 

St 

(cm)   

𝐀𝐭 

(𝐜𝐦²) 
 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩 

(𝐜𝐦²) 
Choix 

% 

Cal 

% 

Min 

1 23.01 10 4.76 3.75 0.36 3.14 4T10 0.52 0.3 

2 28.83 10 3.89 3.75 0.49 3.14 4T10 0.57 0.3 

3 28.46 10 4.28 3.75 0.53 3.14 4T10 0.7 0.3 

4 48.88 10 5.36 2.5 0.76 3.14 4T10 0.79 0.3 

g a
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Tableau V.7.Armatures  transversales en zone courante. 

Les cadres doivent être fermés par des crochés à 135° ayant une longueur de 10t   . 

 Vérification a ELU 

 Vérification de l’effort tranchant :(BAEL 91 Art 7-4-3-1)  

 On a : Vu =23.01 KN 

MPa

MPa

f

MinMPa
db

V
b

c

u

u

u 33.3

5

2.0

71.0
54600

1001.23
283

















 

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement :(RPA99/2003) 

 La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton  sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante : 



 


contrairecasledans

si
MPafMPa

g

dcdbuu
04.0

5:075.0
171.0 28


  

 Vérification de la contrainte d’adhérence 

𝜏𝑠𝑢 =
𝑉𝑢

0.9𝑑 ∑ 𝑈𝑖
< 𝜏𝑠̅𝑢 = 𝛹𝑠

̅̅ ̅𝑓𝑡28 = 1.5 ∗ 2.1 = 3.15𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑢 =
23.01 ∗ 103

0.9 ∗ 540 ∗ (4 ∗ 3.14 ∗ 16 + 8 ∗ 3.14 ∗ 20)
= 0.067 < 3.15𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑢 < 𝜏𝑠̅𝑢 …….CV 

Tableau V.8.Vérification des poteaux à l’ELU. 

buτ

Zone 
V 

(KN) 

St 

(cm)   

𝐀𝐭 

(𝐜𝐦²) 
 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩 

(𝐜𝐦²) 
Choix 

% 

Cal 

% 

Min 

1 23.01 15 4.76 3.75 0.54 3.14 4T10 0.35 0.3 

2 28.83 15 3.89 3.75 0.74 3.14 4T10 0.38 0.3 

3 28.46 15 4.28 3.75 0.8 3.14 4T10 0.47 0.3 

4 48.88 15 5.36 2.5 1.15 3.14 4T10 0.52 0.3 

Zone 
Contrainte de cisaillement Contrainte d’adhérence 

𝐕𝐮(𝐊𝐍) 𝛕𝐮(𝐌𝐏𝐚) 𝛕̅𝐮 (𝐌𝐏𝐚) OBS Ʃ𝐔𝐢(𝐦𝐦) 𝛕𝐬𝐮(𝐌𝐏𝐚) 𝛕̅𝐬𝐮(𝐌𝐏𝐚) OBS 

1 23.01 0.71 3.33 𝜏𝑢 < 𝜏𝑢̅ 703.36 0.067 3.15 𝜏𝑠𝑢 < 𝜏𝑠̅𝑢 

2 28.83 0.106 3.33 𝜏𝑢 < 𝜏𝑢̅ 659.91 0.098 3.15 𝜏𝑠𝑢 < 𝜏𝑠̅𝑢 

3 28.46 0.141 3.33 𝜏𝑢 < 𝜏𝑢̅ 552.64 0.127 3.15 𝜏𝑠𝑢 < 𝜏𝑠̅𝑢 

4 48.88 0.339 3.33 𝜏𝑢 < 𝜏𝑢̅ 376.8 0.4 3.15 𝜏𝑠𝑢 < 𝜏𝑠̅𝑢 

g a
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 Vérification au flambement  

L’effort maximal repris par le poteau est : Nmax = 2448.21 KN 

lf = 2.856m 

IXX = IYY =
bh3

12
=  

0.64

12
= 0.0108 m4 

B = 0.6 ∗ 0.6 = 0.36m2 

Soit : λ =
lf

i
   ; aveci = √

I

B
=  √

0.0108

0.36
= 0.173m 

iXX = iYY = 0.173m    ;      λXX = λYY =
2.856

0.173
= 16.51 

∆ =
0.85

1 + 0.2(
λ

35
)2

siλ ≤ 50 

∆ =
1500

𝜆2
si       50 ≤ 𝜆 ≤ 70 

0 < 𝜆 = 22.85 < 50    donc∆ =
0.85

1 + 0.2(
16.51

35
)2

= 0.81 

On doit vérifier que : 

𝐵𝑟 ≥ 𝑅 =  
Nmax

∆ (
𝑓𝑐28

0.9γb
+

𝑓𝑒

100γs
)
 

Br = (60 − 2) ∗ (60 − 2) = 3364cm² 

Br ≥
2448.21 ∗ 1000

0.81 (
25

0.9∗1.15
+

400

100∗1
)

= 1073.53cm² 

Br = 3364cm² > 1073.53cm² … … … … … . . CV 

Tableau V.9.Vérification de flambement des poteaux. 

Zone L(m) 𝐥𝐟(𝐦) B (m²) i(m) 𝛌 Δ 𝐁𝐫(𝐜𝐦𝟐) R (cm²) 

1 4.08 2.856 0.36 0.173 16.51 0.81 3364 1073.53 

2 3.06 2.142 0.3025 0.159 13.47 0.83 2809 1047.66 

3 3.06 2.142 0.225 0.144 14.88 0.82 2064 1060.44 

4 3.06 2.142 0.16 0.115 18.63 0.80 1444 1086.95 

 Vérification de l’effort normal ultime 

             D’après  CBA93 (Art.8.4.1), les éléments soumis à la flexion composée doivent être 

justifiés vis-à-vis de l’état limite ultime de stabilité de forme (flambement). La vérification se 

fait pour le poteau le plus sollicité.  

Nultime = ∆ (
Brfc28

0.9γb
+ A

fe

γs
) 
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Avec : 

  : Coefficient en  fonction de l'élancement λ. 

𝐵𝑟: Section réduite du béton. 

A : Section d'acier comprimée prise en compte dans le calcul. 

Nultime = 0.81 (
3364 ∗ 100 ∗ 25

0.9 ∗ 1.15
+ 33.17 ∗ 100 ∗

400

1
) 

Nultime = 7656.45 KN > Nmax = 2448.21 KNdonclaestconditionvérifiée. 

Tableau V.10.Vérification de l’effort normale ultime 

Zone L (m) 𝒍𝒇 (m) 𝝀𝒈 A (cm
2
) 𝐍𝐦𝐚𝐱(KN) 𝐍𝐮𝐥𝐭𝐢𝐦𝐞 (KN) Vérification 

1 4.08 2.856 4.76 37.70 2448.21 7656.45 CV 

2 3.06 2.142 3.89 26.4 1808.88 6508.05 CV 

3 3.06 2.142 4.28 20.36 981.44 4755.92 CV 

4 3.06 2.142 5.36 14.20 494.72 3244.74 CV 

 Vérification des contraintes à L’ELS  

Les résultats des vérifications des contraintes sont présentés dans le tableau suivant :  

Tableau V.11.Vérification des contraintes de béton. 

Zone 
𝐌𝐬𝐞𝐫 

(KN.m) 

As 

(cm²) 

I 

(cm
4
) 

Y 

(cm) 

𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 

𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ 

(Mpa) 
OBS 

1 41.87 37.70 785380 23.84 1.27 15 CV 

2 22.95 28.65 518840 21.08 0.93 15 CV 

3 21.44 20.36 309306.77 18.84 1.31 15 CV 

4 29.51 29.51 138932.1 14.97 3.18 15 CV 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Etude des éléments résistants Chapitre V  

 

 
 

111 

 

Le schéma de ferraillage des poteaux est montré ci-après : 

 

 

 

Poteau (60 x 60) Poteau (55 x 55) 

 

 

Figure V.5.Schéma de ferraillage des poteaux. 

V.4.Ferraillage des voiles  

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL91/99 et les vérifications 

selon le règlement parasismique Algérien RPA99/version 2003 sous l’action des forces 

horizontales du séisme et  sous les forces dues 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 du à la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la 

 
 

Poteau (45x50) Poteau (40x40) 
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charge sismique. 

Notre ouvrage comprend trois (03) types des voiles : type 1 : L = 2.5m, type 2 : L = 4 

m, et type 3 : L = 1.4 m, que nous allons ferrailler par zone. Car on a constaté qu'il est 

possible d'adopter le même ferraillage pour un certain nombre de niveau. 

 Zone 01 : RDC et  1
ère

 étage (60x60). 

 Zone 02 : 2
ème

, 3
ème

et4
ème

 étages (55x55). 

 Zone 03 : 5
ème

 et 6
ème

 étages (45x50). 

 Zone 04: 7
ème

et 8
ème 

(40x40). 

V.4.1. Recommandations du RPA99/version2003  

a. Armatures verticales  

La disposition du ferraillage vertical se fera de telle sorte qu’il reprendra les contraintes de 

la 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. 

 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. 

 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) du largueur du voile, cet espacement doit être au plus égal à 15cm. 

 

 

 

 

 

Figure V.6.Disposition des armatures verticales dans le voile. 

b. Armatures horizontales  

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur doivent être disposées sur chacune 

des faces entre les armatures verticales et la paroi du coffrage et doivent être munie de 

S/2 S 

L 
L/10 L/10 
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crochets à (135°) ayant une longueur de 10Φ. Ces armatures reprennent les sollicitations de 

l’effort tranchant. 

c. Armatures transversales  

Les armatures transversales doivent respecter les dispositions suivantes :  

 L’espacement des barres verticales et horizontales doivent être inférieur à la plus 

petite valeur de deux valeurs suivantes : 

S ≤ 1.5 e 

S ≤ 30 cm 

e : épaisseur du voile  

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins  quatre épingles au 

mètre carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers 

l’extérieur. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des zones 

d’about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile. 

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à : 

- 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts 

sont possibles. 

- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons des charges possibles. 

d. Armatures de coutures  

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 

coutures dont la section est donnée par la formule : 

Avj = 1.1 
V̅

𝑓𝑒
     Avec T = 1.4 Vu 

Vu : Effort tranchant calculée au niveau considéré. 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts 

de traction dus au moment de renversement. 

e. Armatures de potelet  

Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la 

section de celle-ci est ≥ 4T10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne 

doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.    
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V.4.2. Combinaisons du calcul  

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales  à prendre 

sont données ci-dessous : 

                                         1.35 G +1.5 Q 

                                          G + Q 

Selon RPA99/2003         G+Q+E 

                                     0.8G + E 

V.4.3.Calcul du ferraillage des voiles  

Le calcul des armatures sera fait par la méthode des contraintes et vérifiée, selon  

RPA99/vesrion2003 sous les sollicitations suivantes : 

1. Ncompression 
max , Mcorr 

2. Ntraction 
max , Mcorr 

3. Mmax, Ncorr 

V.4.3.1.Présentation de la méthode du calcul  

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M.) 

σ1 ; 2 =
N

B
±

MV

I
 

Avec:  

 N : Effort normal appliqué, 

 M : Moment fléchissant appliqué. 

 B : Section du voile. 

 V : Distance entre le centre de gravité du voile  

 et la fibre la plus éloignée. 

 I : Moment d'inertie. 

On distingue 3 cas : 

1
er

 cas : 

Si (σ1 et σ2) > 0 : la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue ".  

𝐹 =
𝜎1 + 𝜎2

2
𝐿𝑐𝑒 

Lc : Longueur de la section comprimée. 𝐿𝑐 = 𝐿 

𝐴𝑣 =
𝐹 − 𝐵𝑓𝑏𝑐

𝑓𝑒
 

F : Volume de contrainte. 

 

Selon BAEL91/99 

L 

2  

1  

Lt 

 

Lc 

Figure V.7.Distribution des contraintes. 
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2
ème

 cas : 

Si (σ1 et σ2) < 0 : la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée"  

𝐹 =
𝜎1 + 𝜎2

2
× 𝐿𝑇 × 𝑒 

LT : Longueur de la section tendue. 

𝐿𝑇 = 𝐿 

Av = F/fe 

3
ème

  cas : 

Si (σ1 et σ2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on 

calcule le volume des contraintes pour la zone tendue. 

𝐹 =  
σ2

2
× 𝑒 × LT 

LT =  
σ2

σ1 + σ2
𝐿 

Av = F/fe 

 Si Av < A min, on ferraille avec la section minimale. 

 Si Av > A min, on ferraille avec Av. 

V.4.3.2. Exemple de calcul  

Nous proposons le calcul détaillé en prenant le voile (Type1; Zone1) de (L = 2.5 m; e =0.2 m) 

 Détermination des sollicitations  

N = -331.77 KN 

M = 137.606KN.m 

V = 42.46 KN 

B = L x e = 0.5 m² 

I =
eL3

12
= 0.26 m4 

V =
L

2
= 1.25 m 

D’où : 

σ1 =
N

B
+

MV

I
=

−331.77

0.5
+

137.606 × 1.25

0.26
= −3.032 KN/m² 

σ2 =
N

B
−

MV

I
=

−331.77

0.5
−

137.606 × 1.25

0.26
= −1324.05 KN/m² 

⇒ La section est entièrement tendu 

LT = 2.5 m 

𝐹 =  
σ2

2
× 𝑒 × LT = 331.77 𝐾𝑁 
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 Armature verticale  

Av =  
𝐹

𝑓𝑒
= 8.29 𝑐𝑚² 

 Armature minimale  

Amin = Max (0.2% e LT,
B𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) 

e : Epaisseur du voile. 

LT : Longueur de la section tendue. 

Amin = Max(10; 26.25) = 26.25 cm² 

 Armatures de coutures  

Avj = 1.1 ×
1.4V

𝑓𝑒
= 1.1 ×

1.4 × 42.46 × 10

400
= 1.63 cm² 

On prévoit des armatures de couture si on a une reprise de bétonnage dans notre cas nous 

n’avions  pas de reprise de bétonnage donc on n’ajoute pas les armatures de coutures avec les 

armatures verticales. 

Donc  AsV = Max(AV; Amin) = 26.25 cm² 

Le ferraillage adopté /nappe : 

En zone d’about : Soit 3T14    (As= 4.62 cm²) 

En zone courante : Soit 12T12   (As= 11.31 cm²) 

Donc As adopté : As = 15.93 cm
2
 

 Espacement 

En zone courante : St ≤ Min(1.5e; 30) =  30 cm 

                                    Soit St = 20 cm 

En zone  d’about  : Sta =
St

2
= 12 cm. 

 Armatures horizontales  

D′aprés le BAEL91/99 ∶   AH =
Av

4
=

15.93

4
= 3.98 cm² 

D′aprés le RPA ∶   AH = 0.15 % B = 0.0015 × 20 × 250 = 7.5 cm² 

 AH = Max (
Av

4
; 0.15 % B) = 7.5 cm² 

 Armatures transversales  

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au minimum par (04) 

épingles au mètre carré, soit : 4𝜙8 
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 Vérification des contraintes de cisaillement  

Selon le RPA99/version2003  

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée comme suit : 

τb =  
1.4V

e. d
≤ τb̅̅ ̅ = 0.2 × 𝑓𝑐28 = 0.2 × 25 = 5𝑀𝑃𝑎 

τb =
1.4x42.46x10−3

0.20x0.9x2.5
= 0.13 MPa ≤  τb̅̅ ̅ = 5MPa  

τb < τb̅̅ ̅𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Selon le BAEL :  τu =
𝑉𝑢

𝑒.𝑑
=  

42.46x10−3

0.20x0.9x2.5
= 0.09 𝑀𝑃𝑎 

                              τu̅̅ ̅ = Min (0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
, 4𝑀𝑃𝑎) = 2.5 𝑀𝑃𝑎 

                              τu < τu̅̅ ̅ … … . 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

 Vérification à l’ELS  

σbc =  
NS

B + 15. 𝐴𝑠
≤  σbc̅̅ ̅̅ ̅ = 0.6 × 𝑓𝑐28 = 15 MPa  

σbc =  
1410.13×10−3

0.20×2.5+(15×15.93×10−4)
= 2.69𝑀𝑃𝑎    σbc < σbc̅̅ ̅̅ … … … 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Les résultats de calcul pour tous les voiles sont regroupés dans les tableaux ci-après : 

 

NB : Concernant le choix des barres la section à prendre et celle correspondante au maximum 

des valeurs calculées avec N
max 

; N
min 

; M
max

.
  

 

Zone Solli N (KN) 
M 

(KN.m) 

Ϭ1 

(KN/m²) 

Ϭ2 

(KN/m²) 

Nature 
Lc 

(m) 

LT 

(m) 

F 

(KN) 

Av 

(cm²) 

1
 

N
min

 -331.77 137.606 -3.03 -1324.05 SET / 2.5 331.77 8.29 

N
max

 2156.66 1659.075 12276.88 -3650.24 SPC 1.93 0.57 209.14 5.23 

M
max

 66.2 1759.511 8578.05 -8313.25 SPC 1.27 1.23 1022.87 25.57 

  
  
 2

 

N
min

 -56.75 132.27 521.40 -748.40 SPC 1.03 1.47 110.27 2.76 

N
max

 1547.45 108.12 3613.88 2575.92 SEC 2.5 / 1547.45 0 

M
max

 855.87 793.54 5520.75 -2097.27 SPC 1.81 0.69 144.35 3.61 

3
 

N
min

 -162.65 451.85 2982.25 -3795,50 SPC 1.03 1.47 425.09 10.63 

N
max

 974.23 85.52 3076.98 1794.18 SEC 2.5 / 974.23 0 

M
max

 791.04 432.43 5220.83 -1265,63 SPC 2.11 0.39 49.39 1.23 

  
4
 

N
min

 -56.75 132.27 521.40 -748.40 SPC 1.34 1.16 372.27 9.31 

N
max

 556.74 78.49 1980.53 803.18 SEC 2.5 / 556.74 0 

M
max

 793.544 855.87 5520.75 -2097.27 SPC 2.03 0.47 54.29 1.36 

Tableau V.12.Ferraillage verticale du voile type 1. 
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Tableau V.13.Choix des barres du voile type 1. 

 Choix des barres /𝐧𝐚𝐩𝐩𝐞𝐬 

Zone 
Av 

(cm²) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

 

As 

(cm²) 

𝐀𝐚𝐝𝐨 

Z.C 

(cm²) 

St 

(cm) 
Choix 

𝐀𝐚𝐝𝐨 

Z.B 

(cm²) 

St 

(cm) 
Choix 

𝐀𝐬 𝐭𝐨𝐭𝐚𝐥𝐞 > 𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

1 25.57 26.25 13.13 11.31 20 10T12 6.79 12 6T12 18.1 

2 3.61 26.25 13.13 11.31 20 10T12 6.79 12 6T12 18.1 

3 10.63 26.25 13.13 11.31 20 10T12 6.79 12 6T12 18.1 

4 9.31 26.25 13.13 11.31 20 10T12 6.79 12 6T12 18.1 

Tableau V.14.Choix des barres horizontales du voile type 01. 

 

 

Tableau V.16.Choix des barres du voile type 2. 

 Choix des barres /𝐧𝐚𝐩𝐩𝐞𝐬 

Zone 
Av 

(cm²) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

As 

(cm²) 

𝐀𝐚𝐝𝐨Z.C 

(cm²) 

St 

(cm) 
Choix 

𝐀𝐚𝐝𝐨 

Z.B 

(cm²) 

St 

(cm) 
Choix 

𝐀𝐬 𝐭𝐨𝐭𝐚𝐥𝐞 > 𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

1 23.84 42 21 18.10 20 16T12 6.79 20 6T12 24.89 

2 10.40 42 21 18.10 20 16T12 6.79 20 6T12 24.89 

3 1.21 42 21 18.10 20 16T12 6.79 20 6T12 24.89 

4 3.12 42 21 18.10 20 16T12 6.79 20 6T12 24.89 

 

Zone 
𝐀𝐇𝐜𝐚𝐥/1ml 

 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐇𝐑𝐏𝐀 

(𝐜𝐦𝟐) 
Choix 

𝐀𝐇𝐚𝐝𝐨𝐩 

(𝐜𝐦𝟐) 
𝐒𝐭(𝐜𝐦) 

1 7.16 7.5 19T10 14.92 20 

2 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

3 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

4 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

Zone Solli 
N 

(KN) 

M 

(KN.m) 

Ϭ1 

(KN/m²) 

Ϭ2 

(KN/m²) 
Nature 

Lc 

(m) 

LT 

(m) 

F 

(KN) 

Av 

(cm²) 

1
 

N
min

 88.61 42.33 119.38 1032.64 SEC 4 / 889.61 0 

N
max

 2473.11 1.87 3094.89 3087.88 SEC 4 / 2473.11 0 

M
max

 1781.54 4612.53 10875.4 -6421.57 SPC 2.51 1.49 953.61 23.84 

2
 

N
min

 626.07 32.69 843.88 721.29 SEC 4 / 626.07 0 

N
max

 1955.78 28.63 2498.41 2391.04 SEC 4 / 1955.78 0 

M
max

 1412.03 2658.47 6749.67 -3219.59 SPC 2.71 1.29 415.91 10.40 

3
 

N
min

 417.57 33.96 585.64 458.29 SEC 4 / 417.57 0 

N
max

 1302.59 39.98 1703.20 1553.28 SEC 4 / 1302.59 0 

M
max

 943.07 985.38 3026.43 -668.75 SPC 3.28 0.72 48.41 1.21 

4
 

N
min

 -12.97 29.26 -101.35 -211.08 SET / 4 124.97 3.12 

N
max

 680.31 43.34 931.65 769.13 SEC 4 / 680.31 0 

M
max

 453.92 581.05 1656.87 -522.07 SPC 3.04 0.96 50.03 1.25 

Tableau V.15.Ferraillage verticale du voile type 2. 
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Tableau V.17. Choix des barres horizontales du voile type 02 

 

Tableau V.18.Ferraillage verticale du voile type 3. 

Tableau V.19.Choix des barres du voile type 3. 

 Choix des barres /𝐧𝐚𝐩𝐩𝐞𝐬 

Zone 
Av 

(cm²) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

As 

(cm²) 

𝐀𝐚𝐝𝐨 

Z.C 

(cm²) 

St 

(cm) 
Choix 

𝐀𝐚𝐝𝐨 

Z.B 

(cm²) 

St 

(cm) 
Choix 

𝐀𝐬 𝐭𝐨𝐭𝐚𝐥𝐞 > 𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

1 21.95 14.7 10.98 6.79 18 6T12 4.52 10 4T12 11.31 

2 13.7 14.7 7.35 6.79 18 6T12 4.52 10 4T12 11.31 

3 6.15 14.7 7.35 6.79 18 6T12 4.52 10 4T12 11.31 

4 7.52 14.7 7.35 6.79 18 6T12 4.52 10 4T12 11.31 

Tableau V.20. Choix des barres horizontales du voile type 03 

 

 

 

 

Zone 
𝐀𝐇𝐜𝐚𝐥/1ml 

  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐇𝐑𝐏𝐀 

(𝐜𝐦𝟐) 
Choix 

𝐀𝐇𝐚𝐝𝐨𝐩 

(𝐜𝐦𝟐) 
𝐒𝐭(𝐜𝐦) 

1 7.16 7.5 19T10 14.92 20 

2 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

3 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

4 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

Zone Soll 
N 

(KN) 

M 

(KN.m) 

Ϭ1 

(KN/m²) 

Ϭ2 

(KN/m²) 

Natu

re 

Lc 

(m) 

LT 

(m) 

F 

(KN) 

Av 

(cm²) 

Z
o
n

e 
 

1
 

N
min

 -611.4 93.58 -751.22 -3615.92 SET 0.24 1.16 611.4 0.00 

N
max

 2614.86 3572.82 64024.81 -45347.23 SPC 0.82 0.58 2632.23 21.95 

M
max

 4709.46 606.97 74251.32 -69915.82 SPC 0.72 0.68 4746.92 6.4 

Z
o
n

e 
 

2
 

N
min

 188.11 71.15 1760.85 -417.21 SPC 1.13 0.27 11.19 2.6 

N
max

 1729 591.96 15235.61 -2885.61 SPC 1.18 0.22 64.33 13.7 

M
max

 2974.79 1173.36 49723.07 -41341.93 SPC 0.76 0.64 2627.59 0.6 

Z
o
n

e 
 

3
 

N
min

 -39.04 211.83 3102.87 -3381.72 SPC 0.67 0.73 246.90 1.5 

N
max

 1099.61 868.74 17224.22 -9369.86 SPC 0.91 0.49 462.18 6.15 

M
max

 492.54 1387.04 22989.28 -19471.13 SPC 0.76 0.64 1250.05 0.78 

Z
o
n

e 
 

4
 

N
min

 -82.72 178.48 2436.41 -3027.27 SPC 0.62 0.78 234.82 0.00 

N
max

 717.59 226.99 6037.16 -911.52 SPC 1.22 0.18 16.74 7.52 

M
max

 109.79 472.168 3366.77 5.86 SEC 0.95 0.55 472.17 6.4 

Zone 𝐀𝐇 𝐜𝐚𝐥/1ml(𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐇 𝐑𝐏𝐀(𝐜𝐦𝟐) Choix 𝐀𝐇 𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦𝟐) 𝐒𝐭(𝐜𝐦) 

1 7.16 7.5 19T10 14.92 20 

2 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

3 5.373 7.5 12T10 9.42 20 

4 5.373 7.5 12T10 9.42 20 



Etude des éléments résistants Chapitre V  

 

 
 

120 

Tableau V.21. Les vérifications de la contrainte de cisaillement. 

 Vérification de contraintes de cisaillement 

Voile Zone V(KN) 𝛕𝐛(𝐌𝐏𝐚) 𝛕𝐛̅̅ ̅(𝐌𝐏𝐚) 𝛕𝐛 < 𝛕𝐛̅̅ ̅ 𝛕𝐮(𝐌𝐏𝐚) 𝛕𝐮̅̅ ̅(𝐌𝐏𝐚) 𝛕𝐮 < 𝛕𝐮̅̅ ̅ 

Type 

1 

1 42.46 0.13 5 CV 0.09 2.5 CV 

2 32.77 0.10 5 CV 0.07 2.5 CV 
3 35.67 0.11 5 CV 0.08 2.5 CV 

4 45.25 0.14 5 CV 0.09 2.5 CV 

Type

2 

1 24.96 0.05 5 CV 0.03 2.5 CV 
2 30.02 0.058 5 CV 0.04 2.5 CV 
3 30.58 0.06 5 CV 0.04 2.5 CV 

4 27.26 0.053 5 CV 0.037 2.5 CV 

Type 

3 

1 37.51 0.2 5 CV 0.15 2.5 CV 
2 41.24 0.23 5 CV 0.16 2.5 CV 
3 47.58 0.26 5 CV 0.19 2.5 CV 

4 73.67 0.41 5 CV 0.29 2.5 CV 

Tableau V.22. Les vérifications de la contrainte de compression de béton  à ELS. 

 Vérification à l'ELS 

Voile Zone Ns(KN) 𝑨𝒔(𝒄𝒎𝟐) 𝛔𝐛𝐜(𝐌𝐏𝐚) 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅(𝐌𝐏𝐚) 𝛔𝐛𝐜 < 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ 

Type 

01 

1 1410.13 18.1 2.69 15 C.V 

2 1127.77 18.1 2.15 15 C.V 

3 710.8 18.1 1.36 15 C.V 

4 366.42 18.1 0.7 15 C.V 

Type 

02 

1 1805.18 24.89 2.16 15 C.V 

2 1430.13 24.89 1.71 15 C.V 

3 952.56 24.89 1.18 15 C.V 

4 495.07 24.89 0.59 15 C.V 

Type 

03 

1 1610.91 11.31 5.40 15 C.V 

2 1266.56 11.31 4.30 15 C.V 

3 796.07 11.31 2.70 15 C.V 

4 413.69 11.31 1.40 15 C.V 

 

Un exemple du ferraillage obtenu est représenté dans la figure suivante : 

 

Figure V.8.Schéma de ferraillage de voile type 3 zone. 
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VI.1. Introduction 

Une fondation est destinée à transmettre au sol, dans les conditions les plus favorables, les 

charges provenant de la superstructure. En cas de séisme, les fondations exécutent un même 

mouvement de translation que le sol qui les supporte. Le calcul des fondations ne peut se faire 

que lorsque l’on connait : 

- La charge totale qui doit être transmise aux fondations (donc au sol). 

- Les caractéristiques du sol sur lequel doit reposer la structure. 

VI.2. Choix de type de fondation  

Le choix du type de fondation se fait suivant trois paramètres. 

- La nature et le poids de la superstructure. 

- La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction. 

- La qualité du sol de fondation. 

Ce choix doit satisfaire deux critères essentiels à savoir : 

- Stabilité totale de l’ouvrage. 

- Solution facile à réaliser et économique. 

En ce qui concerne notre ouvrage, On a un choix entre : 

- Semelles continues (semelles filantes sous murs) 

- Radier général. 

- Radier nervuré. 

 Semelles filantes 

La surface du la semelle sera déterminer en vérifiant la condition : 

sol

sol

semelle

N
S

S

N


   

MPabarsKNN solser 2.02;41.1504    

2
3

522.7
2.0

1041.1504
ms 






 

ST = 7.522 ∗ 35 = 263.27m2 

La surface d’emprise du bâtiment est :    
26.384 mSbat   

𝑆𝑇
𝑆𝐵

= 68.45 > 50% 
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Conclusion  La surface totale des semelles occupent plus de 50% du la surface d’emprise de 

l’ouvrage, on est donc amené à opter le radier général. Ce type de fondation présente plusieurs 

avantages : 

- L’augmentation de la surface de la semelle (fondation) minimise la pression exercée 

par la structure sur le sol. 

- La réduction des tassements différentiels. 

- La facilité d’exécution. 

VI.3. Etude du radier  

Un radier est une fondation qui couvre une aire entière sous une superstructure, sur 

laquelle les voiles et poteaux prennent appuis. 

  VI.3.1.Pré dimensionnement du radier  

a- L’épaisseur du radier  

 Condition forfaitaire  

L’épaisseur du radier doit satisfaire la condition suivante : 

5

max

8

max L
hr

L
  

Lmax : La grande distance entre nus d’appuis. mL 70.4max   

D’où :   58.75cm ≤ hr ≤ 94cm      (1) 

 Condition de rigidité  

12

4max2 3

4
bh

IAvec
Kb

EIL
Le 


 

Avec  Lmax: Plus grand distance entre deux points d’appuis 

          Le : Longueur élastique. 

          E : Module d’élasticité du béton E=32164195 KN/m
2 

          b : Largeur du radier (bande de 1 mètre)  

         K : Coefficient de raideur du sol rapporté à l’unité de surface 

Pour un sol moyen ; K= 40000 KN/m
3
 

)2(67.0
195.32164

)70.4(4048max48
3

4

4

3
4

4

mhh
E

LK
h 





 

Finalement ; d’après (1) et (2) on opte : hr=75cm 
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 La surface minimale de radier 

- La surface d’emprise du bâtiment est égale à : Sbat=384.6 m
2
 

- L’emprise totale avec un débordement de : d (débord) ≥ Max (h/2 ; 30cm) = 40cm. 

Donc :Sradier = Sbat + D ∗ (périmètre) =417.2m2 

b- Détermination des charges et des surcharges  

 Superstructure : G=31723.41KN       ;       Q=5686.2KN 

 Infrastructure : 

- Poids du radier : Grad = Sr × hr × 25 = 417.2× 0.75× 25 = 7822.5 KN 

Donc :               Gtotale = 39545.91 KN       ;  Qtotale= 5686.2KN 

c- Détermination des efforts  

Sollicitations : 

KNNNNNELS

KNNuNNNuELU

SQGS

QG

11.45232:

27.619165.135.1:





 
d- La surface minimale du radier 

La surface du radier doit être telle qu’elle puisse vérifier la condition suivante : 

 A l’ELS :
2

3

16.226
2.0

1011.45232
m

N
S

adm

s

rad 






 

 A l’ELU :
2

3

98.257
2.03.1

1027.61916

3.1
m

N
S

adm

u

rad 








 

VI.3.2. Les vérifications nécessaires  

VI.3.2.1. Condition de résistance au cisaillement  

L’épaisseur du radier sera déterminée en fonction d la contrainte de cisaillement du radier. 

D’après le règlement CBA93 (Art. A.5.1). 

bcj

u

u f
db

V
 /07.0

.
   …………………………… BAEL91     page (357) 

Vu : valeur de calcule de l’effort tranchant vis-à-vis l’ELU 

b : désigne la largeur. 

mbhdb 19.0;5.1   

Lmax : La plus grande portée de la dalle = 4.70m. 

radier

u

u

u

S

N
q

Lq
V

hd
db

V










2

9.0;

max

0


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Donc : 

cj

bu

b

cj

rad

u

u

rad

uu
u

fS

LN
h

f

hb

L

S

N

L

S

NLq
V

07.029.0

07.0

9.0

1

2

22

maxmax

maxmax



















 

cmh 22.33
2507.02.41729.0

5.170.492.61





  

L’épaisseur de radier hr = 0.75m est vérifiée vis-à-vis le cisaillement. 

VI.3.2.2. Vérification sous l’effet de la pression hydrostatique  

La vérification du radier sous l’effet hydrostatique est nécessaire afin de s’assurer du non 

soulèvement de bâtiment sous l’effet de cette dernière. Elle se fait en vérifiant que : 

W ≥ Fs×ɣ×Z×S 

Avec  W : Poids totale du bâtiment à la base du radier  W= W radier + W bâtiment = 55037.47 KN 

          Fs : Coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement, Fs = 1.5 

           ɣ : Poids volumique de l’eau (ɣ = 10KN / m
3
) 

           Z : Profondeur de l’infrastructure (h = 4.08 m) 

           S : Surface du radier, ( S = 417.2 m
2
 ) 

           Fs × ɣ × Z × S = 1.5 × 10 ×4.08 × 417.2 = 25532.64 KN 

Donc :   W ≥ Fs × ɣ × Z × S     (Condition vérifiée.) 

VI.3.2.3.Vérification au poinçonnement  

Le poinçonnement se fait expulsion d’un bloc de béton de forme tronconique à 45
0
, La 

vérification se fait par la formule suivante ; (ArtA.5.2.4) CBA93.  

bccu fhN  /045.0 28  ……………………….BAEL 91 page (358) 

 Sous poteau  

Nu : La charge de calcul vis-à-vis de l’état limite ultime le plus sollicité  

Nu = 2.45 MN 

:c  Périmètre du conteur cisaillé 

c = 4(a+h) = 4 (0.6+h) 

hhN

hhN

fhN

u

u

bccu

)6.0(3

5.1/25)6.0(4045.0

/045.0 28





 

 

3h
2
+1.8h-2.45≥ 0       h ≥ 63.17cm 

 

 

  

h/2 

 

h/2 

a h/2 

045  

Figure VI.1.Schéma de transmission des charges.  
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 Sous voile  

On prendra pour la vérification le voile  

le plus sollicité (P4) de langueur L = 3.70m. 

Nu = 2.61 MN 

:c  Périmètre du conteur cisaillé 

c = 2(e + b + 2h) = 2 (0,2 + 1.4 + 2h) 

hhN

hhN

fhN

u

u

bccu

)26.1(5.1

5.1/25)24.12,0(2045.0

/045.0 28





 

 

3h
2
+2.4h–2.61 ≥ 0       h ≥56.83cm  

L’épaisseur de radier hr=0.75m est vérifier vis-à-vis du risque de rupture par 

poinçonnement. 

VI.3.3. Caractéristique géométrique du radier  

a- Centre de masse du radier  

(Xr ;Yr) = (12.3 ; 8.25) m 

b- Inertie du radier  

Ix = 8026.7 m
4 

Iy = 18938.5 m
4 

Vx = 12.3 m 

Vy = 8.25m 

c- Centre de masse de la structure  

(Xs ; Ys) = (13.53 ; 9.06) m 

d- L’excentricité  

ex = │Xs – Xr│= 1.23 m 

ey = │Ys – Yr│= 0.81 m 

VI.3.4.Evaluation et vérification des contraintes sous le radier  

Les contraintes transmises au sol par le radier devront être compatible avec le risque de 

rupture du sol situé sous le radier. La résultante des charges verticales ne coïncide pas avec le 

centre de gravité é de l’aire du radier, donc les réactions du sol ne sont pas uniformément 

réparties, leurs diagramme est triangulaire ou trapézoïdale. Quel que soit le diagramme, la 

valeur de la contrainte moyenne est donnée par la formule suivante : 

admmoy 


 3.1
4

3 21 


  

h/2 

 e 

h/2 

h/2 b h/2 

Figure VI.2.Schéma de transmission des charges.  
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Avec :  
I

MV

S

N

I

MV

S

N
 21 ;   

Le radier est sollicité par les efforts suivants : 

- N : Effort normal du au charges verticales 

- M : Moment d’excentricité due aux charges verticales  M=N.e 

 

 

 

 
ELS ELU 

Longitudinale Transversal Longitudinale transversale 

N (MN) 37.41 37.41 51.36 51.36 

M (MN.m) 46.01 30.30 63.17 41.60 

V (m) 12.3 8.25 12.3 8.25 

I(m
4
) 8026.7 18938.5 8026.7 18938.5 

 MPA1  0.16 0.103 0.212 0.141 

)(2 MPA  0.019 0.076 0.026 0.105 

)(MPAmoy  0.125 0.096 0.166 0.132 

)(MPAadm  0.26 0.26 0.26 0.26 

La condition Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée 

 

VI.3.5. Vérification de la stabilité  

Sous l’effet des charges horizontales (forces sismiques), il y a développement d’un 

moment reversant :              M = M0 + T0 × h 

Avec    M0 : Moment sismique à  la base.M0x=63786.68KN.m ;    M0y=71879.75KN.m 

             T0 : L’effort tranchant à la base.T0x =3311.02KN     ;   T0y = 3734.71KN 

              h : Profondeur de l’infrastructure                   h = 4.08 m 

             Mstab.X = 0.8 ∗ W ∗ bx=0.8*47214.97*11.02 = 416247.18KN.m  

            Mstab.y = 0.8 ∗ W ∗ y=0.8*47214.97*7.39 = 279134.90KN.m  

            Mr.X =63786.68+3311.02*1.15 = 67594.35KN.m  

            Mr.y =71879.75 +3734.71*1.15 = 76174.67KN.m  

Mstab.X

Mr.X
= 6.158 > 1.5 



12 

 

1

2 2 

m 

2 

m 

 
Figure VI.3.Diagramme des contraintes. 

 Tableau VI.1.Vérification des contraintes. 
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Mstab.y

Mr.y
= 3.664 > 1.5 

 Conclusion Les deux conditions sont vérifiées donc la structure est stable vis-à-vis au 

renversement. A cet effet, les extrémités du radier doivent être vérifiées : 

- Aux contraintes de traction (soulèvement) avec la combinaison 0.8G+E 

- Aux contraintes de compression maximales avec la combinaison G + Q + E 

VI.3.5.1. Vérification de renversement : 0.8G+E 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

VI.3.5.2. Vérification de soulèvement : G+Q+E 

 

 
G+Q+E 

Longitudinale Transversal 

N (MN) 37.62 37.62 

M (MN.m) 46.03 11.71 

V (m) 12.3 8.25 

I(m
4
) 8026.7 18938.5 

 MPA1  0.161 0.095 

)(2 MPA  0.02 0.085 

)(MPAmoy  0.126 0.093 

)(MPAadm  0.26 0.26 

La condition Vérifiée Vérifiée 

VI.3.5.3. Vérification selon le RPA  

D’après le RPA99 version 2003 (art 10.1.5) le radier reste stable si : 

4

1


N

M
e ( e : l’excentricité de la résultante des charges verticales) 

 

 

0.8G+E 

Longitudinale Transversal 

N (MN) 25.59 25.59 

M (MN.m) 44.15 25.33 

V (m) 12.3 8.25 

I(m
4
) 8026.7 18938.5 

 MPA1  0.129 0.072 

)(2 MPA  -0.006 0.05 

)(MPAmoy  0.095 0.067 

)(MPAadm  0.26 0.26 

La condition Vérifiée Vérifiée 

Tableau VI.2.Vérification de renversement. 

 

Tableau VI.3.Vérification de soulèvement. 
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Tableau VI.4.Vérification de soulèvement selon RPA. 

 
0.8G+E G+Q+E 

Longitudinal Transversal Longitudinal Transversal 
N(KN) 25.59 25.59 37.62 37.62 

M(KN.m) 44.15 25.33 46.03 11.71 

e(m) 1.725 0.99 1.224 0.311 

L/4 (m) 6.175 4.0375 6.175 4.0375 

La condition Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée 

 

VI.4. Ferraillage du radier  

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les 

poteaux est soumis à une pression uniforme provenant du poids propre de l’ouvrage et des 

surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91. 

VI.4.1. Méthode de calcul  

Le radier est assimilé à un planché renversé chargé par la réaction uniforme du sol, il est 

composé de plusieurs panneaux simplement appuyés sur 4 cotés. Le calcul se fera en flexion 

simple, en considérant la fissuration préjudiciable en raison du contact avec l’eau. Les 

moments isostatiques seront déterminés à partir de la méthode proposée par les règles de 

BAEL 91. 

a- Détermination des moments isostatiques  

Concernant les dalles rectangulaires librement appuyés sur leurs contours, nous 

distinguons deux cas : 

0 < α < 0.4  La dalle porte sur un sens 

0 < α < 1   La dalles porte sur deux sens  

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des 

appuis, D’où on déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

- Si le panneau considéré est continu au-delà des appuis (panneau intermédiaire)   

Moment en travée : Mtx = 0.75 × Mx         ;       Mty = 0.75 × My 

Moment sur appuis : Max = 0.5 × Mx         ;       May = 0.5 × Mx 

- Si le panneau considéré est un panneau de rive 

Moment en travée : Mtx = 0.85 × Mx         ;       Mty = 0.85 × My 

Moment sur appuis : Max = 0.3 × Mx         ;       May = 0.3 × Mx 

- Le calcul se fera pour le panneau le plus sollicité uniquement. Ce dernier a les 

dimensions montrées dans la figure ci-dessous, ou Lx est la plus petite dimension. 

Avec : α = Lx / Ly 
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Le rapport de la plus petite dimension du panneau sur la plus grande dimension doit être 

supérieur à 0,40. Les moments sur appuis et en travées doivent respecter l’inégalité suivante : 

025.1
2

M
MM

M we

t 


     ……………………. BAEL 91 Page (355) 

b- Evaluation des charges et surcharges : 

 ELU :   2/41.148 mKN
S

N
q

rd

U

u   

 ELS :    2/42.108 mKN
S

N
q

rd

s

s   

 

c- Calcul du ferraillage longitudinal  

4,094.0
70.4

40.4
 

y

x

L

L

 

Les sollicitations  

 L’ELU  

 

 

Sens X-X 

 

mKNMM

mKNMM

mKNlqM

xax

xtx

xulxx

x

.20.605.0

.29.9075.0

.39.120

0419.0

2













 

SensY-Y 

mKNMM

mKNMM

mKNMM

xaY

xTY

xyY

Y

.14.525.0

.20.7875.0

.27.104

8661.0













 

 L’ELS  










9087.0

0491.0
94.0

y

x




  

Sens X-X

 

mKNMM

mKNMM

mKNlqM

xax

xtx

xsxx

x

.53.515.0

.30.7775.0

.06.103

0491.0

2













 

Figure  VI.4.Le panneau le plus sollicité. 

Lx= 4.40m 

Ly= 4.70 m 










8661.0

0419.0
94.0

y

x





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SensY-Y 

mKNMM

mKNMM

mKNMM

xax

xtx

xxx

x

.83.465.0

.24.7075.0

.65.93

9087.0













 

 Ferraillage 

 Pourcentage minimale  

Suivant le petit côté :   Aymin ≥ 8h = 6cm
2 

Suivant le grand côté : Axmin ≥ 8h[(3-α)/2] = 6cm
2
 …….BAEL 91 Page (359) 

Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23 × b × d × ft28/fe= 8.15 cm
2
 

 Espacement maximal  

Stx ≤ Min (33 cm; 3hr) Stx = 20 cm 

Sty ≤ Min (45 cm; 4hr)     Sty = 20 cm   …………………… BAEL91 Page (360) 

 Calcul des armatures à L’ELU  

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant :  

 

 
Sens x-x Sens y-y 

En travée Sur appuis En travée Sur appuis 

Mu(KN.m) 90.29 60.20 78.20 52.14 

U 0.0140 0.0093 0.0121 0.0081 

U < 0.392 Oui Oui Oui Oui 

As(cm
2
/ml) 3.88 2.58 3.35 2.23 

Asmin(cm
2
/ml) 8.15 8.15 8.15 8.15 

Choix 5T20 5T16 5T20 5T16 

As adopté (cm
2 

) 15.71 10.05 15.71 10.05 

 Vérification à l’ELS : fissuration préjudiciable 

 Vérification des contraintes  

Le calcul se fait selon les règles de CBA93 et BAEL91, la fissuration est considérée 

comme peu préjudiciable. Dans le béton on doit vérifier que : 

MPaf cbcbc 156.0 28 



 

bc  : Contrainte maximale dans le béton comprimé ( KYbc  ). 

Tableau VI .5.Le ferraillage à l’ELU. 
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MPass 202 
avec    

 yd
I

M
n ser

s 
 

Tableau VI .6.Vérification des contraintes. 

 Sens SERM

(KN.m) 

y  

(cm) 

I  

(cm
4
) 

bc

(MPa)
 

s

(MPa) 
Obs 

Travée 
X-X 77.30 15.63 761294.24 1.59 78.99 CV 

Y-Y 70.24 15.63 761294.24 1.44 71.78 CV 

Appuis 
X-X 51.53 12.84 520960.60 1.27 81.10 CV 

Y-Y 46.83 12.84 520960.60 1.15 73.71 CV 

 Vérification des moments  
025.1

2
M

MM
M we

t 


  

 

 
ELU 

 Mt+(Me+Mw)/2 1.25M0 Vérification 

Sens x-x 

 

M0 120.39 

150.46 150.46 C.V 
Me 60.20 

Mw 60.20 

Mt 90.26 

 
ELS 

 Mt+(Me+Mw)/2 1.25M0 Vérification 

Sens x-x 

 

M0 103.06 

128.83 128.83 C.V 
Me 51.53 

Mw 51.53 

Mt 77.30 

Tableau VI.8.Vérification des moments 

 ELU 

 Mt+(Me+Mw)/2 1.25M0 Vérification 

 

 

Sens y-y 

 

M0 104.27  

 

130.34 

 

 

130.34 

 

 

C.V 

Me 52.14 

Mw 52.14 

Mt 78.20 

 ELS 

 Mt+(Me+Mw)/2 1.25M0 Vérification 

 

 

Sens y-y 

 

M0 93.65  

 

117.07 

 

 

117.07 

 

 

C.V 

Me 46.83 

Mw 46.83 

Mt 70.24 

d. Débord  

Le débord du radier est assimilé à une console de largeur l =1m ; le calcul du ferraillage se 

fera pour une bande de largeur  b = 1m. 

 

 

Tableau VI.7.Vérification des moments. 
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 Ferraillage du débord  

MPaf

mlmKNq

mlmKNq

mL

cmd

cmh

mb

bu

ser

u

17.14

1/42.108

1/41.148

4.0

36

40

1

2

2















       
 Calcul à L’ELU  

mKN
Lq

M u

u .87.11
2

2

  





bu

u

fdb

M
2

 0:392.0006.0
2.1436.01

1087.11 '

2

3









sl Adonc N’existe pas 

  007.021125.1    

99.040.01   
296.0 cm

d

M
A

s







 

 Condition de non fragilité  Amin = 0,23 × b × d × ft28/fe= 4.35 cm
2
 

NB : Le ferraillage du débord sera fait par prolongement des armatures adoptées pour les 

panneaux. 

e. Ferraillage transversal  

Les armatures transversales ne sont pas à prévoir si les deux conditions suivantes sont 

remplies : 

 La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans toute son épaisseur. 

 








 MPa
f

Min
db

Vu

b

c

ub 4;5.1 28

0 
  ……………… …BAEL 91  Page (161) 

Vu : Effort tranchant maximum à L’ELU KNLqV uu 36.594.041.148   

MPaMPa ub 5.218.0
3609.01000

59360



     …………… (Condition vérifiée) 

Le cisaillement est vérifié, les armatures d’effort tranchant ne sont pas nécessaires. 

N.B : Le débord est coulé sans reprise du bétonnage donc l’armature transversale n’est pas 

nécessaire. 

 

 

 

 

Figure VI.5.Schéma statique du débord. 
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 Figure VI.6.Schéma de ferraillage du radier.  

 



Conclusion générale  
 

 

Conclusion générale 
 

 

L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous a permis de concrétiser 

 

l’apprentissage théorique du cycle de formation MASTER et surtout d’apprendre 

 

les différentes techniques de calcul, les concepts et les règlements régissant le domaine étudié. 

 

Ceci nous a permis d’avoir les résultats suivants : 

 

Le choix des matériaux est très important pour la réalisation d’une structure plus ou moins 

résistante. 

 

Pour une bonne étude d’une structure, il faut comprendre son comportement. 

 

La modélisation avec le logiciel ETABS 9.7.4 nous a permis d’apprendre beaucoup 

 

des choses à savoir : 

 

Le comportement et le mouvement de la structure. 

 

Les difficultés rencontrées au cours de l’étude, nous ont conduit  à nous documenter 

 

et  à étudier les méthodes que nous n’avons pas eu la chance d’étudier durant le cursus, 

 

cela nous a permis d’approfondir d’avantage nos  connaissances en  génie civil. 

 

En fin nous avons constaté que l’élaboration d’un projet ne se base pas uniquement sur le 

calcul, mais plutôt sur la concordance avec le côté pratique, nous espérons que ce modeste 

travail sera un apport et support pour les promotions à venir. 
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Les Règlements : 

 

 RPA99/2003: Règlement parasismique algérienne.




 CBA93: Règles de conception et de calcul des structures en béton armé.




 BAEL91/99: Béton armé aux états limites.




 DTR B.C.2.2: Document technique réglementaire (charges et surcharges).


 
 

Les livres : 
 
 

 Belazougui. M, Calcul Des Ouvrages En Béton Armé, office des publications universitaires, 
Alger 2004.



 Henry.Thonier,Conception Et Calcul Des Structures De Batiment (Tome 1 ),Editions




Press De l’école Nationnale Des Ponts Et Chaussées,PARIS 1992. 
 ALAIN CAPRA, Calcul Dynamique Des Structures En Zones  Sismiques.



 
Les mémoires de fin d’étude : 

 Etude  d’un  bâtiment  R+16+Sous/Sol  à  usage  d’habitation  et  commercial,




Boumerdes 2005. 

 Conception et étude d’un bâtiment R+8+Sous/Sol contreventé par des voiles porteurs, Media 
2009


 Les mémoires de l’année passée, Bouira 2016 et 2017.

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