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Résumé  

         Ce travail consiste à l’étude d’un bâtiment (R+5) à usage d’habitation qui sera implanté 

à la ville de Oued Alatmania correspondant à la zone IIa selon le règlement parasismique 

algérien (RPA 99 V 2003). La résistance du bâtiment est assurée par un système de 

contreventement voiles porteurs. La conception a été faite selon les règlements de 

construction (BAEL 91, RPA 99 V 2003). L’analyse et le calcul des efforts internes des 

éléments de construction ont été réalisés par le logiciel ROBOT. 

Mots clés : bàtiment, béton, ROBOT, RPA99 V 2003, CBA 93, BAEL91 

Abstract 

         This work consists of the study of a building (R + 5) for residential use that will be located 

in the city of Oued Alatmania corresponding to zone IIa according to the Algerian earthquake 

regulations (RPA 99 V 2003). The resistance of the building is ensured by a bracing system for 

supporting sails. The design was made according to the building regulations (BAEL 91, RPA 

99 V 2003). The analysis and calculation of the internal forces of construction elements were 

carried out by the ROBOT program. 

Keywords: building, concrete, ROBOT, RPA99 V 2003, CBA 93, BAEL91. 

 

 ملخص

المصنفة  وادي العثمانيةطوابق) للاستخدام السكني والذي يقع في مدينة  5يتضمن هذا العمل دراسة مبنى (طابق ارضي + 

 طتم ضمان مقاومة الهيكل بواسطة نظام دعامة مختل الجزائرية.وفقً لمقياس هندسة الزلازل  أ) 2ضمن المنطقة الزلزالية (

 (أعمدة وجدران من الخرسانة المسلحة). تم اجراء التصميم وفقا للوائح البناء:

 (BAEL 99 , RPA 99 V 2003). تم تحليل وحساب القوى لعناصر البناية بواسطة برنامج روبو 
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Introduction Générale 

 

 Le domaine de génie civil s’occupe de la conception, la réalisation, l’exploitation et la 

réhabilitation d’ouvrage de construction et d’infrastructure urbaines, afin de répondre 

aux besoins de la société tout en assurant la sécurité du public et la protection de 

l’environnement. 

        Étude de projet d’une structure en béton armé (bâtiment) est une étape nécessaire 

pour nos  études (Master structure). Elle permet d’appliquer les bases acquises durant 

les années de formation. Elle a pour but d’assurer la stabilité, la résistance et la sécurité 

du bâtiment.  

        Les règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en 

béton armé aux états limitent (BAEL 91) et les règles parasismiques algériennes (RPA 

99 version 2003) sont utilisées dans notre projet, Certains calculs sont effectués avec le 

logiciel ROBOT et les autres calculs ont été faits manuellement. 

        L’étude de notre projet sera menée sur un bâtiment en R+5 usage d’habitation 

implanté en zone IIa.  

        Le travail est subdivisés en six  étapes pour ce faire, nous avons considéré les 

étapes générales suivantes :  

• 1er chapitre sera portera sur la présentation complète du bâtiment, la définition de ces 

différents éléments et le choix de matériaux à utiliser.  

• 2ème chapitre  sera la détermination des actions verticales présentes dans le bâtiment 

et le pré-dimensionnement des éléments structuraux et non structuraux du bâtiment.  

• 3ème chapitre  sera le calcul des éléments non structuraux (l’acrotère, l’escalier, les 

planchers et les balcons).  

• 4ème chapitre  sera L’étude du bâtiment sera faite par l’analyse un modèle de la 

structure en 3D sur le logiciel de calcul ROBOT, l’étude dynamique du bâtiment et la 

détermination de l’action sismique.  

• 5ème chapitre sera le calcul le ferraillage des éléments structuraux (poteaux, poutres 
et voiles). 

• 6ème chapitre sera l'étude de l'infrastructure. 



 

Chapitre 1 

Présentation du projet 

et caractéristiques des 

matériaux



Chapitre I                                                         Présentation du projet et caractéristiques des matériaux  

 
4 

I.1 Introduction 

La conception d'un projet en génie civil s'élabore en tenant compte des aspects fonctionnels; 

structuraux et formels, ce qui oblige l'ingénieur à tenir compte des données suivantes : 

 - L'usage. 

 - La résistance et la stabilité. 

 - Les exigences architecturales, fonctionnelles et esthétiques. 

 - Les conditions économiques.   

A cet effet, ce chapitre, consacré à des généralités, donne la définition des caractéristiques 

géométriques de la structure objet de notre étude ainsi que les caractéristiques mécaniques des 

matériaux utilisés pour sa réalisation. Cette étape est indispensable pour un calcul adéquat. 

 

I.2 Présentation de l’ouvrage  

Le présent projet est un bâtiment (R+5) en béton armé; composé d’un rez-de chaussé et cinq 

étage d’habitation identique, qui sera implanté à la ville d’Oued Athmania Wilaya de Mila. 

I.2.2 Données du site 

Le bâtiment est implanté à une zone classée par le RPA 99/version   2003 comme zone de 

moyenne sismicité (zone IIa). 

- L'ouvrage appartient au groupe d'usage 02. 

- Le site est considéré comme meuble. 

- Contrainte admissible du sol s = 1.8 bars. 

I.2.3   Caractéristiques dimensionnelles  

Le bâtiment à étudier est de forme régulière, de dimensions suivantes:  

 Largeur en plan           ----------------------------- 13.00 m 

 Longueur en plan        ----------------------------- 26.40 m 

 Hauteur du RDC         -----------------------------  3.20 m 

 Hauteur étage courant -----------------------------  3.20 m 

 Hauteur totale             -----------------------------  19.20 m.  
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Figure I.1: plan du rez-de-chaussée. 
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Figure I.2: plan de l'étage courant 
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Figure I.3: façade principale 
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Figure I.4: Vue de la façade postérieure du bâtiment. 
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Figure I.5: Coupe AA. 
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I.3 Les éléments de l’ouvrage  

I.3.1 Ossature  

Le bâtiment a une ossature mixte (portiques-voiles) :  

- Portiques transversaux et longitudinaux destines essentiellement à reprendre les charges et 

surcharges verticales. 

- Voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal) constituant un 

système de contreventement rigide et assurant la stabilité de l’ensemble de l’ouvrage vis-à-vis 

des charges horizontales en plus des charges verticales. 

I.3.2 Plancher  

Ce sont des aires, généralement planes, destinés à séparer les différents niveaux d'un bâtiment, 

qui assure la transmission des charges verticales aux éléments structuraux, il existe deux types:  

- Les plancher en corps creux : sont des planchers constitués du corps creux, avec une dalle de 

compression armé par treillis soudé, rendant l'ensemble monolithique. 

- Les plancher en dalle pleine : Ce sont des éléments horizontaux, généralement de forme 

rectangulaire en béton armé, leurs épaisseurs dépendant des conditions d'utilisation.  

I.3.3 Escaliers 

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

le passage d’un niveau à un autre. 

I.3.4 Maçonnerie  

Les murs extérieurs seront réalisés en double cloison, en briques creuses de 10 cm pour la 

cloison extérieure et celle de l’intérieur, séparées par une lame d’air de 5 cm. 

Les murs de séparation intérieurs seront de simple cloison en briques creuses de 10 cm 

d’épaisseur. 

I.3.5 Revêtement  

- Carrelage pour les planchers et les escaliers. 

- Mortier de ciment pour les murs extérieurs. 

- Enduit de plâtre pour les plafonds et les murs intérieurs. 

I.3.6 Terrasses  

La terrasse est inaccessible, et l'étanchéité du plancher terrasse est assuré par une forme de pente 

et système en multicouches. 

I.3.7 L’acrotère  

C’est un élément en béton armé, contournant le bâtiment, encastré à sa base au plancher terrasse 

qui est inaccessible. 
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I.3.6 Fondation  

La fondation est l’élément qui est située à la base de la structure, elle assure la transmission des 

charge et surcharges au sol par sa liaison directe avec ce dernier. Le choix de type de fondation 

dépend de du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage.     

I.4 Règles et hypothèses de calcul 

Pour le calcul de ce projet on utilise les règlements suivants : 
 
I.4.1 Règlement BAEL 91 (Béton Armé Aux Etats Limites) 

Basé sur la théorie des états limites : Un ouvrage doit être conçue et calculer de manière a 

présenté durant toute sa durée d’exploitation des unités appropriée vis-à-vis sa ruine totale ou 

partielle. 

D’un comportement en service susceptible d’affecter gravement sa durabilité, son aspect, au 

encore le confort des usages. Les états limite sont classés en 2 catégories :  

A. Etats limites ultimes (ELU) 

Correspondent à la valeur maximale de la capacité portante de la construction, soit : 

- Equilibre statique (Renversement du bâtiment). 

- Résistance de l’un des matériaux de la structure (non rupture). 

- Stabilité de la forme (non flambement des poteaux est des voiles). 

A.1 Hypothèses  

- Les sections droites et planes avant déformation, restent droites et planes après déformation.  

- Pas de glissement relatif entre le béton et l’acier. 

- Le béton tendu est négligé dans les calculs.  

- L’allongement unitaire de l’acier est limité à 10 ‰ et le raccourcissement unitaire du béton 

limite à 3.5 ‰ dans le cas de la flexion simple ou composée et à 2 ‰ dans le cas de compression 

simple, par conséquent le diagramme des déformations passe par l’un des trois pivotes (A ; B ; 

C). 

 

Figure I.6: Diagramme des déformations limitent de la section 
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B. Etat limite de service (ELS) 

- Constituent les frontières, aux delà desquelles les conditions normales d’exploitation et de 

durabilité de la construction ou de ses éléments ne sont plus satisfaites soient :  

- L’ouverture des fissures, (limité la contrainte de traction des aciers pour limiter l’ouverture 

des fissures). 

- Déformation des éléments porteurs (La flèche maximale ne devrait pas dépasser la flèche 

limite).  

- Résistance à la compression du béton. 

- La Combinaison d'action à l'état limite de service est : q = G + Q 

B.1 Hypothèses  

- Les sections droites et planes avant déformation, restent droites et planes après déformation. 

- Pas de glissement relatif entre le béton et l’acier. 

- Le béton tendu est négligé dans les calculs. 

-  Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéaires élastiques et il est fait 

abstraction du retrait et du fluage du béton. 

- Le module d’élasticité longitudinal de l’acier est par convention 15 fois plus grand que celui 

du béton (Es = n Eb , n = 15) . 

I.4.2 Règles Parasismiques Algériennes (RPA99/version2003)  

Elles sont applicables à toutes les catégories de constrictions courantes de configuration simple 

et régulière. 

Le but de ce règlement est de prévoir les mesures à la conception et à l'exécution des 

constructions, il prévoit:  

-  Une classification selon les zones sismiques et le groupe d'usage d'une construction,  

-  Les caractéristiques et les conditions du sol de fondations. 

- Une conception sur la catégorie d'ouvrage pour prévoir un système convenable de 

contreventement. 

- Des dimensionnements en vigueur des éléments structuraux.   

I.4.3 Règles de conception et de calcul des structures en béton arme (CBA 93). [3] 

I.4.4 Document technique réglementaire (DTR B-C-2-2). [4] 
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I.5 Action et sollicitation  

I.5.1 Action  

a) Définition : les actions sont des forces appliquées à une construction soit : 

 Directement : action permanentes ; action variables d’exploitation ; action climatiques 

et action accidentelles. 

 Indirectement : effet de retrait et de fluage, variation de température et tassement. 

 b) Les actions permanentes (G)  

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

comprennent : 

 Le poids propre de la structure. 

 Cloisons, revêtement, superstructures fixes.  

 Le poids des poussées des terres ou les pressions des liquides. Les déformations 

imposées à la structure. 

c) Les actions variables (Q)  

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

; elles comprennent : 

 Les charges d’exploitation   

 Les charges climatiques (neige et vent). 

 Les effets thermiques. 

d) Les actions accidentelles (Fₐ) 

Ce sont celles provenant de phénomènes qui se produisant rarement et avec une courte durée 

d’application, on peut citer : 

 Les chocs.  

 Les séismes.  

 Les explosions.  

 Les feux. 
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I.5.2 Combinaison d’action 

Pour déterminer les sollicitations, on utilise les combinaisons d’action proposées par BAEL. 

 Pour les plancher 

Elles sont soumises uniquement aux actions des charges permanentes et d’exploitations, pour 

cela les combinaisons considérées sont :  

- ELU : 1.35G+1.5Q  

- ELS : G +Q  

Dans le cas des actions sismique, les combinaisons a pour fournir une meilleure résistance 

d’après RPA99/2003 sont : 

 Pour les poutres 

G + Q +E  

1.35 G + 1.5 Q   

G + Q 

 Pour les poteaux 

G + Q + 1.2 E  

0.8G + E 

 Pour les voiles 

G + Q + 1.2 E  

0.8 + E 

I.6 Caractéristique des matériaux  

La structure de notre bâtiment sera construite en béton armé. Par conséquent nous avons besoin 

de déterminer les caractéristiques des deux matériaux composant le béton armé à savoir.   

I.6.1 Le béton  

a. définition  

Le béton est un matériau de construction hétérogène, constitué artificiellement par un mélange 

intime de matériaux inertes appelés « granulats » (sable, graviers, pierres cassées, …) avec du 

ciment et de l’eau et éventuellement d’adjuvants pour en modifier les propriétés. Les matériaux 

constituants le béton doivent satisfaire à certaines exigences pour donner un béton de bonne 

qualité. 
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b. compositions  

Le dosage est en fonction des composants et de la résistance caractéristique souhaitée. Pour 

obtenir une résistance à 28jours de 25 MPa, on utilisera pour 1m³ de béton :  

 Ciment : 350kg. 

 Sable : 400 l (D ≤ 5mm). 

 Gravier : 800 l (D ≤ 20mm). 

 Eau : 175litres. 

I.6.1.1 Résistance caractéristique du béton à la compression  

Elle sera prise à 28 jours de temps de durcissement du béton notée fc28, dans notre projet on 

prend fc28 = 25 MPa. La résistance caractéristique à la compression est définie comme suit : [1] 

𝑓௖௝ ൌ
୨

ସ.଻଺ା଴.଼௝
𝑓௖ଶ଼      Pour 𝑓௖ଶ଼ ≤ 40 MPa 

𝑓௖௝ ൌ
୨

ଵ.ସା଴.ଽହ୨
 𝑓௖ଶ଼    Pour 𝑓௖ଶ଼ ≥ 40 MPa             (BAEL91, art A.2.1, 11) 

I.6.1.2 Résistance caractéristique du béton à la traction  

La résistance du béton à la traction est faible, elle est de l’ordre de 10 % de la résistance à la 

compression, elle est définie par la relation suivante :  [1] 

 𝑓௧  = 0.6 + 0.06× 𝑓௖௝                   (BAEL91, artA.2.1, 12) 

 Dans notre cas   𝑓௧ଶ଼ = 2,1 MPa. 

I.6.1.3 Module de déformation longitudinale  

Ce module est défini selon l'action des contraintes normales d'une longue durée ou courte durée. 

Il existe deux modules de déformation longitudinale : 

 Module de déformation instantanée  

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24 h, on admet à défaut 

de mesures, qu’à l’âge « j » jours, le module de déformation longitudinale instantané du béton 

𝐸௜௝ est égal à : [1] 

𝐸௜௝ ൌ 11000 ඥ𝑓௖௝
య

  (MPa)     (BAEL 91, art A.2.1, 21) 

Pour 𝑓௖௝ = 25 MPa on a  𝐸௜௝  = 32164,2 MPa. 
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 Module de déformation différée  

Sous des contraintes de longue durée d’application, le module de déformation longitudinale 

différé qui permet de calculer la déformation finale du béton est donné par la formule : [1]    

𝐸௩௝ ൌ 3700 ඥ𝑓௖௝
య

   (MPa)   (BAEL 91, art A.2.1, 22) 

Pour  𝑓௖௝ = 25 MPa on a  𝐸௩௝ = 10818,80MPa. 

 

 

Figure I.7: Module de déformation instantané et différée. 

I.6.1.4 Module de déformation transversale  

Noté G, il caractérise la déformation du matériau sous l’effet de l’effort Tranchant. Il est donné 

par la relation suivante :  

G ൌ ா

ଶሺଵା௩ሻ
         (BAEL91, art A.2.1, 3)    

Avec : 

- E : module de déformation longitudinale instantanée du béton. 

- 𝜈: coefficient de poisson. 

I.6.1.5 Coefficient de poisson (BAEL91, art A.2.1, 3) [1] 

On appelle coefficient de poisson le rapport de la déformation transversale relative par la 

déformation longitudinale relative.  

- ν = 0 : Pour le calcul des sollicitations à ELU (béton fissuré).  

- ν = 0.2 : Pour le calcul des déformations à ELS (béton non fissuré). 
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I.6.1.6 Diagramme contraintes -déformations du béton à ELU 

 

Figure I.8: Diagramme contraintes-déformations à ELU. 

Le diagramme de calcul comporte un arc de parabole du second degré depuis l'origine des 

coordonnées et jusqu'à son sommet de coordonnées 𝜀𝑏 = 2‰ et d'une contrainte de compression 

de béton donnée par : 

𝑓௕௖ ൌ
0.85 𝑓௖௝
𝜃 𝛾௕

 

0.85 : un coefficient de minoration pour tenir compte de l’altération du béton en surface et de 

la durée d’application des charges entraînât une diminution de la résistance.   

θ: dépend de la durée d'application des charges: 

 θ ൌ 0.85 si t ൏ 1h 

  θ ൌ 0.9   si 1h ൑ t ൑ 24h 

  θ ൌ 1      si t ൐ 24h 

𝛾௕: Coefficient de sécurité pour le béton tel que : 

 𝛾௕ = 1.5 → situation courante (durable). 

  𝛾௕ = 1.15 → situation accidentelle. 

I.6.1.7 Diagramme contrainte déformation du béton à ELS 

Dans le cas de l’ELS, on suppose que le diagramme des contraintes reste dans le domaine 

élastique linéaire, et est défini par son module d’élasticité. 

 La contrainte de compression du béton doit être au plus égale à:     𝜎௕௖ =  𝜎ത௕௖ 

Avec   𝜎ത௕௖  = 0.6ƒc28    pour ƒc28 = 25MPa   → 𝜎ത௕௖ = 15 MPa 
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Figure I.9: Diagramme contrainte – déformation du béton à l’ELS 

I.6.1.8 Contrainte de cisaillement : 

La contrainte de cisaillement ultime (τu) pour les armatures droites (α = 90°) est donnée par les 

expressions suivantes : 

 Dans le cas d’une fissuration peu nuisible : 

𝜏̅௨ = min (0.2.ƒc28/γb ; 5 MPa) → 𝜏̅௨ = 3.33 MPa 

 Dans le cas d’une fissuration préjudiciable et très préjudiciable : 

𝜏̅௨ =min (0.15.ƒc28/γb ; 4 MPa) → 𝜏̅௨ = 2.5 MPa 

 Dans le cas des armatures inclinées : 

𝜏̅௨ =min (0.27.ƒc28/γb ; 7 MPa) → 𝜏̅௨ = 4.5 MPa 

I.6.2 Acier  

Les armatures pour le béton armé sont constituées par des aciers qui se distinguent par leur 

nuance et leur état de surface, on trouve les ronds lisses et les barres à haute adhérence. Pour 

les ronds lisses, il existe deux nuances (Fe E215 ; Fe E235) correspondant à des limites 

d’élasticité de 215 MPa et 235 MPa. Pour les barres à haute adhérence les nuances sont (Fe   

E400 ; Fe E500) correspondant à des limites d’élasticité de 400 MPa   et 500 MPa. [6] 

 
I.7.1 Contraint limite de l'acier  

a) Contrainte à ELU : 

On adopte le diagramme contrainte-déformation suivant : 
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Figure I.10: Diagramme contraintes déformation de l’acier.. 

fe : Contrainte limite élastique.  

𝛆s : Déformation (allongement) relative de l’acier. 

L’allongement est donné par s = fe / (s * Es ) 

Dans notre cas, la fissuration sera considérée comme étant peut nuisible. Nous aurons donc 

s = fe / s = 400 / 1.15 = 348 MPa. 

- Contraintes de traction  

εs = 10 ‰  donc : σs = fe/γs 

Pour fe = 400 MPa :    

 σs = 348 MPa            en situation durable et transitoire. 

 σs= 400  MPa             en situation accidentelle. 

 
b) Contrainte à ELS [1] 

Elle dépend de l’état de fissuration : 

Fissuration peu préjudiciable : Pas de limitation. 

Fissuration préjudiciable : S ≤ 𝜎𝑠𝑡̅ = Min  (2 fe /3 ; 110.ඥη.𝐹௧௝)   

Fissuration très préjudiciable : S ≤ 𝜎𝑠𝑡̅ = Min  ( fe /2 ; 90.ඥη.𝐹௧௝) 

η : Coefficient de fissuration (η =1 pour les RL, η =1.6 pour les HA). 

 σs = 347.83MPa         en cas de Fissuration peu préjudiciable. 

 σs = 192.79MPa         en cas de Fissuration préjudiciable. 

 σs = 157.74 MPa         en cas de Fissuration très préjudiciable.  
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c) Coefficient d’équivalence  

Le coefficient d’équivalence noté n est le rapport suivant : n ൌ  ாೞ
ா್ 

ൌ 15 

Avec : 

n : coefficient d’équivalence.  

Es : module de déformation de l’acier. 

Eb : module de déformation du béton. 

   
I.7 Conclusion 

Dans ce premier chapitre on a présenté la structure à étudie, on a défini les différents éléments 

qui la compose et le choix des matériaux utilisé, à et sa dans le but d'approfondir cette étude et 

faire un pré dimensionnement précis des éléments défini afin d'assurer une bonne résistance de 

la construction. 
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II.1 Introduction  

Le pré dimensionnement a pour but "le pré calcul" des sections des différents éléments 

résistants. Il sera fait selon les règles du BAEL 91, le RPA 99 modifié 2003 et du CBA 93, pour 

arriver à déterminer une épaisseur économique afin d’éviter un sur plus d’acier et du béton. Les 

résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent être augmentés après vérifications dans la 

phase du dimensionnement. 

II.2 Pré-Dimensionnement des éléments secondaires 

II.2.1 Les Planchers  

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

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

bâtiment, elles s’appuient et transmettent aux éléments porteurs (voiles, murs, poteaux, poutres) 

les charges permanentes et les surcharges d’exploitations. Elles servent aussi à la distribution 

des efforts horizontaux.  

L’épaisseur des dalles dépend plus souvent des conditions d’utilisations que des vérifications 

de résistance. 

II.2.1.1 Planchers à corps creux  

Dans ce projet les planchers sont en corps creux.  

L’épaisseur totale des planchers doit satisfaire la condition suivant: C.B.A.93 [B.6.8.2.4]. 

L’épaisseur du plancher est déterminée à partir de la condition de la flèche:  

ht ≥ 
୐

ଶଶ.ହ
 

Avec :  

ht : Hauteur totale du plancher (Epaisseur). 

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

Lmax = 410 cm 

(ht / Lmax) ≥ (1 / 22.5) → ht ≥ Lmax / 22.5 

ht  410 / 22.5 

ht  18.22  cm  

Donc en adopte :ht = 20 cm.   

Dalle de compression = 4 cm.  

Corps creux = 16 cm. 
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Figure II.1: Plancher à corps creux 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

a. Poutrelles 

Le dimensionnement des poutrelles se fait suivant : 

ht = 20 cm. 

0.4ht ≤ b0 ≤ 0.6 ht      ⟹     8 ≤ b0 ≤ 12        

On adopte: b0 = 10 cm. 

b = 2b1 + b0   

b1 ≥ min (Lx/2; Lmax/10) 

avec: 

Lx: représente la distance entre poutrelles (lx = 55 cm). 

Lmax: représente la distance entre nus d’appuis des poutres secondaires (Lmax = 410 cm). Tel 

que: 

Lx= b - b0 = 65 – 10 = 55 cm 

b1 ≥ min (55/2 ; 410 /10) = min (27.5 ; 41) cm 

On adopte: b1 = 27.5 cm 
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Pour la vérification: 

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

 

Figure II.2: Poutrelle 

 
II.2.1.2 Dalles pleine (Balcon)  

L’épaisseur des dalles est déterminée à partir des conditions ci-après : 

- Résistance au feu  

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

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

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

On admet que : e = 15 cm. 

- Résistance à la flexion 

Les conditions qui doivent vérifier selon le nombre des appuis sont les suivantes :  

 Pour une dalle sur un seul appui : e ≥ 
୐୶

ଶ଴
 

 Dalle reposant sur deux appuis : 
୐୶

ଷହ
≤ e ≤ 

୐୶

ଷ଴
 

 Dalle reposant sur trois ou quatre appuis : 
୐୶

ହ଴
 ≤ e ≤ 

୐୶

ସ଴
 

Dans notre projet nous avons dalle reposant sur trois appuis donc : Lx = 1.70 m   

ଵ଻଴

ହ଴
 ≤ e ≤ 

ଵ଻଴

ସ଴
 

3.4 ≤ e ≤ 4.25 
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e = 3.5 cm 

edalle = max (15;3.5) cm = 15 cm 

II.2.2 Les escaliers  

L’escalier est la partie d’ouvrage qui sert à assurer la liaison entre les différents niveaux 

d’une construction, est déterminé par sa montée, son emmarchement, son giron, sa hauteur 

de marche. 

a)  Caractéristiques techniques  

 

 

Figure. II.3: Les composants de l’escalier. 

Dans notre projet on a un type d’escalier a deux volées pour les étages courants 

b) Dimensionnement  

 En utilise la formule de BLONDEL pour dimensionner la géométrie de l’escalier. En pratique, 

nous avons :  

▪ La hauteur h : 14 ≤ h ≤18 

▪ La largeur g : 25 ≤ h ≤32  

On prend: h = 17.78 cm, g = 30 cm 

59 ≤ 2h + g ≤ 66 ⟹ 2 x 17.78 + 30 = 65.56 cm …………….. (C.V) 

Escalier RDC + EC  

Nombre de contre marches : 

n=  
ୌ

୦
 =  

ଷଶ଴

ଵ଻.଻଼
  = 18 contre marche → nt = 18 contre marche  
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 Paillasse  

n=  
ୌ

୦
  → n=  

ଵ଺଴

ଵ଻.଻଼
 → n = 9 contre marche  

Détermination de l’épaisseur de la paillasse : 

tan α = 
ୌ

୐
  → tan α = 

ଵ଺଴

ଶସ଴
 = 0.66 → α = 33.7◦ 

La paillasse est une dalle appuyée sur deux côtés d’épaisseur (e) 

୐

ଷ଴
 ≤ e ≤ 

୐

ଶ଴
    

L = 80+290+120 

L = 490 cm                    

490 / 30 ≤ e ≤ 490 / 20 

16.33 ≤ e ≤ 24.5 On prend : e = 18 cm pour la paillasse et le palier 

II.2.3 L’acrotère  

C’est un élément en béton armé, encastré au niveau du plancher terrasse et ayant pour rôle 

d’empêcher l’infiltration des eaux pluviales entre la forme de pente et le plancher terrasse, ses 

dimensions sont mentionnées dans les plans d’architecture. Pour la terrasse inaccessible on 

prend H = 60 cm. 

Sinacce = 10 × 60 + య ൈ భబ
మ + 7 ×10      

Sinacce = 0.0685m2 

Vinacce = Sinacce×1 = 0.0685m3 

       

                                                            

                                                            

II.3 Evaluation des charges et surcharges (DTR BC 2.2) [5]  

a) Plancher terrasse inaccessible  

 

 

Figure II.4 : Schéma de l’acrotère. 
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Tableau II.1: Charge pour plancher terrasse (inaccessible) 

Désignation des éléments Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges 

(KN/ m2) 

protection en gravillon 0.05 17 0.85 

Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12 

Forme de pente 1% 0.1 22 2.2 

Isolation thermique 0.04 4 0.16 

Corps creux 0.16+0.04 13.75 2.75 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente total G = 6.28 

Surcharge d’exploitation Q = 1 

 

b) Plancher courant  

Tableau II.2: Charge pour plancher courant (accessible) 

Désignation des 

éléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids volumique 

(KN/m³) 

Charges 

(KN/ m2) 

Carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Lite de sable 0.02 18 0.36 

Enduit plâtre 0.02 10 0.2 

Corps creux 0.16+0.04 13.75 2.8 

Cloison intérieur 0.01 10 1 

Charge Permanente total G = 5.20 

Surcharge d’exploitation Q = 1.5 

 

c) Murs Extérieurs  

Tableau II.3 : Evaluation des charges des cloisons extérieures. 

Désignation e (m)  (KN/m3 ) Charge (KN/m2) 

Enduit de ciment (extérieur) 0.02 18 0.36 

Brique creux de 15 0.15 8.66 1.30 

Lame d’air 0.05 / / 
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Brique creux de 10 0.1 9 0.9 

Enduit plâtre (intérieure) 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale G=2.76 

 

d) Murs intérieurs  

Tableau II.4 : Evaluation des charges des cloisons intérieures. 

Désignation e (m)  (KN/m3 ) Charge (KN/m2) 

Enduit de ciment (extérieur) 0.02 18 0.36 

Brique creux de 15 0.15 8.66 1.30 

Enduit plâtre (intérieure) 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale G=1.86 

 

e) Escaliers  

 Palier                                                

Tableau II.5: Evaluation des charges du palier 
 

  

 Paillasse 

Tableau II.6 : Evaluation des charges de la paillasse. 

Désignation    e (m) � (KN/m3) Charge (KN/m²) 

Carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.4 

Lit de sable 0.02 18 0.36 

Dalle pleine 0.18 25 4.5 

Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale G = 5.9 

Surcharge d’exploitation Q = 2.5 

Désignation e (m) � (KN/m3) Charge (KN/m²) 

Carrelage       0.02 22 0.44 

Mortier de pose       0.02 20 0.4 

Poids des marches   0.17/2 25 2.125 

Dalle pleine 0.18/cos α 25 5.42 
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f) Balcon               

Tableau II.7: Evaluation des charges du balcon. 

g) L’acrotère :  

       
Tableau II.8: Evaluation des charges de l’acrotère. 

charge Poid (KN/ml) 

Q 1 

G 1.69 

 

II.3 Pré-Dimensionnement des éléments structuraux                     

II.3.1 Les poutres  

a) Poutres principales 

Selon le règlement BAEL 91 modifié 99 les poutres seront pré-dimensionné par la condition de 

la flèche et elles sont vérifiées par le RPA 99 version 2003. [1] 

୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤ ht ≤ 

୐୫ୟ୶

ଵ଴
 

0.4 ht ≤ 𝑏 ≤ 0.7ht 

Avec : 

ht : hauteur de la poutre. 

Lmax : distance maximale entre nus d’appuis (L = Lmax = 4.80 m). 

(480/15) ≤ ht ≤ (480/10) ⟹  32 ≤ ℎt ≤ 48 

Enduit en plâtre       0.02 10 0.2 

Charge permanente totale G = 8.56 

Surcharge d’exploitation Q = 2.5 

Désignation e (m)  (KN/m3) Charge (KN/m²) 

Carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.4 

Lit de sable 0.03 18 0.54 

Dalle 0.15 25 3.75 

Enduit en ciment 0.02 10 0.2 

Charge permanente totale G = 5.33 

 Surcharge d’exploitation Q = 3.5 
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Soit h = 40 cm et b = 30 cm 

On doit vérifier les dimensions adoptées aux exigences du RPA (Art : 7.5.1 RPA 99 

version2003) qui sont les suivantes: 

Donc on adopte une poutre principale de section (30*35). Vérification selon RPA 99 version 

2003: [4] 

b ≥ 20cm → b= 30cm > 20cm .................... Vérifiée.  

h ≥ 30cm → h= 40cm > 30cm .................... Vérifiée. 

(h/b) ≤ 4 → 40/30 = 1.33 cm < 4 ………………. Vérifiée. 

Les conditions du RPA sont vérifiées donc la poutre principale à une section de (30x40) cm². 

 

 

 

 

 

 

 

b) Poutres secondaires 

୐୫ୟ୶

ଵହ
 ≤ ht ≤  

୐୫ୟ୶

ଵ଴
 

0.4 ht ≤ 𝑏 ≤ 0.7 ht 

Avec : 

ht : hauteur de la poutre. 

Lmax : distance maximale entre nus d’appuis (L = Lmax = 4.10 m). 

ସଵ଴

ଵହ
≤ ht ≤  

ସଵ଴

ଵ଴
 ⟹  27.33 ≤ ht ≤ 41   

Soit h = 35 cm et b = 30 cm 

Donc on adopte une poutre principale de section (30*35). Vérification selon RPA 99 version 

2003: 

Figure II.5: Poutres principales 
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b ≥ 20cm → b=30cm > 20cm .................... Vérifiée.  

h ≥ 30cm → h=35cm > 30cm .................... Vérifiée. 

(h/b) ≤ 4 → 35/30 = 1.167 cm < 4 ……………….. Vérifiée. 

Les conditions du RPA sont vérifiées donc la poutre secondaire à une section de (30x35) cm². 

 

 

 

 

        
 

 

II.3.2 Les Poteaux  

Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en 

compression simple à l’ELU.  

Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA99, doivent satisfaire les 

conditions suivantes pour la zone IIa : 

Min (b,h) ≥ 25 cm 

Min (b,h) ≥  
୦ୣ

ଶ଴
 cm 

0.25 ≤ 
ୠ

୦
 ≤ 4 

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

vérifiant les recommandations du RPA99/version 2003 citées ci-dessus. Les dimensions des 

poteaux supposées: (30x40) cm 

Vérification (R.P.A 99) : [4] 

Min (30,40) =30 cm ≥ 25 cm……………………CV 

Min (30,40) =30 cm ≥ he / 20 = 16 𝑐𝑚…………. CV 

0.25 ≤ 0.75 ≤ 4………………………. CV 

 

Figure II.6: Poutres secondaires 
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II.3.3 Descente de charge : 

II.3.3.1 Définition   

Afin d’assurer la résistance et la stabilité de l’ouvrage, une distribution des charges et 

surcharges pour chaque élément nécessaire. La descente des charges permet l’évaluation de la 

plupart des charges revenant à chaque élément de la structure, on aura considéré : 

 Le poids propre de l’élément.  

 La charge de plancher qu’il supporte.  

 La part de cloison répartie qui lui revient.  

 Les éléments secondaires (escalier, acrotère...). 

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

inférieur et cela jusqu’au niveau le plus bas (les fondations).  

Nous appliquons les lois de dégression uniquement pour les étages à usages d’habitation. 

II.3.3.2 Représentation des différents niveaux du bâtiment  

Sous terrasse ………. .…… Q0  

Sous étage 1 ……………… Q0 + Q1.  

Sous étage 2 …………….... Q0 + 0,95 (Q1 + Q2).  

Sous étage 3 …………….... Q0 + 0,90 (Q1 + Q2 + Q3).  

Sous étage 4 …………….... Q0 + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4). 

Sous étage n …………….... Q0 + 
ଷା୬

ଶൈ୬
 (Q1 +Q2 + ……….…+Qn). 

II.3.3.4 Loi de dégression des sur charges  

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

 Plancher RDC Q =1.5 KN/m2.  

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

 Plancher terrasse (non accessible) Q =1 KN/m2 

Comme les charges d’exploitation n’agissent pas en même temps, alors on applique la loi de 

dégression.  
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                                               Figure II.8: Surface afférente du poteau 

On a le nombre d’étage est supérieur à 5, donc le coefficient 3+𝑛/2𝑛 en étant valable, et on 

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

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

 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.9: Dégression des charges d’exploitation. 

Niveau Dégression des charges par niveau La charge(KN/m2 ) 
5 Nq0=1,00 1 
4 Nq1=q0+q1 2.5 
3 Nq2=q0+0,95 (q1+q2) 3.85 
2 Nq3=q0+0,90 (q1+q2+q3) 5.05 
1 Nq4=q0+0,85 (q1+q2+q3+q4) 6.1 

RDC Nq6=q0+0,75 (q1+q2+q3+q4+q5+q6) 7.75 
 

II.3.3.4 Poteau le plus sollicitée 

La surface afférente: 

S₁ = (1.425 × 2.00) = 2.85 m².  

S₂ = (2.00 × 2.05) = 4.10 m².  

S₃ = (1.425 × 2.50) = 3.56 m². 

S₄ = (2.05 × 2.50) = 5.13 m². 

Donc : S = 15.64 m². 

                                 

Plancher terrasse: 

• G =15.64 *6.28 = 98.22 KN 

Figure II.7: Schéma statique de la descente de charge 
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• Q =15.64 *1 = 15.64 KN 

Plancher étages:   

• G = 15.64 *5.20 = 81.33 KN 

• Q = 15.64 *1.5 = 23.46 KN 

Les poutres: 

𝐺𝑝𝑝 = (2.00 + 2.40) × 0.30×0.40×25= 13.20 KN 

𝐺𝑝𝑠 = (2.05 + 1.425) × 0.30×0.35×25=9.12 KN 

Poteaux: 

Gpot = s × 25 × H etage 

Tableau II 10: Évaluation des poids propres des poteaux. 

 

 

Tableau II.11: Descente de charge du poteau. 

Niveau Éléments G(KN) Q(KN) 
1-1 Plancher terrasse  

Gpp (30 x 40) cm² 
Gps (30 x 35) cm² 

98.22 
13.20 
9.12 

15.64 

Total 1 120.54 15.64 
2-2 Venant 1-1  

Poteau (30 x 40) cm² 
120.54 
9.60 

 

Total 2 130.14  
3-3 Venant 2-2  

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

130.14 
81.33 
13.20 
9.12 

15.64 
23.46 

Total 3 233.79 39.10 

4-4 Venant 3-3 
Poteau (30 x 40) cm² 

233.79 
9.60 

 

Total 4 243.39  

Étage RDC+ étage  
S (m2) 0.30 x 0.40 = 0.12 
Gp 0.12 x 3.20 x 25 = 9.60 
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5-5 Venant 4-4  
Plancher étage  
Gpp (30 x 40) cm² 
Gps (30 x 35) cm² 

243.39 
81.33 
13.20 
9.12 

39.10 
23.46 

Total 5 347.04 62.56 
6-6 Venant 5-5 

Poteau (30 x 40) cm² 
347.04 
9.60 

 

Total 6 356.64  

7-7 Venant 6-6  
Plancher étage  
Gpp (30 x 40) cm² 
Gps (30 x 35) cm² 

356.64 
81.33 
13.20 
9.12 

62.56 
23.46 

Total 7 460.29 86.02 

8-8 Venant 7-7 
Poteau (30 x 40) cm² 

460.29 
9.60 

 

Total 8 573.54  

9-9 Venant 8-8 
Plancher étage  
Gpp (30 x 40) cm² 
Gps (30 x 35) cm² 

573.54 
81.33 
13.20 
9.12 

89.02 
23.46 

Total 9 677.19 109.48 

10-10 Venant 9-9 
Poteau (30 x 40) cm² 

677.19 
9.60 

 

Total 10 686.79  
11-11 Venant 10-10  

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

686.79 
81.33 
13.20 
9.12 

109.48 
23.46 

Total 11 790.44 132.94 

12-12 Venant N3 
Poteau (30 x 40) cm² 

790.44 
9.60 

 

Total 12 809.04  

 Total G=809.04 Q=132.94 
II.3.3.5 Les vérifications nécessaires  

a- Poteau RDC 

 L'effort normal ultime : 

Nu =1.35G + 1.5Q =1.35 *809.04 + 1.5 *132.94 =1291.614 KN 
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Selon le CBA93 (article B.8.11) on doit majorer l'effort normal de compression ultime Nu       

de  10% tel que: Nu= 1.10x (1.35G+1.5Q). 

Donc Nu= 1.10x1291.614=1420.775 KN. 

Vérification à la compression simple: 

On doit vérifier la condition suivante : 

ே௨

୆
 ≤ 0.6×fc28          Avec : B : Section de béton. 

B ≥  
ே௨

଴.଺ൈ୤ୡଶ଼ 
  → B ≥  

ଵସଶ଴.଻଻ହൈଵ଴ି³

଴.଺ൈଶହ 
 = 0.095 m² 

On a: B = 0.16 m² 

B= 0.16 m2 > 0.095 m² ………... Condition vérifiée. 

Vérification au flambement:  

On doit faire la vérification suivante : 

Nu ≤  (α × 
஻௥ ൈ ୤ୡଶ଼

 ଴.ଽ ∗ ஓୠ
  + 

஺௦ൈ௙௘

 ஓୱ
 ) 

Br ≤ ே௨

஑ ൈሺ  ౜ౙమఴ
 బ.వ ∗ ಋౘ

ା ಲೞൈ ౜౛
 ా౨ ∗ ಋ౩ 

ሻ  
 

Br : Section réduite du béton.   

As : Section des armatures.  

𝛾𝑏 : Coefficient de sécurité de béton  

𝛾𝑠: Coefficient de sécurité des aciers.  

α: Coefficient en fonction de l’élancement𝜆. 

α ൌ ሺ
0.85

1 ൅ 1.02 ቀ 𝜆35ቁ
ଶ ሻ →  0 ൏  𝜆 ൑  50 

α ൌ 0.6 ൈ ሺହ଴
ఒ
ሻ² → 50 ൏  𝜆 ൑ 70 

On calcule l’élancement : 𝜆 ൌ ௅௙
௜

 

lf: Longueur de flambement.               lo : Longueur de poteau. 
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i : Rayon de giration   i ൌ ට
ூ

୆
  

I : Moment d’inertie  I = 
௕.௛³

ଵଶ
 

l f  = 0.7 * 3.20 = 2.24m 

B = 0.16 m² 

I = 
଴.଴ଵଽଶ

ଵଶ
 = 1.6 × 10-³ 

i=ට
ଵ.଺ൈଵ଴ିଶ

଴.ଵ଺
 = 0.1 

λ = ଶ.ଶସ

଴.ଵ
 = 22.4 < 50 →  𝛼 ൌ  ሺ ଴.଼ହ

ଵାଵ.଴ଶቀమమ.ర
యఱ

ቁ
మ ሻ = 0.794 

D’après le BAEL91 on doit vérifier : 

B𝑟 ≥ ே௨

஑ ൈሺ  ౜ౙమఴ
 బ.వ ∗ ಋౘ

ା ಲೞൈ ౜౛
 ా౨ ∗ ಋ౩ 

ሻ  
 

B𝑟 ≥  ଵଷସ଼.ସଶ ൈଵ଴ି³

଴.଼଴ସ ൈሺ  మఱ
 బ.వ ∗ భ.ఱ 

ା ఴൈ రబబ
 భబబబ ∗ భ.భఱ 

ሻ  
 

B𝑟 ≥ 0.078 

As = 0.7% * Br…….. Zone I  

As = 0.8% * Br…….. Zone IIa  

As = 0.9% * Br……. Zone IIb  

As = 0.9% * Br…….. Zone III   

Nous avons:  

Br= (30-2) * (40-2)*10^-4 = 0.106 m² 

0.106 m² > 0.085 m²…………… donc le poteau ne risque pas de flamber.                                                       

II.3.4 Les voiles  

Les voiles sont des éléments de contreventement rigide en béton armé constitués par une série 

de murs porteurs pleins coulés sur place. Ils sont destinés d'une part à reprendre une partie des 
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charges verticales et d'une autre part à assurer la stabilité de l'ouvrage sous l'effet des charges 

horizontales dues au vent et au séisme. 

Le, RPA 99 V2003, (article 7.7.1), exige une épaisseur minimale de voile de 15 cm. L’épaisseur 

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

aux extrémités. 

e = max (
୦ୣ

ଶ଴
 ,
୦ୣ

ଶଶ
, 
୦ୣ

ଶହ
 , 15cm) 

Avec : 

he : hauteur libre d’étage,  e : épaisseur du voile.   

Donc: e ≥ max (16 cm, 14.54 cm, 12.8 cm, 15 cm)               e = 16 cm 

On adopte une épaisseur de voile : e = 20 cm 

Pour qu'un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur (L) doit être au 

moins égale à 4 fois son épaisseur : L min ≥ 4a = 4 x 20 = 80 cm. 

 

Figure II.9 : Coupe de voile en élévation 

  

II.4 Conclusion  

Après avoir pré dimensionné tous les éléments (planchers, poutres, poteaux, escaliers et voiles) 

on passe au chapitre suivant pour l’étude des éléments secondaires. 

 



 

 

 

   

Chapitre III 

CALCUL Des ELEMENTS  

SECONDAIRE 
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Figure III.1: Type d'acrotère 

III.1 Introduction  

La construction est un ensemble des éléments qui sont classés en deux catégories : Les éléments 

structuraux et non structuraux. 

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

planchers, escalier, acrotère).  

Cette étude fait en suivant le cheminement suivant : évaluation des charges sur les éléments  

considérées, calcul des sollicitations les plus défavorables et la détermination de la section  

d’acier nécessaire. 

III.2 Calcul de l’acrotère  

III.2.1 Introduction  

L’acrotère est un élément structural contournant le sommet du bâtiment conçu pour la 

protection de la ligne conjonctive entre lui-même et la forme de pente contre l’infiltration des 

eaux pluviales. 

Il est réalisé en béton armé. Soumis à son poids propre et à une surcharge horizontale due à la 

main courante. Il est assimilé à une console encastrée au plancher terrasse. La section la plus 

dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement. Le calcul se fera en flexion composée dans 

la section d’encastrement pour une bande de 1 m linéaire. L’acrotère estexposé aux intempéries, 

donc la fissuration est préjudiciable, dans ce cas le calcul se fera àl’ELU, et à l’ELS. Les 

dimensions de l'acrotère sont données dans la figure (figure. III.1) 
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III.2.2 Evaluation des Charges  

Poids propre de l’acrotère : G = 1.72 KN/ml 

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

III.2.3.Vérification au séisme 

D’après le RPA99V2003 (Article 6.2.3) les éléments non structuraux doivent être calculés sous 

l’action des forces horizontales suivant la formule suivante : 

Fp = 4×A×Cp×Wp[4] 

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

Cp : Facteur de force horizontale varie entre 0,3 et 0,8 (Tableau 6-1 de RPA99).  

Wp : Poids de l’élément considéré. 

Pour notre cas :   

Groupe d’usage 2, zone IIa  

A = 0.15 

Cp = 0.8 

Fp= 4 × 0.15 × 0.8 × 1.72 = 0.82 KN/ml 

Il faut : Fp< 1.5Q    ⇒  0.82  KN/m  < 1.5 KN/m ………………………(cv) 

On va ferrailler l’acrotère avec la force Fp. 

III.2.4. Calcul des sollicitations  

III.2.4.1 Etat limite ultime  

Nu = 1,35G  = 1,35 × 1.72 = 2.322 KN/m 

Mu = 1.5 × Q × h = 1.5 × 1 × 0.6 = 0.9 KN.m 

Tu = 1.5 × Q = 1.5 × 1 = 1.5  KN.m 

III.2.4.2 Etat limite de service  

Ns = NG = 1.72 KN/m 

Ms = Q × h = 1 × 0.6 = 0.6 KN.m 
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III.2.5. Calcul de l’excentricité  

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

e= e1 + e2  tel que e1=e0+ea[1] 

 Excentricité de la résultante des contraintes normales ( e0 ) : 

𝑒0 ൌ ெ௨

୒୳
 = 

଴.ଽ

ଶ.ଷଶଶ
 = 0.39 m 

e0 > 
௛

଺
 = 

଴.ଵ

଺
 = 0.016 m 

Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section, la section est alors partiellement 

comprimée, elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mf  par rapport 

aux armatures tendues. 

 Excentricité dus aux effets de second ordre (e2)  

𝑒2 ൌ
3𝑙𝑓²

10000 ൈ h
 ሺ2 ൅ 𝛼𝑄ሻ 

Calcul de l’élancement :   

Lf = 2×L  ⇒Lf = 2×0.6  ⇒ Lf  = 1.2 m 

i : rayon de giration : i = ට
ூ

ୗ
   

I = ௕.௛³

ଵଶ
  → I = ଵൈ଴.ଵ³

ଵଶ
  → I = 8.33×10‐5 m4 

S = b×h⇒   S= 1×0.1    ⇒ S = 0.1 m² 

Donc :  i = 0.029 

Alors :  

Lf 



 max ൑ max ሼ50 ; min  ሾ67 ൈ ሺe0/hሻ, 100ሿሻ 

λmax  ൑ 100 

λ ൌ 41.38 ൏100 

Donc il n’est pas nécessaire de faire un calcul au flambement. 
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Figure III.2 : Section de calcul d’acrotère. 

 

α = 10(1-Mu/1,5.Mser) = 0 

Donc :   

𝑒2 ൌ
3 ൈ 1.2²

10000 ൈ 0.1
𝑋2 

e2 = 0.0086 m 

 Excentricité additionnelle (ea)  

ea = max (2 cm ; ௅

ଶହ଴
) → ea = max (2 cm ; ଺଴

ଶହ଴
) → ea = 0,02 m 

e1 = 0.39 +0.02 = 0.41m  

Alors :   e = e1 + e2 ⇒ e = 0.41 + 0.0086⇒ e = 0.419 m 

On a : 
௅೑
௛ 

= 12  

௅೑
௛ 
≤ Max ( 15 ; 

ଶ଴.௘భ
௛

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

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

ordre en introduisant l’excentricité totale 

III.2.6. Calcul du ferraillage  

On considère une section (b × h) m² soumis à la flexion composé 

 

 

 

 

 

 Epaisseur de la section : h = 0.1m 

 Largeur de la section : b=1 m 

 Enrobage : c= 0.02 m 

 Hauteur utile :d= h-c d= 0.08 m 
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 Moment fictif (Mua) 

Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues. 

Mua = Mu + Nu (d- ௛
ଶ
 ) → Mua = 0.9 + 2.322 (0.08 - ଴.ଵ

ଶ
 ) → Mua = 1.06 KN.m 

III.2.6.1. Les armatures fictives  

U ൌ
𝑀𝑢𝑎

b. dଶ.𝐹𝑏𝑢
 

U ൌ ଵ.଴଺ൈଵ଴^଺ 

ଵସ.ଵ଻ൈଵ଴଴଴ൈଽ଴²
 = 0.010    / fbu= 14.17 MPa 

 = 0.010  lim = 0.392 

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire (A’ = 0). 

 = 0.010 l = 0.186 ..................... Pivot A 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2u  ) 

Z = d (1- 0.4𝛼) 

  ൌ 0.010 → 𝛼 = 0.013 / Z = 89.53mm 

Au= ெ௧

ఙ ̅௦ .௓
             σ ̅s = 

௙௘

ఋ௦
  = 348 MPa        

Au= ଵ.଴଺ൈଵ଴^଺ 

ଷସ଼ ൈ ଼ଽ.ହଷ
  = 34.02 mm²   

 Donc :    Au  = 0.34 cm² 

Amin ≥ 0.23 × b × d × ி௧ଶ଼
୤ୣ

     /       ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 2.1 MPa      

Amin≥ 0.23 × 1000 × 90 ×
 ଶ.ଵ

ସ଴଴
 = 108.67 mm² 

⟹ Amin ≥1.08  cm² 

Donc : 

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

Alors : 

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

 Condition de non fragilité : (BAEL 91)   

A min <A adopte [1]     ⇒   1.08 < 2.01   …………(cv). 

 L’espacement «e » : 

e≤min (3h ; 33cm)     

e≤min (30 ; 33cm) ⇒   e ≤ 30 cm  

On prend : e = 25 cm 
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III.2.6.2. Armature de répartition [1] 

Ar = 
 ஺௦

ସ
 → 

 ଶ.଴ଵ

ସ଴଴
 = 0.50 cm² ⇒ on adopte: 4T8  = 2.01cm² 

 L’espacement «e » : 

e ≤ min (4h ; 45cm) 

e ≤ min (40 ; 45cm)  ⇒ e ≤ 40 cm  

  On prend : e = 25 cm  ≤ 40 cm ……….  c v 

III.2.6.3.Vérification de l’effort de tranchant « cisaillement » [BAEL91]  

On doit vérifier que : τu < τ̅u  [1] tel que : 

τ̅= min (0.15fc28/γb ; 4 MPa) ............................... (Fissuration préjudiciable) 

τ̅ = min (2.5 MPa ; 4 MPa) ⇒ τ̅ = 2.5 MPa 

τu =
 ்௨

ୠୢ
൏  τ̅u ⇒ τu =

 ଵହ଴଴

ଵ଴଴଴ൈଽ଴
 = 0.016 MPa 

τu < τ̅u  ⇒ 0.016 MPa ൏ 2.5 MPa …………………. (cv). 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

III.2.7.Vérification à L’ELS  

III.2.7.1.Vérification des contraintes  

 Mser/A = Mser + Nser ×( d- 
௛

ଶ
) = 0.6 + 1.72 × (0.09- 

଴.ଵ

ଶ
ሻ = 0.67 KN.m/ml  

La contrainte du béton est donnée / ELS: σbc = 0.6fc28 = 15MPa 

La contrainte de l’acier, Selon la rectification 99du BAEL91 Arti.A.4.5.33 (cas de fissuration 
préjudiciable). 

σ̅𝑠̅𝑡̅=̅min ( 
ଶ

ଷ
× 𝑓𝑒 ; 110 ඥ𝜂 ൈ  𝑓𝑡28) = 201.63MPa [1] 

X = 
ଵହ ୶ ஢್೎

ଵହ ௫ ஢್೎ା ஢ೞ೟
 x d = 

ଵହ ௫ ଵହ

ଵହ ௫ ଵହାଶ଴ଵ.଺ଷ 
 ×0.09 = 0.047 m 

Z = d- 
௑

ଷ
= 0.09 - 

଴.଴ସ଻

ଷ
= 0.074 m  

M1 =  
ଵ

ଶ
 b X σ௕௖ Z =1/ 2(1 × 0.047 ×15 × 0.074) = 0.026 MN.m/ ml 

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

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

Aser1= 
஺ೞ೐ೝ
௓௑஢ೞ೟

= 
଴.଴଺଻  ଵ଴ଶ 

଴.଴଻ସ ଡ଼ ଶ଴ଵ.଺ଷ
=0.45 cm2 
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Figure  III.3 : Schéma de ferraillage d’acrotère. 

Aser= Aser1- 
஺ೞ೐ೝ
஢ೞ೟

= 0.45×10ିସ- 
଴.ଵ଻ଶ  ଵ଴ଶ 

 ଶ଴ଵ.଺ଷ
 

Aser= 0.36 cm2 

 III.2.8.Schéma de Ferraillage  

 

 

 

 

 
 

 

 

 

III.3.Les Escaliers  

 Un escalier est une suite de plans horizontaux disposés en gradins, afin de se déplacer à pied 
d’un niveau à un autre. 

III.3.1. Combinaison des charges  

Les  escaliers étudient pour une bonde de 1 m.  

Palliasse : G1= 8.56 KN/m² =8.61 ×1m =8.56KN/ml  

Palier : G2= 5.9 KN/m² = 5.93× 1m = 5.9 KN/ml 

Q = 2.5 KN/m² = 2.5 × 1m = 2.5 KN/ml 

ELU:   Pu = 1,35 G + 1,5 Q   

ELS:   Pser= G + Q 

 

Tableau III.1 : les combinaisons des charges de l’escalier. 

Désignation Paillasse(a)  (KN/ml) Palier (KN/ml) 

ELU 15.31 11.72 

ELS 11.06 8.40 
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III.3.2.Détermination des sollicitations  

 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

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

Uniformément chargée et en tenant des types d’appuis sur lesquels elle repose. 

Pour déterminer les sollicitations, on a deux méthodes de calcul qui sont les 

suivantes:  

- La méthode des charges équivalentes.  

- La méthode R.D.M. 

III.3.3. Diagrammes de moment fléchissant et effort tranchant 

ELU  

Figure III.4 : Schéma statique d’escalier. 

Figure III.5 : Diagrammes des moments et des efforts tranchants à l’ELU. 
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ELS  

 

Figure III.6 : Diagramme de moment et effort tranchant à L’ELS. 

Tableau III.2 : Détermination des sollicitations 

Désignation Mmax 

(KN.m) 

Ma 

(KN.m) 

Mt 

(KN.m) 

Tu 

(KN) 

ELU 33.35 16.67 28.34 30.54 

ELS 24.07 12.035 20.46 21.99 

 

III.3.4. Calcul du ferraillage  

Le ferraillage sera déterminé par une bande de 1m de longueur soumise à la flexion simple. 

 

 

 

 

 

 Epaisseur de la section : h = 0.18m  

 Largeur de la section : b=1 m  

 Hauteur utile : d= 0.9h   →   d= 0.162 m 

 

Figure III.7 : Section de calcul d’escalier. 
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III.3.4.1.Le ferraillage à ELU  

a) En travée: 

Moment ultime réduite : 

 ൌ 𝑀𝑡

b.d2.𝐹𝑏𝑢
  →     ൌ ଶ଼.ଷସൈଵ଴^଺

ଵ଴଴଴ൈଵ଺ଶ²ൈଵସ.ଵ଺
 = 0.077   / Fbu = 14.16 [1] 

 = 0.077  lim = 0.392 

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire (A’ = 0). 

 = 0.077  l = 0.186 ………….Pivot A 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2u  ) 

Z = d (1- 0.4𝛼) 

  ൌ 0.077 → 𝛼 = 0.1 / Z = 155.52 mm 

Au= ெ௧

ఙ ̅௦ .௓
             σ ̅s = 

௙௘

ఋ௦
  = 348 MPa   [1]     

Au= ଶ଼.ଷସൈଵ଴^଺ 

ଷସ଼ ൈ ଵହହ.ହଶ
  = 526.6  mm²   

Donc :    

 Au  = 5.26 cm²  

Amin ≥ 0.23 × b × d × ி௧ଶ଼
୤ୣ

     /       ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 2.1 MPa [1]    

Amin≥ 0.23 × 1000 × 162 ×
 ଶ.ଵ

ସ଴଴
 = 195.615 mm² 

⟹ Amin ≥ 1.95 cm²  

Donc : 

As = max (Au ; Amin)   ⇒   As = max (5.26; 1.95) 

Alors : 

As = 5.26 cm²       ⇒  on adopte: 5T12  = 5.65cm² 

 Condition de non fragilité : (BAEL 91) 

A min <A adopte [1]     ⇒   1.95 < 5.65   …………(cv). 

 L’espacement «e » 

e≤min (3h ; 33cm)  [1]   
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e≤min (45 ; 33cm) ⇒   e ≤ 33 cm [1] 

On prend : e = 25 cm 

 Armature de répartition  

Ar = 
 ஺௦

ସ
 → 

 ହ.଺ହ

ସ
 =1.41 cm² ⇒ on adopte: 5T10  = 3.93cm² 

 L’espacement «e » : 

e ≤ min (4h ; 45cm) 

e ≤ min (60 ; 45cm)  ⇒ e ≤ 45 cm  

On prend : e = 25 cm 

b) Sur appui  

Moment ultime réduite : 

 ൌ ெ௔

ୠ.ୢమ.ி௕௨
  →     ൌ ଵ଺.଺଻ൈଵ଴^଺

ଵ଴଴଴ൈଵ଺ଶ²ൈଵସ.ଵ଺
 = 0.045  / Fbu = 14.16 

 = 0.045 lim = 0.186  

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire (A’ = 0). 

0.045  l = 0.186 ………….Pivot A 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2u  ) 

Z = d (1- 0.4𝛼) 

  ൌ 0.045 → 𝛼 = 0.063 / Z = 157.95 mm  

Au= ெ௔
ఙ ̅௦ .௓

             σ ̅s = 
௙௘

ఋ௦
  = 348 MPa  [1]      

Au= ଵ଺.଺଻ ൈଵ଴^଺ 

ଷସ଼ ൈ ଵହ଻.ଽହ
  = 305.09mm²   

Donc :    Au  = 3.05 cm² 

Amin ≥ 0.23 × b × d × ி௧ଶ଼
୤ୣ

     /       ft28 = 0.6 + 0.06 fc28 = 2.1 MPa [1]     

Amin≥ 0.23 × 1000 × 162 ×
 ଶ.ଵ

ସ଴଴
 = 195.62 mm² 

⟹ Amin ≥ 1.95cm² 
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Donc : 

As = max (Au ; Amin)   ⇒   As = max (3.05; 1.95) 

Alors : 

As = 3.05 cm²       ⇒  on adopte: 5T12  = 5.65 cm² 

 Condition de non fragilité  (BAEL 91) 

A min <A adopte [1]     ⇒   1.95 < 3.39   …………(cv). 

 L’espacement «e » 

e≤min (3h ; 33cm)    [1] 

e≤min (45; 33cm) ⇒   e ≤ 33 cm  

On prend : e = 25 cm 

 Armature de répartition  

Ar = 
 ஺௦

ସ
 → 

 ହ.଺ହ

ସ
 =1.41 cm² ⇒ on adopte: 5T10  = 3.93cm² 

 L’espacement «e »  

e ≤ min (4h ; 45cm) 

e ≤ min (60 ; 45cm)  ⇒ e ≤ 45cm  

On prend : e = 25 cm 

c) Vérification de l’effort de tranchant « cisaillement » [BAEL91]  

On doit vérifier que : τu < τ̅    tel que : 

τ̅= min (0.15fc28/γb ; 4 MPa) .......................... (Fissuration préjudiciable) 

τ̅ = min (2.5 MPa ; 4 MPa) ⇒ τ̅ = 2.5 MPa 

τu=
 ்௨

ୠୢ
⇒ τu =

 ଷ଴.ହସൈଵ଴^ଷ

ଵ଴଴଴ൈଵ଺ଶ
 = 0.189 MPa 

τu ൏ 𝑟̅  ⇒ 0.189 MPa ൏ 2.5 MPa …………………. (cv). 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
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III.3.4.2 Vérification des contraintes  

 a) En travée  

On doit vérifier que : 

Pour le béton: 

 ̅bc = 0.60 × fc28 [1] 

 ̅bc = 0.60 ×25 =15 MPa 

 La contrainte de béton  

bc = 
 ெഥୱୣ୰ൈ୷   

୍
  

y : distance de l’axe neutre à la fibre la plus comprimé. 

I : Moment d’inertie. 

M ser =20.46  KN.m           ; A st = 5.65 cm² 

Position de l'axe neutre : 

1/2 by² + η (d-y) Asc- η Ast(d-y) = 0 

η =15 si : (Asc=0) 

50y² - 5.65×15 (16.2 - y) =0 ; √ ∆ = 530.82 

y = 4.46 cm 

Le moment d'inertie: 

I = 1/3 b.y³ + η Ast(d-y) ² + η Asc(d-y) = 0 

I = (100×4.46³)/3+ 15×5.65 (16.2 – 4.46)² =14638.11 cm4 

bc = 
 ெഥୱୣ୰ൈ୷   

୍
 = 

 ଶ଴.ସ଺ൈଵ଴లൈସସ.଺   

ଵସ଺ଷ଼.ଵଵ ൈଵ଴^ସ
  

bc = 6.23 MPa  ≤ ̅bc =  15 MPa ………………………vérifiée 

Donc : Il n’ya pas risque de fissuration du béton en compression. 

b) En appui  

 La contrainte de béton  

bc = 
 ெഥୱୣ୰ൈ୷   

୍
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y : distance de l’axe neutre à la fibre la plus comprimé. 

I : Moment d’inertie. 

M ser = 12.035 KN.m           ; A st =2.26 cm² 

Position de l'axe neutre : 

1/2 by² + η (d-y) Asc- η Ast(d-y) = 0 

η =15 si : (Asc=0) 

50y² - 2.26×15 (16.2 - y) = 0 ; √ ∆ = 333.14 

y =2.99 cm 

Le moment d'inertie: 

I = 1/3 b.y³ + η Ast(d-y) ² + η Asc(d-y) = 0 

I = (100×2.99³)/3+ 15×2.26 (16.2 – 2.99)² = 6806.72 cm4 

bc = 
 ெഥୱୣ୰ൈ୷   

୍
 = 

ଵଶ.଴ଷହൈଵ଴^଺ൈଶଽ.ଽ

଺଼଴଺.଻ଶൈଵ଴^ସ
 

bc = 5.29 MP ≤ ̅bc =  15 MPa ………………………vérifiée 

Donc : Il n’ya pas risque de fissuration du béton en compression. 

III.3.5.1 Vérification de l’effort de tranchant « cisaillement » [BAEL91]  

On doit vérifier que : τu < τ̅u    tel que : 

τ̅= min (0.15fc28/γb ; 4 MPa) ................................... (Fissuration préjudiciable) 

τ̅ = min (2.5 MPa ; 4 MPa) ⇒ τ̅ = 2.5 MPa 

τu=
 ்௨

ୠୢ
⇒ τu =

 ଶଵ.ଽଽൈଵ଴³

ଵ଴଴଴ൈଵ଺ଶ
 = 0.169 MPa 

τu ൏ 𝑟̅  ⇒ 0.169 MPa ൏ 2.5 MPa …………………. (cv). 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

III.3.5.2.La vérification de la flèche  

Si les trois conditions suivantescxd sont vérifiées, il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche : 

 
௛

୐
 ≥ 

ଵ

ଵ଺
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 
஺௦

ୠୢ
 ≤ 

ସ.ଶ

୤ୣ
 

 
௛

୐
 ≥ 

ெ௧

ଵ଴୑଴
 

Nous avons : 

௛

୐
 ≥ 

ଵ

ଵ଺
 → ଵ଼

ସସ଴
 = 0.0409 ≤ 0.0625 ……………..C N V 

஺௦

ୠୢ
 ≤ 

ସ.ଶ

୤ୣ
 → 

ହ଺ହ

ଵ଴଴଴∗ଵ଺ଶ
 ≤   

ସ.ଶ

୤ୣ
  → 0.0034 ≤   0.010…………………………… CV 

௛

୐
 ≥ 

ெ௧

ଵ଴୑଴
 → 0.0409 ≤  0.085 ……………………… C N V  

Donc : La vérification de la flèche est nécessaire. 

D’après le [BAEL 91] la flèche totale est : ∆σT = σv – σi  [1] 

La flèche admissible est : 

f̅ = 
௅

ହ଴଴
        si :       L < 5m 

f̅ =0.5 + 
௅

ଵ଴଴଴
        si :       L < 5m 

_ δi = 
ெ௦௘௥ൈ௅²

ଵ଴ா௜ ூδi
  … … … … … … …… . . . . . Flèche due aux charges instantanées.     

_ δv = 
ெ௦௘௥ൈ௅²

ଵ଴ா௩ ூδv
 .. … … … … … … … … … Flèche due aux charges différées. 

Dans notre cas : L = 4.40 m 

Moment d’inertie de la section totale homogène: 

I0 = 
௕௛³

ଵଶ
  + 15 As ( ௛

ଶ
 𝑑 ሻ²  

→     I0 = 
ଵ଴଴ൈଵ଼³

ଵଶ
  + 15×5.65 ( ଵ଼

ଶ
 16.2 ሻ² = 52114.75 cm4 

Moment d’inertie fictif : 

_ Iδi = ூ଴

ଵା஛୧ ௨
         

_ Iδv = ଵ.ଵ ൈூ଴

ଵା஛୴ ௨
         

Avec : 

_𝜆i = 
଴.଴ହ ൈ ி௧ଶ଼

୮ ሺ ଶାଷ್బ
ౘ

 ሻ 
  ……………………Pour la déformation instantanée. 
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_𝜆v = 
଴.଴ଶ ൈ ி௧ଶ଼

୮ ሺ ଶାଷ್బ
ౘ

 ሻ 
  = 0.4𝜆i …..………….Pour la déformation différée. 

ρ= 
஺௦

ୠୢ
 

μ = 1 ‐ 
ଵ.଻ହൈி௧ଶ଼

4ൈρൈ σs൅ Ft28 
   Avec : σs ൌ  

𝑀𝑠𝑒𝑟
AsൈZ

 et: Z = d - 
௬

ଷ
 

y = 
್೓య

భమ
ା஺ௌൈௗ

ୠ୦ାଵହ୅ୱ 
 = 

ଵ଴଴ൈభఴ
య

భమ
ାହ.଺ହ ൈଵ଺.ଶ 

ሺଵ଴଴ ൈଵ଼ሻ ାሺଵହ ൈସ.ହଶሻ
 =26.06 

Z = 16.2 - ଶ଺.଴଺

ଷ
 =7.51 cm 

𝞂s = 
ଶ଴.ସ଺ൈଵ଴଴଴ 

ହ.଺ହ ൈ଻.ହଵ 
 = 602.74 MPA 

ρ= 
ହ.଺ହ

ଵ଴଴ൈଵ଺.ଶ
 = 0.0028 

μ = 1 ‐ 
ଵ.଻ହൈଶ.ଵ

4ൈ0.0028ൈ 602.74൅ 2.1 
 = 0.58 

_𝜆i = 
଴.଴ହ ൈ ଶ.ଵ

଴.଴଴ଶ଼ ሺ ଶାଷభబబ
భబబ

 ሻ 
 = 7.5 

_𝜆v = 3 

Iδi = ହଶଵଵସ.଻ହ

ଵା଻.ହൈ଴.ହ଼
  = 9741.07   

Iδv = ଵ.ଵൈହଶଵଵସ.଻ହ 

ଵାଷൈ୓.ହ଼
  = 20921.98 

Ei = 11000(ƒ c28  )1/3 = 32164.2 Mpa  

Ev= 3700 (ƒ c28  )1/3   = 10818.86 Mpa  

δi = 
ଵଶ.଴ଷହൈସ.ସ²ൈଵ଴^଼

ଵ଴ൈଷଶଵ଺ସ.ଶൈ ଽ଻ସଵ.଴଻
 = 7.43 mm 

δv = 
ଵଶ.଴ଷହൈସ.ସ²ൈଵ଴^଼

ଵ଴ൈ ଵ଴଼ଵ଼.଼଺ൈଶ଴ଽଶଵ.ଽ଼
 = 10.29 mm  

Alors :         ∆σt = σv – σi < f̅ = 
௅

ହ଴଴
  

→ ∆σT = 10.29 – 7.43 = 2.86 mm < f̅ = 
௅

ହ଴଴
 = 

ସସ଴଴

ହ଴଴
 =8.8 mm 

  Donc la condition de la flèche est vérifiée 
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III.3.6. Schéma de ferraillage  

 

Figure III.8 : Schéma de ferraillage d’escalier 

III.3.7.Poutre de palière  

Définition  

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

chargée, les charges sont :  

-Son poids propre.  

-Poids de la maçonnerie.  

-Réaction provenant du palier. 

III.3.7.1 Pré dimensionnement  

 D’après le BAEL  

௅

ଵହ
 ≤ h ≤ 

௅

ଵ଴
  → 

ଷହ଴

ଵହ
 ≤ h ≤ 

ଷହ଴

ଵ଴
 → 23.33 ≤ h ≤ 35 

h=35 cm 

0.3h ≤ b ≤ 0.7h → b = 30 

Exigences du RPA99/2003 (Art .5.1)  

b ≥ 20 cm → b = 30 cm ……… CV [4] 

h ≥ 30 cm → h = 35 cm ……… CV 

௛

ୠ
 ≤ 4 → 

௛

ୠ
 = 

ଷହ

ଷ଴
 = 1.16 …..…………CV 
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Donc on adopte b×h = (30 cm × 35 cm) 

III.3.7.2.Evaluation des charges  

 Le poids propre de la poutre palière : 

Gpp =0.30 ×0.35 ×25 × 1ml = 2.63 KN/ml 

Gmur × Hmur = 2.76 × ( ଷ.ଶ଴

ଶ
 – 0.35) = 3.45 

  Charge linéaire du palier : 

Ra= 39.91 KN/ml 

- Réaction d'escalier ou niveau du palierELU   

Ru
a = 39.91  KN/ml       

qu=(1.35 x Gpp) + Ru
a = (1.35 x 2.63) + 39.91 

= 43.46 KN/m 

Mt
u = 

௤௅²  

ଶସ
 = 

ସଷ.ସ଺ ൈ ଷ.ହ଴²  

ଶସ
 = 22.18 KN/m 

Ma
u = 

௤௅²  

ଵଶ
 = 

ସଷ.ସ଺ ൈ ଷ.ହ଴²  

ଵଶ
 = 44.36 KN/m 

Tt
u = 

௤௅  

ଶ
 = 

ସଷ.ସ଺ ൈ ଷ.ହ଴ 

ଶ
 = 76.06 KN 

 

 

ELS  

Rs
a = 28.71 KN/ml  

qs= Gpp + Rs
a = 2.63 + 28.71 = 31.34 KN/m 

Mt
s = 

௤௅²  

ଶସ
 = 

ଷଵ.ଷସ ൈ ଷ.ହ଴²  

ଶସ
 = 16.00 KN/m 

Ma
s= 
௤௅²  

ଵଶ
 = 

ଷଵ.ଷସ ൈ ଷ.ହ଴²  

ଵଶ
 = 32.00 KN/m 

Tt
s = 

௤௅  

ଶ
 = 

ଷଵ.ଷସ ൈ ଷ.ହ଴ 

ଶ
 = 54.85 KN 

Figure III.9: diagrammes des  Moments  
fléchissant et de  L'effort tranchant de la palière 
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III.3.7.3 Ferraillage à l’état limite ultime   

a. Armatures longitudinales 

h =35 cm; d = 0,9h = 31.5 cm;  𝞂b = 14.16 

a.1 En travée 

Mt = 22.18 KN.m  

U ൌ ெ௨௧

ୠ.ୢమ.ி௕௨
 = 

ଶଶ.ଵ଼ൈଵ଴³

ଷ଴ൈଷଵ.ହమൈଵସ.ଵ଺
 = 0.071 

 = 0.071  lim = 0.392 → A’ = 0 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2 ൈ 0.071 ) 

=  (1- 0.4𝛼) 

𝛼 = 0.092 /  = 0.963 

As= ெ௧

 .ௗ.ఙ ̅௦  
             σ ̅s = 

௙௘

ఋ௦
  = 348 MPa  [1]      

As= ଶଶ.ଵ଼ൈଵ଴^ଷ 

ଷସ଼ ൈ ଴.ଽ଺ଷൈଶ଻
  = 2.45 cm²   

On prend : 5HA8= 2.51 cm² 

a.2  Sur  appuis 

Ma = 44.36 KN.m 

U ൌ ெ௨௔

ୠ.ୢమ.ி௕௨
 = 

ସସ.ଷ଺ ൈଵ଴³

ଷ଴ൈଶ଻²ൈଵସ.ଵ଺
 = 0.143 

 = 0.143  lim = 0.392 → A’ = 0 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2u  ) 

 =  (1- 0.4𝛼) 

𝛼 = 0.194/   = 0.922 

As= ெ௧

  .ௗ.ఙ ̅௦  
             σ ̅s = 

௙௘

ఋ௦
  = 348 MPa   [1]      

As= ସସ.ଷ଺ൈଵ଴³ 

ଷସ଼ ൈ ଴.ଽଶଶ ൈଶ଻
  = 5.12 cm²   

On prend : 5HA12= 5.65 cm² 
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 Calcul à la torsion   

Moment de torsion  

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

Mtor = 
ெ௔ ൈ௅

ଶ
    

Mtor = 
ଵ଺.଺଻ൈଷ.ହ

ଶ
 = 29.17 kn.m 

Ferraillage longitudinal  

A1 = 
୑୲୭୰ൈ୙ൈɣୱ

ଶൈఆൈ௙௘
    

e : épaisseur de la paroi. e = 
Ø

଺
 = 

ଷ଴

଺
 = 5 cm 

Ø : min(b,h) 

Ω : air du contour tracé à mi-hauteur. Ω=[(b−e)×(h−e)]= 750 cm² 

U : périmètre de la section. U=2[(b−e)+(h−e)]=110cm 

A1 = 
ଶଽ.ଵ଻ൈଵ଴³ൈଵଵ଴ൈଵ.ଵହ

ଶൈ଻ହ଴ൈସ଴଴
 = 6.15 cm² 

Ferraillage transversales  [7] 

On fixe St = 15 cm en travée et St =10cm en appui  

 E𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒: At = 
୑୲୭୰ൈ୙ൈɣୱ

ଶൈఆൈ௙௘
 = 

ଶଽ.ଵ଻ൈଵ଴³ൈଵହ଴ൈଵ.ଵହ

ଶൈ଻ହ଴ൈସ଴଴
 =0.838 𝑐m² 

 E𝑛 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠:   At = 
୑୲୭୰ൈ୙ൈɣୱ

ଶൈఆൈ௙௘
 = 

ଶଽ.ଵ଻ൈଵ଴³ൈଵ଴଴ൈଵ.ଵହ

ଶൈ଻ହ଴ൈସ଴଴
 =0.556 𝑐m² 

. Ferraillage global  

Ferraillage longitudinal   

En travée  

Atra = Atra +  
஺ଵ

ଶ
 = 2.45 + 

଺.ଵହ

ଶ
 = 5.53 cm² → 6HA14+2HA12 = 9.24 cm²+2.26 cm² = 11.50 cm² 

En appui  

Aa = Ator +  
஺ଵ

ଶ
 =  5.12 + 

଺.ଵହ

ଶ
 = 8.20  cm² → 6HA14+2HA12 = 9.24 cm²+2.26 cm² = 11.50 cm² 
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Ferraillage transversal  

                                 h /35 

          Øt ≤ min :      Ø =12 mm      → Øt = 8mm  

                                 b / 10 = 12 mm  

 Calcul des espacements : 

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

bétonnage on utilise la formule suivante : 

஺௧

ௌ௧
  ≥ 

௕ሺ தି଴,ଷ௙௖ଶ଼ ሻ

଴.଼௙௘
  

At  0.003×S×b    avec   S ≤ 
௛

ଶ 
 

At  0.003× ଷହ
ଶ

 × 30 = 1.58 cm² (Minimum de RPA) 

Donc on prend    4 Ø 8 mm  → At = 2.01 cm² 

Par condition : 

S < min ( ௛
ସ
 ; 12 Øt ; 30 cm) = 8.5 cm   (Zone nodale) 

Sʹ < 
௛

ଶ
 = 17.5cm   (Zone courante ) 

On prend 

_S=10 cm ( Lzn = 2×h = 70 cm ) 

_Sʹ=15 cm (Lzc = 180 cm ) 

III.7.4 Vérifications nécessaires 

a. Vérification de la contrainte 

Considérons le cas préjudiciable. 

a.1 En travée 

As=11.50 cm²     ;     Mser = 16.00 kn.m 

La position de l’axe neutre : 

b/ 2y² 15As d  y  0     →  y = 14.13 cm 
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Le moment d’inertie I : 

I = (b/3) y³ + 15 As (d – y)² = 80257.69 cm4  

On vérifie que : σb = 
ெ௦௘௥

ூ
 y < σ̅bc  et σa = n. 

ெ௦௘௥

ூ
 (d-y) < σ̅a 

σb = 
ଵ଺ൈଵ଴^ହൈଵସ.ଵଷ

଼଴ଶହ଻.଺ଽൈଵ଴²
 = 2.82 Mpa < σ̅bc  = 15 Mpa → cv 

σa = 15 
ଵ଺ൈଵ଴^ହ

଼଴ଶହ଻.଺ଽൈଵ଴²
 (31.5-14.13) = 51.94 < σa̅ = 240 Mpa → cv 

a.2 Sur appuis 

Ma =32.00 kn.m    ;   As=11.50 cm² 

La position de l’axe neutre : 

b/ 2y² 15As d  y  0     → y = 14.13 cm 

Le moment d’inertie I : 

I = (b/3) y³ + 15 As (d – y)² = 80257.69 cm4  

On vérifie que : σb = 
ெ௦௘௥

ூ
 y < σ̅bc  et σa = n. 

ெ௦௘௥

ூ
 (d-y) < σ̅a 

σb = 
ଷଶൈଵ଴^ହൈଵସ.ଵଷ

଼଴ଶହ଻.଺ଽൈଵ଴²
 = 5.63 Mpa < σ̅bc  = 15 Mpa → cv 

σa = 15 
ଷଶൈଵ଴^ହ

଼଴ଶହ଻.଺ଽൈଵ଴²
 (31.5-14.13) = 103.89 < σa̅ = 240 Mpa → cv  

b. Vérification de la condition de non fragilité 

AS ≥ As min = 0.23 b d 
ி௧ଶ଼

ி௘
 

AS = min (AS t ; AS a) = min (11.50 ; 11.50)  = 11.50 cm² 

As min = 0.23 ×30 ×31.5 
ଶ.ଵ

ସ଴଴
 = 1.14 cm² < As =11.50 cm² ………………. CV 

b. Vérification de la flèche  

On doit vérifier dans les deux sens  

௛

௅ 
 ≥ 

ଵ

ଵ଺
  → 

଴.ଷହ

ଷ.ହ
 = 0.10 >  

ଵ

ଵ଺
 = 0.0625 ……………CV  

஺௦௧

௕଴ ௗ
 ≤  

ସ.ଶ

௙௘
 →  

ଵଵ.ହ଴

ଷ଴ൈଷଵ.ହ
  = 0.010 < 

ସ.ଶ

ସ଴଴
 = 0.0105 ………………… CV 

௛

௅ 
 ≥ 

ெ௧

ଵ଴ெ଴
 → 

଴.ଷହ

ଷ.ହ
 = 0.10 > 

ெ௧

ଵ଴ெ଴
ൌ 

ଵ଺.଴଴

ଵ଴ൈଵ଼.଼ଶ
 = 0.085 …………….CV 
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Vérification de la contrainte de cisaillement (effort tranchant) 

 τu =
 ்௨

ୠୢ
൑ Tu ̅ = min ( 0.2 

ி௖ଶ଼

ி௘
 ; 5 Mpa ) = min ( 3.33 Mpa ; 5 Mpa ) = 3.33Mpa 

Tu = 54.85 kn   ;   b = 30 cm      ; d = 31.5 cm 

τu =
 ହସ.଼ହൈଵ଴³

ଷ଴଴ൈଷଵହ
 = 0.58 Mpa < 3.33 Mpa …………….. CV 

III.3.8. Schéma de ferraillage  

 

Figure III.10 : Schéma de ferraillage Poutre Palière 

III.4.Les balcons 

Les balcons sont calculés comme une poutre encastrée au niveau de la poutre de rive, il est 

soumis à une charge permanente G, au poids propre du garde-corps et à une charge 

d’exploitation horizontale Q due à la main courante qui engendre un moment Mq dans la section 

d’encastrement 

e: épaisseur de la dalle. 

e=15cm 
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  Figure III.11 : Schéma statique de balcon. 

III.4.1. Evaluation des charges et surcharges  

La charge permanente : G=5.33KN/ml. 

La charge d’exploitation : Q=3.5KN/ml. 

Le poids propre du garde-corps : p=1KN/ml. 

Le balcon sera calculé en flexion simple, le calcul se fera pour une bande de 1 m. 

III.4.1.1. Détermination des charges  

ELU  

qu = 1.35G + 1.5Q = (1.35 × 5.33) + (1.5 × 3.5) = 12.45 KN/ml 

pᵤ = 1.35 × p = 1.35 × 1 = 1.35 KN/ml 

ELS 

qs = G + Q = 5.33 + 3.5 = 8.83 KN/ml. 

ps = p = 1KN/ml 

III.4.1.2.Détermination des sollicitations  

ELU  

Mᵤ = 
௤௨ ௅²

ଶ
 + (pᵤ ×L) = 

ଵଶ.ସହ ଵ.ହ²

ଶ
 + (1.35 × 1.5)=16.04 KN.m 

Tᵤ = (qᵤ × L) + pᵤ = (12.45 × 1.5) + 1.35 = 20.03KN/ml 

ELS 

Ms = 
௤௦ ௅²

ଶ
 + (ps × L) = 

଼.଼ଷ ଵ.ହ²

ଶ
 + (1 × 1.5)=10.87 KN.m 

Ts = (qs × L) + ps = (8.83 × 1.5) + 1 = 14.23 KN/ml 

Figure III.11 : Schéma statique de balcon. 
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III.4.2. Détermination du ferraillage  

 Moment ultime réduit : 

ubuൌ
ெ௨

ୠ.ୢమ.ி௕௨
 [1] 

ubuൌ
ଵ଺.଴ସൈଵ଴^଺

ଵ଴଴଴.ଵଷହమ.ଵସ.ଵ଺
 = 0.062     / fbu = 14.16 Mpa 

μbu ≤ 0.186 donc nous avons dans le pivot A, et les armatures de compression ne sont pas  

nécessaires 

 La hauteur réduite 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2u  ) 

𝛼 = 1.25 (1-√ 1-2 ൈ 0.062  )  

𝛼 = 0.080 

 Bras de levé 

Z = d (1- 0.4𝛼) 

Z = 135 (1- 0.4ൈ0.080) 

Z = 130.68 mm = 13.068 cm 

 Section des armatures 

Au= ெ௨
ఙ௦ .௓

 =  
ଵ଺.଴ସൈଵ଴^଺

ଷସ଼ൈଵଷ଴.଺଼
 = 3.52 cm² 

 Condition de non fragilité selon CBA93 

Amin=0.23.b.d ி௧ଶ଼
୤ୣ

 =    0.23×1000ൈ 135 ଶ.ଵ

ସ଴଴
 = 1.63 cm² [1] 

Donc: As= max (Amin ; Au) 

As = max (1.63; 3.52) = 3.50 cm² 

Soit : 5HA12 = 5.65cm². 

 Condition de non fragilité : (BAEL 91) 

Amin < Aadopte ⇒ 1.63 < 5.65…...CV. 

 L’espacement «e »  

e  min 3h ; 33cm [1] 
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e min 45 ; 33cm → e ≤ 33 cm 

On prend : e = 25 cm 

 Armature de répartition : 

Ar = 
஺௦

ସ
  

Ar = 1.41cm² 

On adopte: 5HA8 = 2.51 cm². 

 L’espacement «e »  

e min 3h ; 33cm [1] 

e min 45 ; 33cm ⇒ e  33 cm 

On prend : e = 25 cm 

 Vérification de la contrainte de cisaillement  

𝜏𝑢 ≤ 𝜏 ̅𝑢 [1] 

𝜏𝑢 =  ୴୳ 

 ୠୢ
=
ଶ଴.଴ଷ ൈଵ଴య 

ଵ଴଴଴ൈଵଷହ
ൌ0.148 MPa 

τ̅= min (0.15fc28 / γb ; 4 MPa) 

τ̅= min (2.5Mpa ; 4 MPa) → τ̅ = 2.5 Mpa 

τu < 𝜏 ̅⇒ 0.148 MPa < 2.5 MPa ……….....CV 

𝛕𝐮 ≤ 𝛕u ̅̅̅Donc vérification des armatures transversales ne sont pas nécessaire 

III.4.3. Vérification de l’état limite de compression du béton (ELS)  

σbc < σ̅bc [1] 

σb̅c = 0.6fc28 = 15Mpa 

σbc =   
ெ௦௘௥ൈ௬

ூ
   

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

I : moment d’inertie 

 Position de l’axe neutre 

ଵ

ଶ
 by² + η(d − y)As ̀ − η(d − y)As 
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η = 15 Si pivot A (As ̀ =0) 

ଵ

ଶ
 by² + 15Ast × y – 15 × Ast × d = 0 

ଵ

ଶ
 by² + 15 × 5.65 × y – 15 × 5.65 × 13.5 = 0    ; √∆= 485.806 

Y=4.01 cm 

Détermination du moment d’inertie  

I = ଵ
ଷ
 by³ + ηAs(d − y) 2 + ηAs ́ (d − y) 

I=3757.928 cm4 

σbc = 
ଵ଴.଼଻ൈଵ଴లൈସ଴.ଵ

ଷ଻ହ଻.ଽଶ଼ൈଵ଴ర
 = 11.6 MPa 

σbc = 11.6 MPa < σ̅bc = 15MPa....................................CV 

III.4.4. Schéma de ferraillage  

 

Figure III.12 : Schéma de ferraillage de balcon 

III.5.Calcul du plancher  

III.5.1.Définition : 

       Les planchers sont des éléments plans horizontaux supposes infiniment rigides leur plan. 

Ils ont pour rôle. 

 Cheminement des charges aux éléments porteurs. 

 Assure l’isolation des différents étages des points de la vue thermique et acoustique. 
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III.5.2.Calcul des planchers (poutrelles) 

Pour le calcul des moments et d'efforts tranchants  On utilise les méthodes suivantes : 

III.5.2.1.Méthode forfaitaire [1] 

Domaine d’application  

 Fissuration n’est pas préjudiciable 

 Les portes successives des travées dans un rapport 0.8 à 1.25 ; (0.8 ≤ 
௅௜

௅௜ାଵ 
 ≤ 1.25) 

 Les éléments d’inertie dans les sections transversales sont les mêmes 

 La charge d’exploitation est au plus égale à deux fois la charge permanente ou à 5 

KN/m² 

Application de la méthode 

Soit : M0 = 
௤௅²

଼ 
 : Moment fléchissent de la poutre isostatique. 

               ொ஻

ொ஻ାீ
 

Les moments 

 Les moments en travées : 

 Pour les travées de rive: 

Mt + ( 
ெ௪ାெ௘

ଶ 
 ) ≥ max [ (1 + 0.3) M0 ; 1.05 M0 ] 

Mt ≥ 
ଵ.ଶା଴.ଷ

ଶ 
 M0  

 Pour les travées intermédiaires: 

Mt + ( 
ெ௪ାெ௘

ଶ 
 ) ≥ max [ (1 + 0.3) M0 ; 1.05 M0 ] 

Mt ≥ 
ଵା଴.ଷ

ଶ 
 M0  

 Les moments en appuis  

Pour une poutre à deux travées 

0.15M0 : Pour les appuis de rive 

 

0.6M0 : Pour une poutre à deux travées 
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0.5M0 : Pour les appuis de rive pour une poutre  2 travées 

 

0.4M0 : Pour les appuis intermédiaires pour une poutre  3 travées 

 

L’effort tranchant  

Tw = 
௤௅

ଶ 
൅ ǀ

ெ௪ିெ௘

௅
ǀ      ;    Te = 

ି௤௅

ଶ 
൅ ǀ

ெ௪ିெ௘

௅
ǀ  

 Evaluation des efforts tranchants 

        Les efforts tranchants sont évalues soit forfaitairement en supposant la discontinuité entre 

les travées, dans ce cas les efforts tranchants hyperstatiques sont confondue même avec les 

efforts tranchants isostatiques sauf pour les premiers appuis intermédiaires (voisin de rive). 

 L’effort tranchant isostatique doit être majoré de 

- (15 %) s’il s’agit d’une poutre deux travées. 

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

 

Figure III.13: Evaluation des efforts tranchants. 

III.5.2.2.Méthode de Caquot (Annexe E.2 du BAEL 91/99) 

 Condition d’application Article B.6.2, 220 [1] 

La méthode de Caquot s’applique lorsque le plancher est à surcharge élevé : 

(Q > min (5KN/m2; 2G)). 

 Principe de la méthode Article B.6.2, 221 

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

compte de la variation des moments d’inerties des sections transversales le long de la ligne 
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moyenne de la poutre, ainsi que de l’amortissement des efforts de chargement des travées 

successives. 

 Application de la méthode 

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

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

M i= -
௤೒ൈ௅ೢᇲయା௤೏ ൈ௅೏

ᇲయ

଼.ହ ൫௅೒
ᇲ ା௅೏

ᇲ ൯
  

Avec :  

L୥ 
ᇱ ; Lୢ

ᇱ ∶ Longueurs fictives à gauche et à droite de l’appui considéré .   

𝑞௚ ; 𝑞ௗ : Chargement à gauche et à droite de l’appui considéré. 

𝐿′ = 0.81 ………………….  travée intermédiaire. 

𝐿′ = 1 …………………….. Travée de rive. 

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

𝑀௧ ሺ𝑥ሻ = 𝑀଴ ሺ𝑥ሻ+𝑀௚ ൈ ሺ1 െ  ௑
௟
 ) +𝑀ௗ ൈ ሺ ௑

௟
 ) 

𝑀଴ ሺ𝑥ሻ ൌ 𝑞 ൈ  ௑
ଶ

 ൈ ( l – x ) ; x= 
௟

ଶ
 - 
ெ೒ ି ெ೏

௤ ൈ ௟
  

 Efforts tranchants (Article E.2.2, 3)  

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

𝑉௜ = ± 
௤ೠൈ௟೔
ଶ

 ˉ 
ெ೔ାெ೔శభ 

௟೔
  

Avec,  

𝑀௜: Moment sur l’appui de droite de la travée considérée.   

𝑀௜ାଵ: Moment sur l’appui de gauche de la travée considérée. 

𝑙௜: Portée de la travée 

III.5.2.3.Méthode de Caquot minoré  

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

Caquot mais en remplaçant la charge permanente G par une charge permanente minorée 

G’ = 2/3 G. 
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Remarque : 

Pour le calcul des moments max en travée, nous utilisons la charge permanente réelle G. 

III.5.2.4.Vérification des conditions de la méthode forfaitaire 

 Q = 1.5 kn / m² ≤ min ( 2G = 10.30 KN/m² ; 5 KN/m² ) ………….. CV 

 Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans la différente 

travée en continuité. 

I = 
௕௛³

ଵଶ
 = Constant …………. CV 

 Le rapport entre deux (02) travées successives ; 

0.8 ≤ 
௅௜

௅௜ାଵ
 ≤ 1.25 ; 

ଷ.ଵହ

ସ.ସ
ൌ 0.72 ≤ 1.25 ……………… CNV 

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable vis-à-vis de la tenue du béton 

armé et de ses revêtements ……………. CNV  

On va utiliser dans notre projet la méthode de Caquot minoré parce que la méthode forfaitaire 

n’est pas applicable, car la 3ème et la 4 èmecondition n’est pas vérifiée. 

III.5.2.5 Types des planchers  [7] 

a. Terrasse : 

Type 1 :     

     

 

 

c. Etage courant + RDC : 

Type 1 : 

        

 

 

Type 2 :  
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III.5.3.Calcul des charges revenant aux poutrelles 

Les charges reprises par les poutrelles sont résumées comme suit : 

 

 

DESIGNATION 

G Q ELU 

1.35G + 1.5 Q  

ELS 

G + Q(KN/m²) 

(KN/m²) (KN/m²) Pu 

(KN/m²) 

qu 

0.65× Pu 

(KN/m) 

Ps 

(KN/m²) 

qs 

0.65× Pu 

(KN/m) 

Terrasse 

inaccessible(16+4) 

6.28 1 9.98 6.49 7.28 4.73 

Etage courant 

+ RDC 

5.15 1.5 9.20 5.98 6.65 4.32 

III.5.3.1Exemple d’application sur Terrasse  

La charge permanente G = 6.28 KN/m² 

La surcharge d’exploitation Q = 1KN/ m² 

G’ = 2/3× (G)= 2/3× (6.28) 

G’ = 4.18 KN/m² 

à L’ELU 

Pu’ = 1.35 G’ + 1.5 Q  

Pu’ = 1.35 × (4.18) +1.5× (1) 

Pu’= 7.14 KN/m² 

qu’ = Pu’× 0.65 = 7.14 ×0.65 

⟹ qu’= 4.64 KN/m 

à L’ELS 

PS’ = G’ + Q ; PS’ = (4.18) + (1) 

PS’= 5.18 KN/m² 
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qs’ = Pu’× 0.65 = 5.18 ×0.65 ⟹ qs’=3.37 KN/m 

Calcul des charges revenant aux poutrelles 

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

 

 

DESIGNATION 

G’ Q ELU 

1.35G’ + 1.5 Q  

ELS 

G’ + Q 

(KN/m²) (KN/m²) Pu’ 

(KN/m²) 

qu’ 

0.65× Pu 

(KN/m) 

Ps’ 

(KN/m²) 

qs’ 

0.65× Pu 

(KN/m) 

Terrasse 

inaccessible(16+4) 

4.18 1 7.14 4.64 5.18 3.37 

Etage courant 

+ RDC 

3.43 1.5 6.88 4.47 4.93 3.20 

III.5.4.Calcul les moments et les efforts tranchants pour la poutre terrasse 

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

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

charge : 

Cas 01 : CCCCCCC : 

 

Cas 02 : DCDCDCD: 
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Cas 03 : CDCDCDC : 

Avec : 

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

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

Pour chaque cas on fait le calcul en ELU et en ELS des moments sur appuis et sur travée enfin 

on prend le maximum des moments (courbes enveloppe) 

A titre d’exemple on prend le cas 1 pour expliquer la méthode de calcul des moments sur appuis 

par la méthode de Caquot minoré et les moments en travée par la méthode de Caquot : 

a. Calcul des moments aux appuis 

- Appuis intermédiaires 

Appui –B 

MB= -
௤ᇱ೒ൈ௅೒

ᇲయା௤ᇱ೏ ൈ௅೏
ᇲయ

଼.ହ ൫௅೒
ᇲ ା௅೏

ᇲ ൯
   

à ELU : Avec 

𝑞ௗ
ᇱ = 𝑞௚ᇱ  

𝑙௚ᇱ = lg  

𝑙ௗ
ᇱ =0.8 ld  

à ELS : Avec 

𝑞ௗ
ᇱ = 𝑞௚ᇱ  

𝑙௚ᇱ = lg  

𝑙ௗ
ᇱ =0.8 ld  
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b. Calcul des moments en travées  

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧ X଴ ൌ

l
2
െ

M୥ െ Mୢ

q ൈ l 

M଴ሺx଴ሻ ൌ
q ൈ x଴

2 
 ൈ ሺl െ x଴ሻ

M୲ ൌ M଴ሺx଴ሻ ൅  M୥  ቀ1 െ
x଴
l 
ቁ ൅ Mୢ  ቀ 

x଴
l 

 ቁ

 

Tableau III-3 : Moments sur appuis (poutrelle type1 terrasse). 

CAS 
ELU (KN.m) 

A B C D E F G H 

Cas1 0 -7.81 -7.53 -8.34 -8.34 -8.56 -7.81 0 

Cas2 0 -6.94 -6.70 -7.58 -7.58 -7.81 -7.51 0 

Cas3 0 -7.51 -7.23 -7.58 -7.58 -8.03 -6.94 0 

𝑴𝒂
𝒎𝒂𝒙 0 -7.81 -7.53 -8.34 -8.34 -8.56 -7.81 0 

CAS 
ELS (KN.m) 

A B C D E F G H 

Cas1 0 -5.70 -5.49 -6.09 -6.09 -6.25 -5.70 0 

Cas2 0 -5.12 -4.94 -5.85 -5.85 -5.75 -5.50 0 

Cas3 0 -5.50 -5.29 -5.76 -5.76 -5.89 -5.12 0 

𝑴𝒂
𝒎𝒂𝒙 0 -5.70 -5.49 -6.09 -6.09 -6.25 -5.70 0 

Tableau III-4 :  X0 en travées cas1 CCCCCCC(poutrelle type1 terrasse) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.47  1.47 

BC 1.59 1.59 

CD 2.17 2.17 

DE 1.90 1.90 

EF 2.19 2.19 

FG 1.99 1.99 

GH 2.13 2.13 
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Tableau III-5 :  X0 en travées cas2 DCDCDCD(poutrelle type1 terrasse) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.44  1.44 

BC 1.59 1.59 

CD 2.16 2.16 

DE 1.90 1.90 

EF 2.19 2.19 

FG 1.93 1.93 

GH 2.22 2.22 

Tableau III-6 :  X0 en travées cas3 CDCDCDC(poutrelle type1 terrasse) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.47  1.47  

BC 1.41 1.41 

CD 2.59 2.59  

DE 1.90 1.90 

EF 2.19 2.19 

FG 2.07 2.07 

GH 2.07 2.07 

Tableau III-7 : Moments sur travées (poutrelle type1 terrasse). 

CAS 
ELU (KN.m) 

AB BC CD DE EF FG GH 

Cas1 6.96 0.37 7.76 3.37 7.24 4.33 6.96 

Cas2 5.80 0.02 6.20 2.37 5.64 3.47 5.56 

Cas3 7.09 0.68 8.16 3.86 7.76 4.52 7.32 

𝑴𝑻
𝒎𝒂𝒙 7.09 0.68 8.16 3.86 7.76 4.52 7.32 

CAS 
ELS (KN.m) 

AB BC CD DE EF FG GH 

Cas1 5.08 0.27 5.66 2.46 5.28 3.16 5.08 

Cas2 4.30 0.03 4.62 1.79 4.22 2.59 4.15 
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Cas3 5.16 0.47 5.93 2.78 5.63 3.28 5.32 

𝑴𝑻
𝒎𝒂𝒙 5.16 0.47 5.93 2.78 5.63 3.28 5.32 

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

à partir des moments calculés et des abscisses des moments max 

La courbe enveloppe reproduit le contour des moments maximums (en Travée) et 

minimums (sur appui). 

 

Figure III-14 : Courbe des moments poutrelle type1 (terrasse) en ELU 

 

Figure III-15 : Courbe des moments poutrelle type1 (terrasse) en ELS 

A partir de ces courbes, il est possible de calculer les sections d’acier et de tracer l’épure d’arrêt 

de barres. 

 Calcul des efforts tranchants  

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

V୧ ൌ േq୳ ൈ
୪

ଶ
െ

୑ౝି୑ౚ

୪ 
    [7] 

Tableau III-8 : Efforts tranchants (poutrelles type 1 Terrasse). 

Travées Efforts tranchants (KN) 

AB VA ൌ 9.59 KN. m  ;     V୆ ൌ െ13.84 KN. m 

BC V୆ ൌ 10.30 KN. m  ;     Vେ ൌ െ10.14  KN. m 
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CD VC ൌ 14.13 KN. m  ;     Vୈ ൌ െ14.45 KN. m 

DE VD ൌ 12.32 KN. m  ;     V୉ ൌ െ12.32 KN. m 

EF VE ൌ 14.22 KN. m  ;     V୊ ൌ െ14.32 KN. m 

FG VF ൌ 12.93 KN. m  ;     Vୋ ൌ െ7.73 KN. m 

GH VGൌ 13.84 KN. m  ;     Vୌ ൌ െ9.74 KN. m 

Tableau III-9 : Sollicitations maximales dans la poutrelle type 1  (terrasse). 

 ELU ELS 

Moment en travée (KN.m)  8.16 5.93 

Moment en appui (KN.m)  -6.14 -4.45 

Effort tranchant (KN)  14.45 / 

	

a. Ferraillage	en	travée		

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

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

Moment	équilibré	par	la	table	de	compression	𝑴𝑻𝒖 :	

M୘୳ ൌ fୠ୳  ൈ b ൈ  h଴  ቀd െ ୦బ
ଶ 
ቁ      Avec : 

fbu : Résistance du béton à l’ELU 

     fୠ୳ ൌ
0.85 ൈ  fଶ଼ 

θ ൈ  γୠ
ൌ

0.85 x 25
1 ൈ 1.5 

ൌ 14.2 MPA .   

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

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

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

M୘୳ ൌ 14.2 ൈ 0.65 ൈ  0.04 ቀ0.18 െ ଴.଴ସ

ଶ 
ቁ=59.07 KN.m 

M୘୳ ൌ 59.07 KN. m ൐ M୳ ൌ 8.16 KN. m ⟹ Calcul d’une section rectangulaire (b×h). 

Calcul du moment réduit ultime 𝛍𝐛𝐮 

μୠ୳ ൌ
M୳

fୠ୳ ൈ  b ൈ dଶ
ൌ  

8.16  ൈ  10ିଷ

14.20 ൈ 0.65 ൈ 0.18ଶ 
ൌ 0.027  ൏ 0.186 ⟹  pivot A  

Donc A′s ൌ 0 ⟹ fୱ୳ ൌ
fୣ
γୱ
ൌ  

400
1.15

ൌ 348 MPA  

 

65 

20

4 

27.5 10 27.5 
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Ce qui donne :  

Calcul de la section d’acier tendue 𝐀st : 

Aୱ୲ ൌ
M୳

fୱ୳ ൈ  Z
 

Avec,  

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

efforts de traction. 

α ൌ 1.25 ൈ  ඥ1 െ 2 ൈ μୠ୳ ൌ 1.25 ൈ ሾሺ1 െ  √1 െ 2 ൈ 0.027  ]=0.04  

Z ൌ d ሺ1 െ 0.4 ൈ αሻ ൌ 0.18 ൈ ሺ 1 െ 0.4 ൈ 0.04ሻ ൌ 0.177  m 

Aୱ୲ ൌ
8.16 ൈ 10ିଷ

348 ൈ 0.177 
ൌ 1.32cmଶ 

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

A୫୧୬  0.23 x b x d x 
ftଶ଼
fୣ

   Avec ft28 ൌ  0,6 ൅  0,06fc28 ൌ  2,1 MPa  

A୫୧୬0.23x0.65x0.18x
2.1
400

⟹ A୫୧୬1.41cmଶ/ml  

A୫୧୬ ൌ 1.41cmଶ ൏ Aୱ୲ ൌ 1.32cmଶ………………………….… Condition vérifiée 

Choix des barres : 

                                   Ast=1.32 cm2 → soit 3HA10 = 2.36 cm2 

a. Ferraillage aux appuis  

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

tendue, et le béton tendu n’intervient pas dans la résistance, pour cela, on va considérer une 

section (b0×h).  

b. Appui	intermédiaire		

  μୠ୳ ൌ
୑౗౫
౟౤౪౛౨ౣ

 ୤ౘ౫ൈ ୠబ ൈୢ
ൌ  ଺.ଵସ ൈ ଵ଴షయ

ଵସ.ଶ଴ ൈ଴.ଵ ൈ଴.ଵ଼మ 
ൌ 0.133 ൐ 0.186 ⟹ Pivot A   

 ⟹ Aᇱ ൌ 0 

 Aୟ୳
୧୬୲ୣ୰୫ ൌ ୑౗౫

౟౤౪౛౨ౣ

 ୤౩౫ൈ ୞
           avec    ቊ∝ൌ 1.25 ൈ ൳1 െඥ1 െ 2 ൈ μୠ୳ ൷ ൌ 0.188 

Z ൌ dሺ1 െ 0.4 ൈ∝ሻ ൌ 0.167                  
   

Aୟ୳
୧୬୲ୣ୰୫ ൌ

6.14 ൈ  10ିଷ

 348 ൈ 0.167 
ൌ 𝟏.𝟎𝟔 𝐜𝐦𝟐 

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

Aୟ
୫୧୬ ൌ 0.23 ൈ  b଴ ൈ d ൈ

f୲ଶ଼
 fୣ

ൌ 0.23 ൈ 0.10 ൈ 0.18 ൈ  
2.10
400

ൌ 0.21 cmଶ  

Aୟ
୫୧୬ ൌ 0.21 cmଶ ൏ Aୟ୳

୧୬୲ୣ୰୫ ൌ 1.06 cmଶ … … … condition vérifiée 
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d. Choix des barres  

En appui intermédiaire :……. Aୟ୳
୧୬୲ୣ୰୫ ൌ 1.06 cmଶ →  soit 𝟐 𝐇𝐀𝟏𝟎  ൌ  1.57 cmଶ  

Ferraillage transversal 

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

∅୲ ൒ min ൬∅୪
୫୧୬ ;  

h
35

 ;  
b଴
10
൰ ⟹ ∅୲ ൒ min ሺ10mm ; 5.71  mm ;  10mmሻ	

On prend ∅୲= 8  mm 

D’où, ∅୲= 2 ∅8 = 1 mm2 

 Vérifications nécessaires 

- Vérifications à l’ELU  

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

        On calcul tous les types de poutrelles avec l’effort tranchant maximal Vmax =14.45  KN ;  

On vérifie la condition de rupture par cisaillement   τ୳ ൏ τത ; 

Avec :  

τ୳ ൌ  
V୳୫ୟ୶

b଴ ൈ d
ൌ  

14.45 ൈ  10ିଷ

0.1 ൈ 0.18 
ൌ 0.80  MPA 

FPN ⟹ τത ൌ minሺ  ଴.ଶ଴ ୤ౙమఴ
ஓౘ

; 5 MPAሻ ൌ min ሺ଴.ଶ଴ ൈଶହ

ଵ.ହ
; 5MPAሻ ൌ 3.33 MPA 

              Donc, τ୳ ൏ τത ⟹ pas de risque de rupture par cisaillement.  

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

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

valeurs suivantes : 

ቊ
S୲୫ୟ୶ ൑ min ሺ0.9d; 40 cmሻ ൌ 16.2 cm

𝑆௧௠௜௡ ൒ 7𝑐𝑚             𝑜𝑛 𝑝𝑜𝑠𝑒 𝑆𝑡 ൌ 15𝑐𝑚
 

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

condition ci-dessous :  

 
A୲ ൈ fୣ
S୲ ൈ b଴

൒ 0.40MPA 
100 ൈ 400 
150 ൈ 100

ൌ 2.66 ൐ 0.4 MPA … . CV      

 Donc la section choisis est largement vérifiée  

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

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

Fୱ୲=|T୳|- ୑౫

଴.ଽୢ
 donc : ൞

si|M୳| ൒ O. 9d ൈ Tu  les effort Tu sont négligéable

si|M୳| ൏ O. 9d ൈ Tu :  Aୱ ൒
ஓ౩.ቆሺ|୘౫|ሻି

|౉౫|
బ.వౚ

ቇ

୤౛
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|M୳| ൌ 𝟖.𝟏𝟔𝐊𝐍.𝐦 ൐ 0.9 ൈ 0.18 ൈ 14.45

ൌ 2.34 KN. m donc  les efforts Tu sont négligéables 

Commentaire :  

       Il n'y a pas de risque de cisaillement des armatures longitudinales par l’effort tranchant. 

 

g. Vérification de la bielle : (𝐁𝐀𝐄𝐋 A.5.1, 313)       ሾ𝟏ሿ 

2 ൈ V୳
a ൈ b଴

൑ 0.8 
fୡ୨
γୠ

    avec  a ൌ minሺ0.9d ; ሺ40 െ 2 െ cሻcmሻ ൌ minሺ0.9d ; ሺ40 െ 4ሻcmሻ

ൌ 16.2 cm	

Ce qui donne : 

V୳ ൑  0.4 
fୡଶ଼
γୠ

 ൈ a ൈ   b଴ ൌ 0.4
25
1.5

 ൈ 0.162 ൈ 0.10 ൌ 108  KN 

Vu ൌ 12.64 KN ൑  108KN  … … … … . . Condition Vérifiée. 

Commentaire :  

       Il n'y a Pas de risque d’écrasement du béton au niveau de l’appui. 

b) Condition de non fragilité : (BAEL 91 A.4.2.1)           

vᇱ ൌ
b଴hଶ ൅ ሺb െ b଴ሻh଴

ଶ

2ሾb଴h ൅ ሺb െ b଴ሻh଴ሿ
 

vᇱ ൌ
10 ൈ  20ଶ ൅ ሺ65 െ 10ሻ4ଶ

2ሾ10 ൈ 20 ൅ ሺ65 െ 10ሻ4ሿ
 ൌ 5.80 cm 

V=h-v’ 

V=20 -5.80= 14.20 cm 

Iୋ୸ ൌ b଴
hଷ

3
൅ ሺb െ b଴ሻ

h଴
ଷ

3
െ ሾb଴h ൅ ሺb െ b଴ሻh଴ሿv′ଶ 

Iୋ୸ ൌ 10
20ଷ

3
൅ ሺ65 െ 10ሻ

4ଷ

3
െ ሾ10 ൈ 20 ൅ ሺ65 െ 10ሻ4ሿሺ5.80ሻଶ 

IGZ = 13711.19 cm4 

A୫୧୬ ൌ
Iୋ୸

ሺd െ
h଴ 
3 ሻv

 ൈ
f୲ଶ଼
fୣ

 

A୫୧୬ ൌ
13711.19 ൈ 10ସ

ቀ216 െ 40
3 ቁ163.4

 ൈ
2.1
400

ൌ 0.21cmଶ 

𝐴௦ ൐ A୫୧୬…….CV 
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Vérification de la jonction table nervure : (BAEL 91 A.5.3.2): 

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

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

τଵ
୳ ൑   ୠభ ൈ ୚౫

଴.ଽ ൈ ୠ ൈ ୦బൈ ୢ
 ൑  τത ൌ 3.33 MPA 

Avec : 

bଵ ൌ
b െ b଴

2
ൌ 27.5 cm 

τଵ
୳ ൌ   

0.275 ൈ  14.45 ൈ  10ିଷ

0.9 ൈ  0.65 ൈ  0.04 ൈ  0.18 
 ൑  τത

ൌ 3.33 MPA 

τଵ
୳ ൌ   0.94  MPA ൑  τത ൌ 3.33 MPA … … … … . . Condition Vérifiée. 

Commentaire :  

Il n'y a pas de risque de rupture à la jonction table nervure. 

- Vérifications à l’ELS 

Les vérifications concernées sont les suivantes : 

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

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

− Vérification de la flèche.  

a. Etat limite d’ouverture de fissure  

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

b. Etat limite de compression du béton 

σୠୡ ൌ
Mୱୣ୰ ൈ y

I
 ൑ σୠୡ ൌ 0.6fୡଶ଼ 

Avec : 

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

    I : moment d’inertie  

Mser : le moment en ELS  

σഥୠୡ ൌ  0.6 ൈ fୡଶ଼ ൌ 15 MPA → ሺContrainte admissible du bétonሻ. 

Fissuration peu préjudiciable : σഥୱ୲ ൌ 𝑓𝑒 = 400Mpa 

- 𝐩𝐨𝐬𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞 𝐥ᇱ𝐚𝐱𝐞 𝐧𝐞𝐮𝐭𝐫𝐞 (y) : 

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

pour déterminer le signe de :  

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

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

௕

ଶ
 y2 +n𝐴௦ᇱ  (y-𝑐ᇱሻ-n𝐴௦ (d-𝑦ሻ = 0 avec : n=15    

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

I = 
௕௬య

ଵଶ
 +n𝐴௦ᇱ  (y-𝑐ᇱሻ2+ n𝐴௦ (d-𝑦ሻ2 

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

L’équation pour déterminer y devient : 

 

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

 

 

Mୱୣ୰: Moment max à l′ELS.  

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

 I ∶  moment dᇱintertie de la homogénéisée par rapport à lᇱaxe neutre; 

  𝑛 = 15 

 en travée : 

f(h0) ൌ
ଵ

ଶ
𝑏ℎ଴

ଶ െ  𝑛 𝐴௦௧ ሺ𝑑 െ ℎ଴ሻ ൌ 24.4 ⟹  f(h0) ൐0 ; L’axe neutre est dans la nervure 

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

 ൞

𝑀௧ ൌ 5.93𝐾𝑁.𝑚 
  𝐴௦ ൌ 2.36𝑐𝑚ଶ     
𝑦 ൌ 3.91 𝑐𝑚          
𝐼 ൌ 8323.05 𝑐𝑚ସ

 

σୠୡ ൌ 1.86 MPa ൑ σୠୡ ൌ 15MPa ……………………Vérifie 

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

 en appui INTERMEDIAIRE : 

f(h0) ൌ
ଵ

ଶ
𝑏ℎ଴

ଶ െ  𝑛 𝐴௦௧ ሺ𝑑 െ ℎ଴ሻ ൌ 190.3 𝑐𝑚⟹  f(h0) > 0 ; L’axe neutre est dans la table  de 

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

൞

𝑀௔ ൌ 4.45 𝐾𝑁.𝑚  
 𝐴௦ ൌ 1.57𝑐𝑚ଶ    
𝑦 ൌ 7.15𝑐𝑚              
𝐼 ൌ 3990.78𝑐𝑚ସ      

 

σୠୡ ൌ 7.97 ൑ σୠୡ ൌ 15MPa …Vérifie 
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Il n’y a pas risque de fissuration du béton en compression. 

Les résultats sont représentés dans le tableau qui suit : 

          Tableau III-10 : Vérification des contraintes en travées (poutrelle type 1 terrasse). 

Calculs Vérifications 

y=3.91cm 

σୠୡ ൌ 1.86MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA I=8323.05 cm4 

σୠୡ ൌ 1.86MPA 

Aux appuis intermédiaires  

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

résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau III-11: Vérification des contraintes aux appuis intermédiaires 

Calculs Vérifications 

y=7.15 cm 

σୠୡ ൌ 7.97 MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA I=3990.78 cm4 

σୠୡ ൌ 7.97 MPA 

c. Vérification de la flèche  

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

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧1ሻ ℎ௧ ൒ 𝑚𝑎𝑥 ൬

𝑀௧ ௦௘௥

10 𝑀଴ ௦௘௥
 ;  

1
16
൰ ൈ 𝐿;   pour les poutres simplement appuyées ou continues        

2ሻ 𝐴௧ ௧௥௔௩é௘ ൑
4.2 ൈ 𝑏଴ ൈ 𝑑

𝑓௘
                                                                                                       

3ሻ 𝐿 ൑ 8.                                                                                                                                                                  

 

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

courant. 

 Avec,  

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

Mt ser : Moment maximale en travée à l’ELS Mt ser=5.93 KN.m ;  

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

L: longueur de la travée considérée :L =4.40m ;  

M0 ser : Moment isostatique à l’ELS M0 Ser= 9.70 KN.m  

y: position de lᇱaxe neutre ൌ 3.91 cm           

I: Inertie de la section ൌ 8323.05 cmସ 
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D’où 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧1ሻ ℎ௧ ൒ max ൬

5.93
10 ൈ 9.70 

 ;  
1

16
൰ ൈ 4.40 →  ℎ௧ ൌ 20𝑐𝑚 ൏ 26.8 𝑐𝑚… … … . .𝐶.𝑁.𝑉 

2ሻ 𝐴௧ ௧௥௔௩é௘ ൑
4.2 ൈ 𝑏଴ ൈ 𝑑

𝑓௘
ൌ 2.26 𝑐𝑚ଶ → 𝐴௧ ௧௥ ൌ 2.36 𝑐𝑚ଶ ൐ 2.26 𝑐𝑚ଶ 𝐶.𝑁.𝑉  

3ሻ 𝑙 ൌ 4.40 ൏ 8.  …𝐶.𝑉                                                                                                            

 

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

la flèche est nécessaire.  

On doit vérifier que : ∆𝑓 ൑ 𝑓 ̅

 Soit : (Article B.6.5.3) [1] 

 

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ ∆𝑓 ൌ ൫ 𝑓௚௩ െ  𝑓௝௜൯ ൅ ൫ 𝑓௣௜ െ  𝑓௚௜൯                                     

𝑓 𝑎𝑑𝑚𝑖𝑠𝑠𝑖𝑏𝑙𝑒 ൌ  

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧

𝐿
500

       ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 ൑ 5 𝑚               

0.5 𝑐𝑚 ൅  
𝐿

1000
 ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 ൐ 5 𝑚

𝐿
250

𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑒𝑠 𝑞𝑣𝑒𝑐 𝑙 ൑ 2𝑚

𝑀௦௘௥ ൈ  𝑙ଶ

 10E ൈ  I୤                                                     

 

 

Avec,  

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

L= 4.40-0.4 =4.00 m 

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

fissure,).  

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

totales (poids propre + revêtements + cloisons) ;  

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

œuvre des cloisons (poids propre cloisons).  

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

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

g : la charge permanente après la mise des cloisons ; 

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

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

𝑓̅ ൌ
𝐿

500
ൌ

400
500

ൌ 0.8 𝑐𝑚 ൌ 8 𝑚𝑚 
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- Evaluation des moments en travée  

On note : 

            g (total)= (G plancher terrasse  + G cloison + G revêtement) =6.28 KN/m² ;  

             j = (G plancher + G cloison) = 3.300 + 0.90 = 4.20 KN/m² ;  

            p = G Totale +Q Totale = 6.28 +1 = 7.28 KN/m² 

- Evaluation des charges 

 qj = 0.65 × 4.20 =2.73KN/ml ;  

qg = 0.65 × 6.28 =4.08 KN/ml; 

 qp =0.65  ×7.28  =4.73 KN/ml ;  

- Evaluation des moments 

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

Mt=2.009 ൈ 𝑞 െ 0.674 ൈ 𝑞́ obtenu par la méthode de Caquot minorée. 

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

Tableau III-12 : Calcul des moments correspondant (poutrelle exemple). 

Moments correspondant à qj 
𝑀௝ ൌ 2.009 ൈ 2.73 

െ 0.674 ൈ 1.56 
𝑀௝ ൌ 4.43𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qg 
𝑀௚ ൌ 2.009 ൈ 4.08

െ 0.674 ൈ 2.72 
𝑀௚ ൌ 6.43  𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qp 
𝑀௣ ൌ 2.009 ൈ 4.73

െ 0.674 ൈ 3.15 
𝑀௣ ൌ 7.37  𝐾𝑁.𝑚 

Tableau III-13 : calcul des contraintes (poutrelles type 1 terrasse). 

contrainte correspondante à qj 𝜎௝ ൌ
15 𝑀௝  ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ

𝐼
 𝜎௝ ൌ 106.12    𝑀𝑃𝐴 

contrainte correspondante à qg 𝜎௚ ൌ
15 𝑀௚ ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ

𝐼
 𝜎௚ ൌ 163.28 MPA 

contrainte correspondante à qp 𝜎௦௣ ൌ
15 𝑀௣ ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ

𝐼
 𝜎௣ ൌ 187.15  MPA 

_        Caractéristiques de la section 

Position du centre de gravité de la section homogène :  

𝑦௚ ൌ
∑𝑆௜ ൈ 𝑦௜
∑ 𝑆௜

→ 𝑎𝑣𝑒𝑐 ൝
𝑠ଵ ൌ 𝑏 ൈ ℎ଴

𝑠ଶ ൌ 𝑏଴ ൈ ሺℎ െ ℎ଴
𝑠ଷ ൌ 15 ൈ 𝐴௧

ሻ  

 

B =65cm 

h ൌ 20 cm 

ℎ଴ ൌ 4cm 

b଴ ൌ 10cm 

A୲ ൌ 2.36cm 
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 𝑒𝑡 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧𝑦ଵ ൌ

ℎ଴
2

                                     

𝑦ଶ ൌ ℎ଴ ൅ ൬
ℎ െ ℎ଴

2
൰             

𝑦ଷ ൌ 𝑑                                   

 

 

𝑦ீ ൌ
𝑏଴  ൈ  ℎ

ଶ

2 ൅  ሺ𝑏 െ 𝑏଴ሻ ൈ
ℎ଴
ଶ

2 ൅  15𝐴௧𝑑

𝑏଴ ൈ ℎ ൅ ሺ𝑏 െ 𝑏଴ሻℎ଴ ൅  15𝐴௧
ൌ 4.87𝑐𝑚 𝑚 

𝐼଴ ൌ
𝑏଴ ൈ  𝑦ீଷ

3
൅  
𝑏଴ሺℎ െ 𝑦ீሻଷ

3
െ  
ሺ𝑏 െ 𝑏଴ሻ ሺ𝑦ீ െ ℎ଴ሻଷ

3
൅  15𝐴௧ሺ𝑑 െ 𝑦ீሻଶ ൅  15𝐴ௌሖ ሺ𝑦ீ െ 𝑑ሖሻଶ 

𝐼଴ ൌ 33618.96 𝑐𝑚ସ 

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

𝐼௙ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ ൈ  μ
 

- Calcul des coefficients 𝝀 : 

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

considération la fissuration du béton. 

λ ൌ ቐ
λ୧ ൌ

଴.଴ହ௙೟మఴ

ఘሺଶାଷ್బ
್

 ሻ
 → instantanée                                

λ୴ ൌ  ଶ
ହ
ൈ  λi    → différée                                      

  

𝜌 ൌ ஺

௕బௗ
 : Le pourcentage d’arma ture tendue ⟹ 𝜌 ൌ ஺

௕బௗ
ൌ ଶ.ଷ଺

ଵ଴ൈଵ଼
ൌ 0.0131 

⟹ λ ൌ ൜
λ୧ ൌ 3.76 
λ୴ ൌ 1.504 ;  𝜇 ൌ 𝑚𝑎𝑥 ቊ

0
1 െ ቂ ଵ.଻ହൈ ௙೟మఴ

ସൈఘൈఙೞା  ௙೟మఴ
ቃ 

𝜎௦ : La contrainte de traction effective de l'armature correspondant au cas de charge considéré 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧𝜇௝ ൌ 1 െ

1.75 ൈ  𝑓௧ଶ଼
4 ൈ 𝜌 ൈ 𝜎௝ ൅  𝑓௧ଶ଼

ൌ 0.52 

𝜇௚ ൌ 1 െ
1.75 ൈ  𝑓௧ଶ଼

4 ൈ 𝜌 ൈ 𝜎௚ ൅  𝑓௧ଶ଼
ൌ 0.66 

𝜇௣ ൌ 1 െ
1.75 ൈ  𝑓௧ଶ଼

4 ൈ 𝜌 ൈ 𝜎௣ ൅  𝑓௧ଶ଼
ൌ 0.69 

 

- Calcul des moments d’inerties fictives  

Les résultats des moments d’inerties fictives sont représentés dans le tableau qui suit: 
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Tableau III-14 : Calcul des moments d’inerties fictives (poutrelle type 1) 

I correspondant à 𝒒𝒋𝒊 𝐼௙௝௜ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୧  ൈ  μ୨
 𝐼௙௝௜ ൌ 13721.01 𝑐𝑚ସ 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒊 𝐼௙௚௜ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୧  ൈ  μ୥
 𝐼௙௚௜ ൌ 11733.99 𝑐𝑚ସ 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒗 𝐼௙௚௩ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୴  ൈ  μ୥
 𝐼௙௚௩ ൌ 19903.58 𝑐𝑚ସ 

I correspondant à 𝒒𝒑𝒊 𝐼௙௣௜ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୧  ൈ  μ୮
 𝐼௙௣௜ ൌ 11380.83 𝑐𝑚ସ 

- Calcul des modules de déformation 

𝐸௩ ൌ 3700ඥ𝑓௖ଶ଼
య ൌ 10721.39𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale différée du béton  

- Modules de déformation longitudinale différée du béton  

𝐸௜ ൌ 3 ൈ 𝐸௩ ൌ 32164.19 𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale instantanée du béton. 

Pour ce faire le calcul de la flèche Δ𝑓 est donné dans le tableau suivant : 

Tableau III-15 : Vérification de la flèche (poutrelle type 1). 

fji 
𝑀௝ ൈ  𝑙ଶ

 10E୧  ൈ  I୤୨୧
 1.94mm  

fgi 
𝑀௚ ൈ  𝑙ଶ

 10E୧  ൈ  I୤୥୧
 2.29  𝑚𝑚 

fgv (flèche due aux charges permanentes)  
𝑀௚ ൈ  𝑙ଶ

 10E୴  ൈ  I୤୥୴
 5.83 𝑚𝑚 

fpi (la flèche due aux charges totales) 
𝑀௣ ൈ  𝑙ଶ

 10E୧  ൈ  I୤୮୧
 3.90 𝑚𝑚 

Δf (la flèche totale) Fgv – fji + fpi − fgi  5.5𝑚𝑚 

f admissible 
𝑙

 500
 8.8 𝑚𝑚  

Δf =  5.5 mm   <  f admissible =8.8  mm   

Commentaire : la flèche est vérifiée ;  

III.5.4.1.La dalle mince (table de compression) (BAEL B.6.8, 423)    ሾ1ሿ 

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

cependant il faut mettre des aciers de fissurations à cause des fissurations dues au retrait du 

béton (quantité de ciment, intempéries …)  
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Figure.III.16 : Schéma de ferraillage des planchers. 

  Pour ce faire le règlement recommande un ferraillage dans les deux sens 

(utilisation du treillis soudés). D’après, le hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm. 

Il est armé d'un quadrillage de barres dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser.  

 𝑆௧ ൑ 20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures (𝑨 ⊥ሻ, 

 𝑆௧ ൑33 cm (3 p.m.) pour les armatures parallèles aux nervures (𝑨 ∥ሻ . 

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

armatures perpendiculaires aux nervures doit être au moins égale à 

  𝑨 ⊥ൌ 𝟎.𝟎𝟐𝒍 
𝟐𝟎𝟎
𝒇𝒆

ൌ  
𝟒𝒍
𝒇𝒆

         ⟹   𝐴 ⊥ൌ  
4 ൈ 65

500
 ൌ 0.52𝑐𝑚²/𝑚𝑙     

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

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

Pour h0=4 cm  ∅ ൑ ௛బ
ଵ଴

=4mm 

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

TS  de fils à haute adhérence 500 est de 0,0006  

𝐴 ௠௜௡ ൌ 0.0006𝐵 ൌ 0.0006 ൈ ℎ଴ ൈ 𝑏 ൌ 0.0006 ൈ 4 ൈ 100 ൌ 0.24𝑐𝑚ଶ/𝑚𝑙 

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

  𝑨 ∥ൌ
𝑨 ⊥
𝟐

          ⟹  𝑨 ∥ൌ  
0.62

2
 ൌ 0.314 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adapte : 6Ø5 = 1.18 cm2.  

Pour un choix pratique, on va opter pour un treillis soudé Ø 5(150/150). 

 

	

	

	

	

	

		

III.5.5.Calcul les moments et les efforts tranchants pour la poutre Etage courant  

Calcul les moments et les efforts tranchants pour la poutre Type 01 Etage courant  

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

charge :  
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Cas 01 : CCC : 

 

 

Cas 02 : DCD: 

 

Cas 03 : CDC : 

 

Avec : 

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

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

Pour chaque cas on fait le calcul en ELU et en ELS des moments sur appuis et sur travée enfin 

on prend le maximum des moments (courbes enveloppe) 

A titre d’exemple on prend le cas 1 pour expliquer la méthode de calcul des moments sur appuis 

par la méthode de Caquot minoré et les moments en travée par la méthode de Caquot : 
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Tableau III-16 : Moments sur appuis (poutrelle type1 Etage courant). 

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

A B C D 

 

A B C D 

Cas1 0 -7.22 -10.31 0 0 -5.22 -7.45 0 

Cas2 0 -5.90 -9.91 0 0 --4.34 -7.18 0 

Cas3 0 -6.77 -8.18 0 0 -4.91 -6.03 0 

𝑴𝒂
𝒎𝒂𝒙 0 -7.22 -10.31 0 0 -5.22 -7.45 0 

Tableau III-17 :  X0 en travées cas1 CCC(poutrelle type1 Etage courant) 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.47  1.47  

BC 1.41 1.41 

CD 2.59 2.59  

Tableau III-18 :  X0 en travées cas2 DCD(poutrelle type1 Etage courant) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.44  1.44 

BC 1.37 1.37 

CD 2.69 2.69  

Tableau III-19 :  X0 en travées cas3 CDC(poutrelle type1 Etage courant) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.48  1.48 

BC 1.13 1.13 

CD 2.52 2.52  

Tableau III-20 : Moments sur travées (poutrelle type1). 

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

AB BC CD 

 

AB BC CD 

Cas1 6.43 -1.25 9.81 4.65 -0.90 7.09 

Cas2 4.67 -0.34 6.55 3.48 -0.29 4.91 

Cas3 6.62 -1.89 10.70 4.77 -1.33 7.68 

𝑴𝒕
𝒎𝒂𝒙 6.62 -0.34 10.70 4.77 -0.29 7.68 
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Le tracé des trois courbes de moment fléchissant correspondant aux trois cas de charge est fait 

à partir des moments calculés et des abscisses des moments max 

La courbe enveloppe reproduit le contour des moments maximums (en Travée) et 

minimums (sur appui). 

 

Figure III-17 : Courbe des moments poutrelle type1 (terrasse) en ELU 

 

Figure III-18 : Courbe des moments poutrelle type1 (terrasse) en ELS 

A partir de ces courbes, il est possible de calculer les sections d’acier et de tracer l’épure d’arrêt 

de barres. 

 Calcul des efforts tranchants : 

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

V୧ ൌ േq୳ ൈ
୪

ଶ
െ

୑ౝି୑ౚ

୪ 
    

Tableau III-21 : Efforts tranchants (poutrelles type 1 Etage courant). 

Travées Efforts tranchants (KN) 

AB VA ൌ 8.91 KN. m  ;     V୆ ൌ െ12.79 KN. m 

BC V୆ ൌ 8.46 KN. m  ;     Vେ ൌ െ10.71  KN. m 

CD Vେ ൌ 15.53 KN. m  ;     Vୈ ൌ െ11.32  KN. m 
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Calcul les moments et les efforts tranchants pour la poutre Type 02  

 

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

charge : 

Cas 01 : CCCCCC :  

 

Cas 02 : DCDCDCD:  

 

 

Figure III-19 : Courbe des effort tranchant poutrelle type1 (etage courant) en ELU 
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Cas 03 : CDCDCDC : 

 

Avec :  

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

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

Pour chaque cas on fait le calcul en ELU et en ELS des moments sur appuis et sur travée enfin 

on prend le maximum des moments (courbes enveloppe). Les résultats sera résumé dans le 

tableau 3.10 et 3.11. 

Tableau III-22 : Moments sur appuis (poutrelle type2 Etage courant). 

CAS 
ELU (KN.m) 

A B C D E F G H 

Cas1 0 -7.22 -7.10 -7.71 -7.71 -7.91 -7.22 0 

Cas2 0 -5.90 -5.71 -6.56 -6.56 -6.78 -6.77 0 

Cas3 0 -6.77 -6.50 -6.97 -6.97 -7.10 -5.90 0 

𝑴𝒂
𝒎𝒂𝒙 0 -7.22 -7.10 -7.71 -7.71 -7.91 -7.22 0 

CAS 
ELS (KN.m) 

A B C D E F G H 

Cas1 0 -5.22 -5.03 -5.57 -5.57 -5.72 -5.22 0 

Cas2 0 -4.34 -4.20 -4.80 -4.80 -4.96 -4.91 0 

Cas3 0 -4.91 -4.72 -5.07 -5.07 -5.18 -4.34 0 

𝑴𝒂
𝒎𝒂𝒙 0 -5.22 -5.03 -5.57 -5.57 -5.72 -5.22 0 

Tableau III-23 :  X0 en travées cas1 CCCCCCC(poutrelle type2 Etage courant) 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.47  1.47 

BC 1.59 1.59 

CD 2.17 2.17 
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DE 1.90 1.90 

EF 2.19 2.19 

FG 1.99 1.99 

GH 2.13 2.13 

Tableau III-24 :  X0 en travées cas2 DCDCDCD(poutrelle type2 Etage courant) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.44  1.44 

BC 1.59 1.59 

CD 2.16 2.16 

DE 1.90 1.90 

EF 2.19 2.19 

FG 1.93 1.93 

GH 2.22 2.22 

Tableau III-25 :  X0 en travées cas3 CDCDCDC(poutrelle type2 Etage courant) . 

Travées 
x0 (m) 

ELU ELS 

AB 1.47  1.47  

BC 1.41 1.41 

CD 2.59 2.59  

DE 1.90 1.90 

EF 2.19 2.19 

FG 2.07 2.07 

GH 2.07 2.07 

Tableau III-26 : Moments sur travées (poutrelle type2 Etage courant). 

CAS 
ELU (KN.m) 

AB BC CD DE EF FG GH 

Cas1 6.43 0.34 7.17 3.11 6.69 4.00 6.43 

Cas2 4.67 -0.20 4.82 1.61 4.28 2.70 4.33 

Cas3 6.62 0.80 7.77 3.85 7.47 4.26 6.98 

𝑴𝑻
𝒎𝒂𝒙 6.62 0.80 7.77 3.85 7.47 4.26 6.98 
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CAS 
ELS (KN.m) 

AB BC CD DE EF FG GH 

Cas1 4.65 0.25 5.18 2.25 4.84 2.89 4.65 

Cas2 3.48 -0.11 3.61 1.24 3.22 2.02 3.25 

Cas3 4.77 0.55 5.58 2.74 5.35 3.07 5.01 

𝑴𝑻
𝒎𝒂𝒙 4.77 0.55 5.58 2.74 5.35 3.07 5.01 

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

à partir des moments calculés et des abscisses des moments max 

La courbe enveloppe reproduit le contour des moments maximums (en Travée) et 

minimums (sur appui). 

 

Figure III-20 : Courbe des moments poutrelle type2 (terrasse) en ELU 

 

Figure III-21: Courbe des moments poutrelle type2 (terrasse) en ELS 

A partir de ces courbes, il est possible de calculer les sections d’acier et de tracer l’épure d’arrêt 

de barres. 

 Calcul des efforts tranchants : 

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

V୧ ൌ േq୳ ൈ
୪

ଶ
െ

୑ౝି୑ౚ

୪ 
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Tableau III-27 : Efforts tranchants (poutrelles type 2 Etage courant). 

Travées Efforts tranchants (KN) 

AB VA ൌ 8.91 KN. m  ;     V୆ ൌ െ12.79 KN. m 

BC V୆ ൌ 9.52 KN. m  ;     Vେ ൌ െ9.38  KN. m 

CD VC ൌ 13.08 KN. m  ;     Vୈ ൌ െ13.35 KN. m 

DE VD ൌ 11.39 KN. m  ;     V୉ ൌ െ11.39 KN. m 

EF VE ൌ 13.14 KN. m  ;     V୊ ൌ െ13.23 KN. m 

FG VF ൌ 11.95 KN. m  ;     Vୋ ൌ െ7.28 KN. m 

GH VGൌ 12.79 KN. m  ;     Vୌ ൌ െ9.15 KN. m 

 

Ferraillage des poutrelles  

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

conduit pour une section en Té soumise à la flexion simple. (Poutrelle type 1 du plancher 

terrasse). 

 

 

 

 

 

Figure III-22 : Courbe des effort tranchant poutrelle type2 (etage courant) en ELU 
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b. Sollicitations maximales 

Tableau III-28 : Sollicitations maximales dans la poutrelle type 1 ; 2  (Etage courant). 

 ELU ELS 

Moment en travée (KN.m)  10.70 7.68 

Moment en appui (KN.m)  -7.72 -5.53 

Effort tranchant (KN)  15.53 11.22 

Ferraillage en travée  

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

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

Moment équilibré par la table de compression 𝑴𝑻𝒖 : 

M୘୳ ൌ fୠ୳  ൈ b ൈ  h଴  ቀd െ ୦బ
ଶ 
ቁ      Avec : 

fbu : Résistance du béton à l’ELU 

     fୠ୳ ൌ
0.85 ൈ  fଶ଼ 

θ ൈ  γୠ
ൌ

0.85 x 25
1 ൈ 1.5 

ൌ 14.2 MPA .   

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

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

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

M୘୳ ൌ 14.2 ൈ 0.65 ൈ  0.04 ቀ0.18 െ ଴.଴ସ

ଶ 
ቁ=59.07 KN.m 

M୘୳ ൌ 59.07 KN. m ൐ M୳ ൌ 10.70 KN. m ⟹ Calcul d’une section rectangulaire (b×h). 

Calcul du moment réduit ultime 𝛍𝐛𝐮 

μୠ୳ ൌ
M୳

fୠ୳ ൈ  b ൈ dଶ
ൌ  

10.70  ൈ  10ିଷ

14.20 ൈ 0.65 ൈ 0.18ଶ 
ൌ 0.035  ൏ 0.186 ⟹  pivot A  

Donc A′s ൌ 0 ⟹ fୱ୳ ൌ
fୣ
γୱ
ൌ  

400
1.15

ൌ 348 MPA  

Ce qui donne : 

Calcul de la section d’acier tendue 𝐀st : 

Aୱ୲ ൌ
M୳

fୱ୳ ൈ  Z
 

Avec,  

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

efforts de traction. 

α ൌ 1.25 ൈ  ඥ1 െ 2 ൈ μୠ୳ ൌ 1.25 ൈ ሾሺ1 െ  √1 െ 2 ൈ 0.035  ]=0.045 

Z ൌ d ሺ1 െ 0.4 ൈ αሻ ൌ 0.18 ൈ ሺ 1 െ 0.4 ൈ 0.045ሻ ൌ 0.177  m 

65 

20

4 

27.5 10 27.5 
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Aୱ୲ ൌ
10.70 ൈ 10ିଷ

348 ൈ 0.177 
ൌ 1.73cmଶ 

 

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

A୫୧୬  0.23 x b x d x 
ftଶ଼
fୣ

   Avec ft28 ൌ  0,6 ൅  0,06fc28 ൌ  2,1 MPa  

A୫୧୬0.23x0.65x0.18x
2.1
400

⟹ A୫୧୬1.41cmଶ/ml  

A୫୧୬ ൌ 1.41cmଶ ൏ Aୱ୲ ൌ 1.73cmଶ 

Choix des barres : 

                                   Ast=1.73 cm2 → soit 3HA10 = 2.36 cm2 

h. Ferraillage aux appuis  

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

tendue, et le béton tendu n’intervient pas dans la résistance, pour cela, on va considérer une 

section (b0×h).  

 Appui intermédiaire  

  μୠ୳ ൌ
୑౗౫
⬚

 ୤ౘ౫ൈ ୠబ ൈୢ
ൌ  ଻.଻ଶ ൈ ଵ଴షయ

ଵସ.ଶ଴ ൈ଴.ଵ ൈ଴.ଵ଼మ 
ൌ 0.167 ൏ 0.186 ⟹ Pivot A   

 ⟹ Aᇱ ൌ 0 

 Aୟ୳
⬚ ൌ ୑౗౫

⬚

 ୤౩౫ൈ ୞
           avec    ቊ∝ൌ 1.25 ൈ ൳1 െඥ1 െ 2 ൈ μୠ୳ ൷ ൌ 0.23

Z ൌ dሺ1 െ 0.4 ൈ∝ሻ ൌ 0.164                  
   

Aୟ୳
⬚ ൌ

7.72 ൈ  10ିଷ

 348 ൈ 0.164 
ൌ 𝟏.𝟑𝟓 𝐜𝐦𝟐 

 

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

Aୟ
୫୧୬ ൌ 0.23 ൈ  b଴ ൈ d ൈ

f୲ଶ଼
 fୣ

ൌ 0.23 ൈ 0.10 ൈ 0.18 ൈ  
2.10
400

ൌ 0.21 cmଶ  

Aୟ
୫୧୬ ൌ 0.21 cmଶ ൏ Aୟ୳

⬚ ൌ 1.35 cmଶ … … … condition vérifiée 

j. Choix des barres  

En appui intermédiaire :……. Aୟ୳
⬚ ൌ 1.35 cmଶ →  soit 𝟐 𝐇𝐀𝟏𝟎  ൌ  1.57 cmଶ  

Ferraillage transversal 

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

∅୲ ൒ min ൬∅୪
୫୧୬ ;  

h
35

 ;  
b଴
10
൰ ⟹ ∅୲ ൒ min ሺ10mm ; 5.71  mm ;  10mmሻ 

On prend ∅୲= 8  mm 

D’où, ∅୲= 2 ∅8 = 1 mm2 
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 Vérifications nécessaires 

- Vérifications à l’ELU  

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

On calcul tous les types de poutrelles avec l’effort tranchant maximal Vmax =15.53  KN ;  

On vérifie la condition de rupture par cisaillement   τ୳ ൏ τത ; 

Avec :  

τ୳ ൌ  
V୳୫ୟ୶

b଴ ൈ d
ൌ  

15.53 ൈ  10ିଷ

0.1 ൈ 0.18 
ൌ 0.86  MPA 

FPN ⟹ τത ൌ minሺ  ଴.ଶ଴ ୤ౙమఴ
ஓౘ

; 5 MPAሻ ൌ min ሺ଴.ଶ଴ ൈଶହ

ଵ.ହ
; 5MPAሻ ൌ 3.33 MPA 

τ୳ ൌ 0.86MPA ൏ τത ൌ 3.33𝑀𝑃𝐴 

              Donc, τ୳ ൏ τത ⟹ pas de risque de rupture par cisaillement. 

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

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

valeurs suivantes : 

ቊ
S୲୫ୟ୶ ൑ min ሺ0.9d; 40 cmሻ ൌ 16.2 cm

𝑆௧௠௜௡ ൒ 7𝑐𝑚             𝑜𝑛 𝑝𝑜𝑠𝑒 𝑆𝑡 ൌ 15𝑐𝑚
 

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

condition ci-dessous :  

 
A୲ ൈ fୣ
S୲ ൈ b଴

൒ 0.40MPA 
100 ൈ 400 
150 ൈ 100

ൌ 2.66 ൐ 0.4 MPA … . CV      

 Donc la section choisis est largement vérifiée  

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

 Appui de intermidiaire (BAEL A.5.1,312) [1]  

𝐴௟
௠௜௡ ≥ 

𝛾௦
𝑓௘

× 𝑉௨     →  𝐴௟
௠௜௡ ≥ 

1.15
400

×15.53 ൈ 10ିଷ = 0.45 𝑐𝑚ଶ  

𝑂𝑟 𝐴௟ ൌ 2 𝐻𝐴10 ൌ  1.57 𝑐𝑚ଶ  ൐ 0.45  𝑐𝑚ଶ…………………. Condition vérifiée 

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

Fୱ୲=|T୳|- ୑౫

଴.ଽୢ
 donc : ൞

si|M୳| ൒ O. 9d ൈ Tu  les effort Tu sont négligéable

si|M୳| ൏ O. 9d ൈ Tu :  Aୱ ൒
ஓ౩.ቆሺ|୘౫|ሻି

|౉౫|
బ.వౚ

ቇ

୤౛

 

|M୳| ൌ 𝟕.𝟕𝟐 𝐊𝐍.𝐦 ൐ 0.9 ൈ 0.18 ൈ 15.53 

ൌ 2.52 KN. m donc  les efforts Tu sont négligéables 

Commentaire :  

       Il n'y a pas de risque de cisaillement des armatures longitudinales par l’effort tranchant. 
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Vérification de la bielle : (𝐁𝐀𝐄𝐋 A.5.1, 313)    ሾ1ሿ 

2 ൈ V୳
a ൈ b଴

൑ 0.8 
fୡ୨
γୠ

    avec  a ൌ
3.75𝑇𝑈
𝑏 ൈ 𝑓𝑐28

ൌ 2.3 cm ൏ 16.2 cm 

 

 

Ce qui donne : 

V୳ ൑  0.4 
fୡଶ଼
γୠ

 ൈ a ൈ   b଴ ൌ 0.4
25
1.5

 ൈ 0.162 ൈ 0.10 ൌ 108  KN 

Vu ൌ 15.53 KN ൑  108KN  … … … … . . Condition Vérifiée. 

Commentaire :  

       Il n'y a Pas de risque d’écrasement du béton au niveau de l’appui. 

 Condition de non fragilité : (BAEL 91 A.4.2.1) 

vᇱ ൌ ୠబ୦మାሺୠିୠబሻ୦బ
మ

ଶሾୠబ୦ାሺୠିୠబሻ୦బሿ
 

vᇱ ൌ
10 ൈ  20ଶ ൅ ሺ65 െ 10ሻ4ଶ

2ሾ10 ൈ 20 ൅ ሺ65 െ 10ሻ4ሿ
 ൌ 5.80 cm 

V=h-v’ 

V=20 -5.80= 14.20 cm 

Iୋ୸ ൌ b଴
hଷ

3
൅ ሺb െ b଴ሻ

h଴
ଷ

3

െ ሾb଴h ൅ ሺb െ b଴ሻh଴ሿv′ଶ 

Iୋ୸ ൌ 10
20ଷ

3
൅ ሺ65 െ 10ሻ

4ଷ

3
െ ሾ10 ൈ 20 ൅ ሺ65 െ 10ሻ4ሿሺ5.80ሻଶ 

IGZ = 13711.19 cm4 

A୫୧୬ ൌ
Iୋ୸

ሺd െ
h଴ 
3 ሻv

 ൈ
f୲ଶ଼
fୣ

 

A୫୧୬ ൌ
13711.19 ൈ 10ସ

ቀ216 െ 40
3 ቁ163.4

 ൈ
2.1
400

ൌ 0.21cmଶ 

𝐴௦ ൐ A୫୧୬…….CV 

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

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

la table et de l’âme de la poutre. Ces contraintes ont pour valeur : 
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τଵ
୳ ൑   ୠభ ൈ ୚౫

଴.ଽ ൈ ୠ ൈ ୦బൈ ୢ
 ൑  τത ൌ 3.33 MPA 

Avec : 

bଵ ൌ
b െ b଴

2
ൌ 27.5 cm 

τଵ
୳ ൌ   

0.275 ൈ  15.53 ൈ  10ିଷ

0.9 ൈ  0.65 ൈ  0.04 ൈ  0.18 
 ൑  τത

ൌ 3.33 MPA 

τଵ
୳ ൌ   1.01  MPA ൑  τത ൌ 3.33 MPA … … … … . . Condition Vérifiée. 

Commentaire :  

Il n'y a pas de risque de rupture à la jonction table nervure. 

- Vérifications à l’ELS 

Les vérifications concernées sont les suivantes : 

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

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

− Vérification de la flèche.  

d. Etat limite d’ouverture de fissure  

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

e. Etat limite de compression du béton 

σୠୡ ൌ
Mୱୣ୰ ൈ y

I
 ൑ σୠୡ ൌ 0.6fୡଶ଼ 

Avec : 

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

    I : moment d’inertie  

Mser : le moment en ELS  

σഥୠୡ ൌ  0.6 ൈ fୡଶ଼ ൌ 15 MPA → ሺContrainte admissible du bétonሻ. 

Fissuration peu préjudiciable : σഥୱ୲ ൌ 𝑓𝑒 = 400Mpa 

- 𝐩𝐨𝐬𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐝𝐞 𝐥ᇱ𝐚𝐱𝐞 𝐧𝐞𝐮𝐭𝐫𝐞 (y) : 

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

pour déterminer le signe de :  

En remplaçant y par h0.  

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

sont identiques au cas d’une section rectangulaire (les équations ne changent pas).  
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Donc l’équation de moment d’inertie quadratique sera :                                          

 

 

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

L’équation pour déterminer y devient : 

 

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

 

 

Mୱୣ୰: Moment max à l′ELS.  

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

 I ∶  moment dᇱintertie de la homogénéisée par rapport à lᇱaxe neutre; 

  𝑛 = 15 

 en travée  

f(h0) ൌ
ଵ

ଶ
𝑏ℎ଴

ଶ െ  𝑛 𝐴௦௧ ሺ𝑑 െ ℎ଴ሻ ൌ 24.4 ⟹  f(h0) ൐0 ; L’axe neutre est dans la nervure 

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

 ൞

𝑀௧ ൌ 7.68 𝐾𝑁.𝑚 
  𝐴௦ ൌ 2.36𝑐𝑚ଶ     
𝑦 ൌ 3.23 𝑐𝑚          
𝐼 ൌ 8845.88 𝑐𝑚ସ

 

σୠୡ ൌ 2.87 MPa ൑ σୠୡ ൌ 15MPa ……………………Vérifie 

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

 en appui intermédiaire  

f(h0) ൌ
ଵ

ଶ
𝑏ℎ଴

ଶ െ  𝑛 𝐴௦௧ ሺ𝑑 െ ℎ଴ሻ ൌ 190.3 𝑐𝑚⟹  f(h0) > 0 ; L’axe neutre est dans la table  de 

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

൞

𝑀௔ ൌ 5.53 𝐾𝑁.𝑚  
 𝐴௦ ൌ 1.57𝑐𝑚ଶ    
𝑦 ൌ 2.68𝑐𝑚              
𝐼 ൌ 5591.86𝑐𝑚ସ      

 

σୠୡ ൌ 2.65 ൑ σୠୡ ൌ 15MPa …Vérifie 

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

Les résultats sont représentés dans le tableau qui suit : 
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Tableau III-29 : Vérification des contraintes en travées (poutrelle type 1 étage courant). 

Calculs Vérifications 

y=3.23cm 

σୠୡ ൌ 2.87 MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA I=8845.88 cm4 

σୠୡ ൌ 2.87MPA 

 

Aux appuis intermédiaires  

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

résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau III-30: Vérification des contraintes aux appuis intermédiaires 

Calculs Vérifications 

y=2.68 cm 

σୠୡ ൌ 2.65 MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA I=5591.86 cm4 

σୠୡ ൌ 2.61 MPA 

f. Vérification de la flèche  

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

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

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧1ሻ ℎ௧ ൒ 𝑚𝑎𝑥 ൬

𝑀௧ ௦௘௥

10 𝑀଴ ௦௘௥
 ;  

1
16
൰ ൈ 𝐿;   pour les poutres simplement appuyées ou continues        

2ሻ 𝐴௧ ௧௥௔௩é௘ ൑
4.2 ൈ 𝑏଴ ൈ 𝑑

𝑓௘
                                                                                                       

3ሻ 𝐿 ൑ 8.                                                                                                                                                                  

 

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

courant. 

 Avec,  

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

Mt ser : Moment maximale en travée à l’ELS Mt ser=7.68 KN.m ;  

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

L: longueur de la travée considérée :L =4.40m ;  

M0 ser : Moment isostatique à l’ELS M0 Ser= 10.45 KN.m  

y: position de lᇱaxe neutre ൌ 3.23 cm           

I: Inertie de la section ൌ 8845.88 cmସ 
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D’où 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧1ሻ ℎ௧ ൒ 𝑚𝑎𝑥 ൬

7.68
10 ൈ 6.99 

 ;  
1

16
൰ ൈ 4.05 →  ℎ௧ ൌ 20 𝑐𝑚 ൏ 29.5 𝑐𝑚… … … . .𝐶.𝑁.𝑉 

2ሻ 𝐴௧ ௧௥௔௩é௘ ൑
4.2 ൈ 𝑏଴ ൈ 𝑑

𝑓௘
ൌ 1.89 𝑐𝑚ଶ → 𝐴௧ ௧௥ ൌ 2.36 𝑐𝑚ଶ ൐ 2.26 𝑐𝑚ଶ 𝐶.𝑁.𝑉  

3ሻ 𝑙 ൌ 4.40 ൏ 8.  …𝐶.𝑉                                                                                                            

 

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

la flèche est nécessaire.  

On doit vérifier que : ∆𝑓 ൑ 𝑓 ̅

 Soit : (Article B.6.5.3) [1] 

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧ ∆𝑓 ൌ ൫ 𝑓௚௩ െ  𝑓௝௜൯ ൅ ൫ 𝑓௣௜ െ  𝑓௚௜൯                                     

𝑓 𝑎𝑑𝑚𝑖𝑠𝑠𝑖𝑏𝑙𝑒 ൌ  

⎩
⎪
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎪
⎧

𝐿
500

       ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 ൑ 5 𝑚               

0.5 𝑐𝑚 ൅  
𝐿

1000
 ⇔  𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙 ൐ 5 𝑚

𝐿
250

𝑃𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑜𝑙𝑒𝑠 𝑞𝑣𝑒𝑐 𝑙 ൑ 2𝑚

𝑀௦௘௥ ൈ  𝑙ଶ

 10E ൈ  I୤                                                     

 

Avec,  

L : porté entre nue d’appuis ( CBA B.6.1.1). [3] 

L=4.40-0.4 =4.00 m 

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

fissure,).  

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

totales (poids propre + revêtements + cloisons) ;  

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

œuvre des cloisons (poids propre cloisons).  

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

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

g : la charge permanente après la mise des cloisons ; 

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

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

𝑓̅ ൌ
𝐿

500
ൌ

400
500

ൌ 0.8 𝑐𝑚 ൌ 8 𝑚𝑚 

- Evaluation des moments en travée  
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On note : 

            g (total)= (G plancher étage  + G cloison + G revêtement) =5.15 KN/m² ;  

             j = (G plancher + G cloison) = 3.300 + 0.90 = 4.20 KN/m² ;  

            p = G Totale +Q Totale = 5.15 +1.5 = 6.65 KN/m² 

- Evaluation des charges 

 qj = 0.65 × 4.20 =2.73KN/ml ;  

qg = 0.65 × 5.15 =3.34 KN/ml; 

 qp =0.65  ×6.65  =4.32 KN/ml ;  

Evaluation des moments 

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

Mt=2.009 ൈ 𝑞 െ 0.674 ൈ 𝑞́ obtenu par la méthode de Caquot minorée. 

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

Tableau III-31 : Calcul des moments correspondant (poutrelle exemple). 

Moments correspondant à qj 
𝑀௝ ൌ 2.009 ൈ 2.73 

െ 0.674 ൈ 1.82 
𝑀௝ ൌ 5.48𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qg 
𝑀௚ ൌ 2.009 ൈ 3.34 

െ 0.674 ൈ 2.23 
𝑀௚ ൌ 5.20  𝐾𝑁.𝑚 

Moments correspondant à qp 
𝑀௣ ൌ 2.009 ൈ 4.32

െ 0.674 ൈ 2.8 
𝑀௣ ൌ 6.79  𝐾𝑁.𝑚 

Tableau III-32 : calcul des contraintes (poutrelles type étage courant). 

contrainte correspondante à qj 𝜎௝ ൌ
15 𝑀௝  ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ

𝐼
 𝜎௝ ൌ 137.25    𝑀𝑃𝐴 

contrainte correspondante à qg 𝜎௚ ൌ
15 𝑀௚ ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ

𝐼
 𝜎௚ ൌ 130.24 MPA 

contrainte correspondante à qp 𝜎௦௣ ൌ
15 𝑀௣ ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ

𝐼
 𝜎௣ ൌ 170.06  MPA 

-  Caractéristiques de la section 

Position du centre de gravité de la section homogène :  

𝑦௚ ൌ
∑𝑆௜ ൈ 𝑦௜
∑ 𝑆௜

→ 𝑎𝑣𝑒𝑐 ൝
𝑠ଵ ൌ 𝑏 ൈ ℎ଴

𝑠ଶ ൌ 𝑏଴ ൈ ሺℎ െ ℎ଴
𝑠ଷ ൌ 15 ൈ 𝐴௧

ሻ  

 

B =65cm 

h ൌ 20 cm 

ℎ଴ ൌ 4cm 

b଴ ൌ 10cm 

A୲ ൌ 2.36cm 
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 𝑒𝑡 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧𝑦ଵ ൌ

ℎ଴
2

                                     

𝑦ଶ ൌ ℎ଴ ൅ ൬
ℎ െ ℎ଴

2
൰             

𝑦ଷ ൌ 𝑑                                   

 

𝑦ீ ൌ
𝑏଴  ൈ  ℎ

ଶ

2 ൅  ሺ𝑏 െ 𝑏଴ሻ ൈ
ℎ଴
ଶ

2 ൅  15𝐴௧𝑑

𝑏଴ ൈ ℎ ൅ ሺ𝑏 െ 𝑏଴ሻℎ଴ ൅  15𝐴௧
ൌ 4.87𝑐𝑚  

𝐼଴ ൌ
𝑏଴ ൈ  𝑦ீଷ

3
൅  
𝑏଴ሺℎ െ 𝑦ீሻଷ

3
െ  
ሺ𝑏 െ 𝑏଴ሻ ሺ𝑦ீ െ ℎ଴ሻଷ

3
൅  15𝐴௧ሺ𝑑 െ 𝑦ீሻଶ ൅  15𝐴ௌሖ ሺ𝑦ீ െ 𝑑ሖሻଶ 

𝐼଴ ൌ 33618.96 𝑐𝑚ସ 

 

 

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

𝐼௙ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ ൈ  μ
 

- Calcul des coefficients 𝝀 : 

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

considération la fissuration du béton. 

λ ൌ ቐ
λ୧ ൌ

଴.଴ହ௙೟మఴ

ఘሺଶାଷ್బ
್

 ሻ
 → instantanée                                

λ୴ ൌ  ଶ
ହ
ൈ  λi    → différée                                      

  

𝜌 ൌ ஺

௕బௗ
 : Le pourcentage d’arma ture tendue ⟹ 𝜌 ൌ ஺

௕బௗ
ൌ ଶ.ଷ଺

ଵ଴ൈଵ଼
ൌ 0.0131 

⟹ λ ൌ ൜
λ୧ ൌ 3.76 
λ୴ ൌ 1.504 ;  𝜇 ൌ 𝑚𝑎𝑥 ቊ

0
1 െ ቂ ଵ.଻ହൈ ௙೟మఴ

ସൈఘൈఙೞା  ௙೟మఴ
ቃ 

𝜎௦ : La contrainte de traction effective de l'armature correspondant au cas de charge considéré 

⎩
⎪⎪
⎨

⎪⎪
⎧𝜇௝ ൌ 1 െ

1.75 ൈ  𝑓௧ଶ଼
4 ൈ 𝜌 ൈ 𝜎௝ ൅  𝑓௧ଶ଼

ൌ 0.60 

𝜇௚ ൌ 1 െ
1.75 ൈ  𝑓௧ଶ଼

4 ൈ 𝜌 ൈ 𝜎௚ ൅  𝑓௧ଶ଼
ൌ 0.74 

𝜇௣ ൌ 1 െ
1.75 ൈ  𝑓௧ଶ଼

4 ൈ 𝜌 ൈ 𝜎௣ ൅  𝑓௧ଶ଼
ൌ 0.80 

 

- Calcul des moments d’inerties fictives  

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

Tableau III-33 : Calcul des moments d’inerties fictives (poutrelle type 1) 

I correspondant à 𝒒𝒋𝒊 𝐼௙௝௜ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୧  ൈ  μ୨
 𝐼௙௝௜ ൌ 11357.76 𝑐𝑚ସ 
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I correspondant à 𝒒𝒈𝒊 𝐼௙௚௜ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୧  ൈ  μ୥
 𝐼௙௚௜ ൌ 9777.08 𝑐𝑚ସ 

I correspondant à 𝒒𝒈𝒗 𝐼௙௚௩ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୴  ൈ  μ୥
 𝐼௙௚௩ ൌ 17501.92 𝑐𝑚ସ 

I correspondant à 𝒒𝒑𝒊 𝐼௙௣௜ ൌ
1.10 ൈ  𝐼଴

1 ൅  λ୧  ൈ  μ୮
 𝐼௙௣௜ ൌ 8435.41 𝑐𝑚ସ 

- Calcul des modules de déformation 

𝐸௩ ൌ 3700ඥ𝑓௖ଶ଼
య ൌ 10721.39𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale différée du béton  

- Modules de déformation longitudinale différée du béton  

𝐸௜ ൌ 3 ൈ 𝐸௩ ൌ 32164.19 𝑀𝑃𝐴 → Module de déformation longitudinale instantanée du béton. 

Pour ce faire le calcul de la flèche Δ𝑓 est donné dans le tableau suivant : 

Tableau III-34 : Vérification de la flèche (poutrelle type 1). 

fji 
𝑀௝ ൈ  𝑙ଶ

 10E୧  ൈ  I୤୨୧
 2.90 mm  

fgi 
𝑀௚ ൈ  𝑙ଶ

 10E୧  ൈ  I୤୥୧
 3.20  𝑚𝑚 

fgv (flèche due aux charge permanente)  
𝑀௚ ൈ  𝑙ଶ

 10E୴  ൈ  I୤୥୴
 5.36 𝑚𝑚 

fpi (la flèche due aux charges totales) 
𝑀௣ ൈ  𝑙ଶ

 10E୧  ൈ  I୤୮୧
 4.85 𝑚𝑚 

Δf (la flèche totale) Fgv – fji + fpi − fgi  4.11𝑚𝑚 

f admissible 
𝑙

 500
 8.8 𝑚𝑚  

Δf =  4.11 mm   <  f admissible =8.8  mm   

Commentaire : la flèche est vérifiée ; 

III.5.5.1. La dalle mince (table de compression) : (BAEL B.6.8, 423)       ሾ1ሿ 

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

cependant il faut mettre des aciers de fissurations à cause des fissurations dues au retrait du 

béton (quantité de ciment, intempéries …)  

  Pour ce faire le règlement recommande un ferraillage dans les deux sens  

(utilisation du treillis soudés). D’après, le hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm. 

Il est armé d'un quadrillage de barres dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser.  

 𝑆௧ ൑ 20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures (𝑨 ⊥ሻ, 

 𝑆௧ ൑33 cm (3 p.m.) pour les armatures parallèles aux nervures (𝑨 ∥ሻ . 
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Figure.III.23	:	Schéma	de	ferraillage	des	planchers.	

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

armatures perpendiculaires aux nervures doit être au moins égale à 

  𝑨 ⊥ൌ 𝟎.𝟎𝟐𝒍 
𝟐𝟎𝟎
𝒇𝒆

ൌ  
𝟒𝒍
𝒇𝒆

         ⟹   𝐴 ⊥ൌ  
4 ൈ 65

500
 ൌ 0.52𝑐𝑚²/𝑚𝑙     

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

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

Pour h0=4 cm  ∅ ൑ ௛బ
ଵ଴

=4mm 

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

TS  de fils à haute adhérence 500 est de 0,0006  

𝐴 ௠௜௡ ൌ 0.0006𝐵 ൌ 0.0006 ൈ ℎ଴ ൈ 𝑏 ൌ 0.0006 ൈ 4 ൈ 100 ൌ 0.24𝑐𝑚ଶ/𝑚𝑙 

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

  𝑨 ∥ൌ
𝑨 ⊥
𝟐

          ⟹  𝑨 ∥ൌ  
0.62

2
 ൌ 0.314 𝑐𝑚²/𝑚𝑙 

On adapte : 6Ø5 = 1.18 cm2.  

Pour un choix pratique, on va opter pour un treillis soudé Ø 5 (150/150). 

 

 

 

 

 

	

III.6 Conclusion  

        Dans ce chapitre, on a pour déterminer le ferraillage des éléments secondaires de notre       

structure, et ceci on répond à toutes les exigences du RPA99 version 2003, BAEL 91 modifié 

en 99, et le CBA 93.



 

 

Chapitre IV 

Etude sismique 
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IV.1.Présentation du logiciel ROBOT  

       Logiciel Robot est un logiciel de calcul et d'analyse des structures nous permet de 

représenter une structure réelle par un modèle numérique que le logiciel peut le traiter et 

l'analyser et détermine les efforts internes (moments, efforts normals, efforts tranchants), qui 

résistent les charges extérieurs appliquées sur la structure, par utilisation de la méthode des 

éléments finis. 

      Il permet de modéliser, calculer, vérifier et dimensionner différentes structures du génie 

civil 

IV.2. Introduction  

       Un séisme est une libération brutale de l’énergie potentielle accumulée dans les roches par 

le jeu des mouvements relatifs des différentes parties de l’écorce terrestre.  

       Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et 

donne naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent 

la surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis 

et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. 

       Le niveau d’amplification dépend essentiellement de la période de la structure et de la 

nature du sol. 

       Ceci nous oblige de bien faire toute une étude pour essayer de mettre en exergue le 

comportement dynamique de l’ouvrage 

IV.3.Objective de l’étude sismique  

       L’étude parasismique nous permet d’estimer les valeurs caractéristiques les plus 

défavorables de la réponse sismique et le dimensionnement des éléments de résistance, afin 

d’obtenir une sécurité satisfaisante pour l’ensemble de l’ouvrage et d’assurer le confort des 

usages, l’exécution d’un ouvrage doit respecter la démarche globale de conception 

parasismique. 

Elle doit s'appuyer sur trois points :  

 respect de la réglementation parasismique.  

 conception architecturale parasismique.  

mise en œuvre soigné. 
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IV.4.Présentation des différentes méthodes de calcul de la force sismique  

      Plusieurs méthodes approchées ont été proposées afin d’évaluer les efforts internes 

engendrés à l’intérieur de la structure sollicitée, le calcul de ces efforts sismiques peut être mené 

par trois méthodes :  

 la méthode statique équivalente.  

 la méthode d’analyse modale spectrale.  

 la méthode d’analyse dynamique par accélerogramme. 

IV.4.1.Méthode statique équivalente  

IV.4.1.1.Définition  

       Cette méthode consiste à remplacer l’ensemble des forces réelles dynamiques qui se 

développent dans la construction par un système de forces fictives dont les effets sont 

considérés équivalents à ceux de l’action sismique.  

       Cette méthode ne peut être dissociée de l’application rigoureuse des dispositions 

constructives garantissant à la structure :  

 une ductilité suffisante. 

 une capacité de dissiper l’énergie vibratoire transmise à la structure par des secousses 

sismiques majeures. 

IV.4.1.2.Principe de la méthode  

       Les fores réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par 

un système de forces statique fictives dont les effets sont considérés équivalents au mouvement 

du sol dans une direction quelconque dans le plan horizontal.  

       Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées 

successivement suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies à priori par le 

projecteur. [4] 

IV.4.1.3.Modélisation  

a) Le modèle du bâtiment à utiliser dans chacune des deux directions de calcul est plan, les 

masses sont supposées concentrées au centre de gravité des planchers présentant un seul degré 

de liberté translation horizontal par niveau.  
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b) La rigidité latérale des éléments porteurs du système de contreventement est calculée à partir 

des sections non fissurées pour les structures en béton armé ou en maçonnerie.  

c) Seul le mode fondamental de vibration de la structure est à considérer dans le calcul de la 

force sismique totale. [4] 

IV.4.1.4. Conditions d’application de la méthode statique équivalente  

a) Le bâtiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation 

prescrites au chapitre III, paragraphe 3.5 (RPA99/Version 2003) avec une hauteur au plus égale 

à 65m en zones I et II et à 30m en zones III. 

b) Le bâtiment ou bloc étudié présente une configuration régulière tout en respectant, outres les 

conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires suivantes :  

Zone I : tous groupes  

Zone II: Groupe d’usage 3.  

Groupes d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 23 m.  

Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m.  

Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m.  

Zone III : Groupes d’usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale à 5 niveaux ou 17m.  

Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale à 3 niveaux ou 10m.  

Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale à 2 niveaux ou 08m. [4] 

IV.4.2.Méthode d’analyse modale spectrale  

IV.4.2.1.Principe de la méthode  

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

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

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

IV.4.2.2.Modélisation  

a) Pour les structures régulières en plan comportant des planchers rigides, l’analyse est faite 

séparément dans chacune des deux directions principales du bâtiment. Celui-ci est alors 

représenté dans chacune des deux directions de calcul par un modèle plan, encastré à la base et 
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où les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec un seul DDL 

en translation horizontale. 

b) Pour les structures irrégulières en plan, sujettes à la torsion et comportant des planchers 

rigides, elles sont représentées par un modèle tridimensionnel, encastré à la base et où lesmasses 

sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois (03)  

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

c) Pour les structures régulières ou non comportant des planchers flexibles, elles sont 

représentées par des modèles tridimensionnels encastrés à la base et à plusieurs DDL par 

plancher. 

d) La déformabilité du sol de fondation doit être prise en compte dans le modèle toutes les fois 

où la réponse de la structure en dépend de façon significative. 

e) Le modèle de bâtiment à utiliser doit représenter au mieux les distributions des rigidités et 

des masses de façon à prendre en compte tous les modes de déformation significatifs dans le 

calcul des forces d’inertie sismiques (ex : contribution des zones nodales et des éléments non 

structuraux à la rigidité du bâtiment). 

f) Dans le cas des bâtiments en béton armé ou en maçonnerie la rigidité des éléments porteurs 

doit être calculée en considérant les sections non fissurées. Si les déplacements sont critiques 

particulièrement dans le cas de structures associées à des valeurs élevées du coefficient de 

comportement, une estimation plus précise de la rigidité devient nécessaire par la prise en 

compte de sections fissurées. [4] 

IV.4.2.3.Conditions d’application de la méthode d’analyse modale spectrale  

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

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

IV.4.3.Méthode d’analyse dynamique par accélerogramme  

IV.4.3.1.Principe de la méthode  

       Le même principe que la méthode d’analyse spectrale sauf que pour ce procédé, au lieu 

d’utiliser un spectre de réponse de forme universellement admise, on utilise des 

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

d’interpolation des résultats. Elle s’applique au cas par cas pour les structures stratégique par 

un personnel qualifié. [4] 

IV.4.3.2.Conditions d’application de la méthode d’analyse dynamique  

       La méthode d’analyse dynamique par accélerogrammes peut être utilisée au cas par cas par 

un personnel qualifié, ayant justifié au paravent les choix des séismes de calcul et des lois de 

comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des résultats et les critères de 

sécurité à satisfaire. [4] 

IV.5.Classification de l’ouvrage selon leur importance  

a) Classification des zones sismiques  

       Le territoire national est divisé en quatre (04) zones de séismicité croissante, définies sur 

la carte des zones de séismicité et le tableau associé qui précise cette répartition par wilaya et 

par commune, soit :  

Zone 0: sismicité négligeable  

Zone I : sismicité faible  

Zone II : sismicité moyenne  

Zone III : sismicité élevée  

Notre ouvrage est implanté dans la wilaya MILA donc en zone IIa. 

b) Classification de l'ouvrage selon son importance  

       Notre bâtiment étudié à usage d’habitation collective selon (RPA 2003) chapitre 3 article 

3.2 : 

Le bâtiment d’habitation collective ou à usage de bureaux dont la hauteur ne dépasse pas 

48 m dans le groupe 2 

c) Classification du site  

      Selon le rapport géotechnique relatif à notre ouvrage, on est en présence d’un sol meuble 

de catégorie S3. 
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IV.6. Choix de la méthode de calcul  

       Vu que les conditions d’application de la méthode statique équivalente dans le cas du 

bâtiment étudie sont vérifiées (car la structure est régulière en plan). 

       Cette méthode est applicable selon l’article 4.1.2.b du RPA99/2003 (Zone IIa, et groupe 

d’usage 2, h=19.20 m < 23m), donc la méthode utilisable est la méthode statique équivalente 

pour l’analyse sismique. 

IV.7.Méthode statique équivalente  

IV.7.1.Calcul de la Force Sismique Totale  

       La force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée 

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule : 

V = 
𝑨.𝑫.𝑸

𝑹
.𝑾        [4]      Avec : 

A : Coefficient d'accélération de zone. 

D : Coefficient d'amplification dynamique moyen. 

Q : facteur de qualité. 

R : Coefficient de comportement global de la structure. 

W : poids total de la structure. 

 Ces valeurs sont obtenues après les classifications du projet d’après le tableau par RPA99 

version 2003. 

IV.7.1.1.Coefficient d’Accélération de Zone « A »  

       Le coefficient d’accélération de zone « A » est donné par le Tableau 4.1 des (RPA  

99/Version 2003) suivant la zone sismique et le groupe d’usage du bâtiment Pour notre projet : 

groupe usage2 et Zone IIa                          A = 0.15 

Tableau IV.1 : Coefficient d’Accélération de Zone A. 

/ ZONE 

Groupe I IIa IIb III 

1A 0.15 0.25 0.30 0.40 

1B 0.12 0.20 0.25 0.30 

2 0.10 0.15 0.20 0.25 

3 0.07 0.10 0.14 0.18 
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IV.7.1.2.facteur d’amplification dynamique moyen « D » [4] 

        Fonction de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement  et de la période 

fondamentale de la structure T. 

D= 

⎩
⎪
⎨

⎪
⎧

_ 2.5 

_ 2.5 ሺ𝑇2

𝑇
ሻ 
మ
య   

 _ 2.5 ሺ𝑇2

3
ሻ 
మ
య  ൈ ሺ

3

𝑇
ሻ 
ఱ
య

       →   ൝
_   0 ൑  T ൑ 𝑇2

_  𝑇2  ൑  T ൑ 3s
_  T ൒  3s

 

: Facteur de correction d’amortissement.  

T : Période fondamentale.  

𝑇ଶ: Période caractéristique, associée à la catégorie de site. 

IV.7.1.2.1.Calcule de facteur de correction d’amortissement     

Donné par la formule : 

 = ට
଻

ଶା
 ≥ 7 

D’abord on calcule Pourcentage d'Amortissement Critique. 

 Pourcentage d'Amortissement Critique  :  

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

structure et de l’importance des remplissages. 

Tableau IV.2 : Valeurs de � (%). 

Remplissage Portiques Voiles ou murs 

Béton armé Acier Béton armé/maçonnerie 

Léger 6 4 
10 

Dense           7 5 

 

D’après le Tableau  = 7 % 

Donc :  = ට
଻

ଶା𝟕
 = 0.882 ≥ 0.7 
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IV.7.1.2.2.Estimation de la période fondamentale de la structure : 

       La période fondamentale correspond à la plus petite valeur obtenue par les formules 4-6 et 

4-7 du RPA99 version 2003.  

                         T = Tmin   ቐ
𝑇 ൌ 𝐶் ℎே

య
ర

𝑇 ൌ 0.09 ௛ಿ
√஽

 

hN : hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu'au dernier niveau.  

On à : hN=19.20 m 

CT : coefficient fonction de système de contreventement du type de remplissage et donné par 

le tableau 4.6 (dans notre cas on a Portiques auto-stables en béton armé ou en acier avec 

remplissage en maçonnerie) 

Donc : CT = 0.05 

𝑇 ൌ 𝐶் ℎே

య
ర  = 0.05 × 19.20

య
ర 

Alors : T = 0.46 sec  

Tableau IV.3 : Valeurs du coefficient CT. 

Cas n° Système de contreventement CT 

1 

2 

3 

 

4 

Portiques auto-stables en béton armé sans remplissage en maçonnerie 

Portiques auto-stables en acier sans remplissage en maçonnerie 

Portiques auto-stables en béton armé ou en acier avec remplissage en  

maçonnerie 

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en  

béton armé, des palées triangulées et des murs en maçonnerie 

0.075 

0.085 

0.050 

 

0.050 

 

Dans les cas n° 3 et 4, on peut également utiliser aussi la formule : 

𝑇 ൌ 0.09 
ℎே
√𝐷

 

D: dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcule. 

Sens X : DX = 26.40 ⇒ T = 0.09 × 
ଵଽ.ଶ଴

√ଶ଺.ସ଴
 ⇒ TX = 0.34 s 

Sens Y : DY = 13.00 ⇒ T = 0.09 × 
ଵଽ.ଶ଴

√ଵ଴.଴଴
 ⇒ TY = 0.55 s 
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IV.7.1.2.3.Calcul facteur d’Amplification D  

T1 et T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie de site (tableau 4.7).  

S3 ⇒ T1=0.15 et T2=0.5 on obtient : 

Sens X : 

T = min (T ; TX) ⇒ T = min (0.46s ; 0.34s) 

Alors : Tempirique x = 0.34s   et  1.3Tx empérique= 0.44s 

Et on à : Tanalytique x = 0.63s 

Tx empérique ൒ 1.3Tx analytique   ⇒  T = 1.3 T x empérique  

Donc : T = 0.44s 

La condition : 0 ≤ T ≤ T2 ⇒ 0 ≤ 0.44 s≤ 0.50 s 

Donc : D =2.5 ⇒ DX = 2.205 

Sens-Y: 

T = min (T ; TY) ⇒ T = min (0.46s ; 0.55s) 

Alors : Tempérique y = 0.46s 

Et on à : Tanalytique y = 0.56s 

Tempérique y ≤ Tanalytique y ≤ 1.3Tempérique y ⇒  T = T y empérique  

Donc : T = 0.46 s 

La condition : 0 ≤ T ≤T2 ⇒ 0 ≤ 0.46≤ 0.5 

Donc : D = 2.5 ⇒ DY = 2.205 

IV.7.1.3.Coefficient de Comportement Global de la Structure « R » [4] 

       Sa valeur unique est donnée par le tableau 4.3 des RPA99/version 2003 en fonction du 

système de contreventement. 
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Tableau IV.4 : valeurs du coefficient de comportement R. 

Cat Description du système de contreventement Valeur de R 

A 

1a 

1b 

2 

3 

4a 

4b 

5 

6 

Béton armé 

Portiques auto-stables sans remplissages en maçonnerie rigide  

Portiques autos-tables avec remplissages en maçonnerie rigide 

Voiles porteurs 

Noyau 

Mixte portiques/voiles avec interaction 

Portiques contreventés par des voiles 

Console verticale à masses réparties 

Pendule inverse 

 

5 

3.5 

3.5 

3.5 

5 

4 

2 

2 

B 

7 

8 

9a 

9b 

10a 

10b 

11 

Acier 

Portiques auto-stables ductiles 

Portiques auto-stables ordinaires 

Ossature contreventée par palées triangulées en X 

Ossature contreventée par palées triangulées en V 

Mixte portiques/palées triangulées en X 

Mixte portiques/palées triangulées en V 

Portiques en console verticale 

 

6 

4 

4 

3 

5 

4 

2 

C 

12 

Maçonnerie 

Maçonnerie porteuse chaînée 

 

2.5 

D 

13 

14 

15 

16 

17 

Autres systèmes 

Ossature métallique contreventée par diaphragme 

Ossature métallique contreventée par noyau en béton armé 

Ossature métallique contreventée par voiles en béton armé 

Ossature métallique avec contreventement mixte comportant un  

noyau en béton armé et palées ou portiques métalliques en façades  

Systèmes comportant des transparences (étages souples) 

 

2 

3 

3.5 

4 

2 

Nvoile
Ntotale

൒ 20% 
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Dans notre cas : pour un système de contreventement Voiles porteurs contreventés par des 

voiles  

Alors : R = 3.5 

IV.7.1.4.Facteur de qualité « Q » [4] 

Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- la redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent. 

- la régularité en plan et en élévation.  

- la qualité du contrôle de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1+∑ 𝑃௤ହ
ଵ  

Pq est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q " est satisfait ou non".  

Sa valeur est donnée au tableau 4.4des RPA99/version 2003. 

 Conditions minimales sur les files de contreventement : 

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

trois travées. 

Sens longitudinal : MIN 3travées                 7 travées  ………..  C.V  

3.60 / 3.15 = 1.14 < 1.5  

3.15 / 4.4 = 0.72 < 1.5                  

4.4 / 3.8 = 1.16 < 1.5                                      Critère observé Pq = 0 

3.8 / 4.4 =0.86 < 1.5 

4.4 / 3.15 =1.4 < 1.5 

3.15 / 3.6 =0.89 < 1.5 
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Sens transversal : MIN 3travées                    2 travées  ………..  C.N.V  

5.2/ 4.4= 1.18 <1.5 ⇒ Critère observé Pq = 0.05 

 Redondance en plan  

Sens longitudinal 

Lmax /Lmin = 5.2 /4.4 = 1.18 < 1.5 

Donc : le critère est observé alors : Pq = 0 

Sens transversal 

Lmax /Lmin = 4.4 / 3.15= 1.4 < 1.5 

Donc : le critère est observé alors : Pq = 0 

 Régularité en plan  

       Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à vis de deux 

directions orthogonales L’excentricité ne dépasse pas les 15% de la dimension du bâtiment 

mesurée perpendiculairement à la direction de l’action séismique considérée. La structure a une 

force compacte, et le rapport : 

       Longueur /largeur = 26.40 / 10.00 = 2.64< 4 La somme des dimensions des parties 

rentrantes ou saillantes du bâtiment dans une direction donnée ne doit pas excéder 25% de la 

dimension totale du bâtiment dans cette direction. La surface totale des ouvertures de plancher 

doit rester inférieur à 15% de celle de ce dernier. 

Donc : le critère est observé alors : Pq= 0 

 Régularité en élévation  

        Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical 

discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement à la fondation. La masse des 

différents niveaux restent constants ou diminuent progressivement et sans chargement brusque 

de la base au sommet du bâtiment. 

        La variation des dimensions en plan du bâtiment entre deux niveaux successifs ne dépasse 

pas 20% La plus grande dimension latérale du bâtiment n’excède pas 1.5 fois sa plus petite 

dimension. 

Donc : la structure est classée régulièrement en élévation : Pq = 0 

 Contrôle de la qualité des matériaux  

       On suppose que les matériaux utilisés dans notre bâtiment ne sont pas contrôlés. 

Donc : le critère est observé alors : Pq = 0 
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 Contrôle de la qualité de l’exécution  

       Cette mission doit comprendre notamment une supervision des essais effectués sur les 

matériaux On considère que ce critère est non observé : Pq= 0.1 

Tableau IV.5 : valeurs des pénalités Pq. 

« Critère q » longitudinal transversal 

1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0.05 

2. Redondance en plan 0.05 0 

3. Régularité en plan 0 0 

4. Régularité en élévation 0 0 

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0 0 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0.1 0.1 

∑ Pq 0.15 0.15 

Sens longitudinal → Q=1+0.05+0.1 =1.15  

Sens transversal→ Q=1+0.05+0.1 =1.15 

IV.7.1.5.Poids totale de la structure « W » [4] 

W est égal à la somme des poids Wi, calculés à chaque niveau (i) :  

W =∑ 𝑤௜
௡ 
௜ୀଵ       avec Wi=WGi + WQi 

WGi : poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, solidaires 

de la structure 

WQi : charges d’exploitation 

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

et donné par le tableau 4.5. RPA99version2003 

Tableau IV.6 : Valeurs du coefficient de pondération�. 

Cas Type d’ouvrage  

1 

2 

 

 

 

 

Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés  

Bâtiments recevant du public temporairement : 

- Salles d’exposition, de sport, lieux de culte, salles de réunions 

 avec places debout. 

- salles de classes, restaurants, dortoirs, salles de réunions avec 

 places assises 

0.20 

 

0.30 

 

0.40 
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3 

4 

5 

Entrepôts, hangars 

Archives, bibliothèques, réservoirs et ouvrages assimilés 

Autres locaux non visés ci-dessus 

0.50 

1.00 

0.60 

Dans notre cas :  = 0.20  

On a des poids des différents niveaux donné par le logiciel ROBOT : 

Donc : Wi =  18937.71 KN 

 Calcule de l’effort sismique totale « V » 

Sens x : 

Vx = 
஺.஽.ொ

ோ
 W   ⇒ Vx = 

଴.ଵହൈଶ.ଶ଴ହ ൈଵ.ଵହ

ଷ.ହ
 x18937.71 ⇒Vx = 2058.06 KN 

Sens-Y: 

Vy = 
஺.஽.ொ

ோ
 W   ⇒ Vy = 

଴.ଵହൈଶ.ଶ଴ହ ൈଵ.ଵହ

ଷ.ହ
 x18937.71 ⇒Vy = 2058.06 KN 

IV.8.Vérification de l'effort tranchant à la base  

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

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

la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période Fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée.  

Vdynamique > 80% Vstatique Avec : 

Vdynamique: la résultante des forces sismique à la base.  

Vstatique : la résultante des forces sismiques calculée par la méthode statique équivalente. 

Si Vdynamique< 0.80 Vstatique, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, Le  

Déplacements, moment,..) Dans le rapport 0.8 Vstatique/Vdynamique [4] 

 Les Résultats d’action sismique à la base trouvée par logiciel ROBOT dans les deux sens : 

EX : 

 

Figure IV 1 : Résultat d’action sismique à la base trouvée par le ROBOT (sens xx). 

 Vx = 1667.53 KN 
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EY : 

 

Figure IV 2 : La Résultat d’action sismique à la base trouvée par le ROBOT (sens yy). 

 Vy = 1737.91 KN 

Tableau IV.7 : Vérification de l'effort tranchant à la base. 

Les sens 0.8Vstatique (KN) Vdynamique (KN) Vdynamique> 80% Vstatique 

Suivant X 1646.45 1667.53 Condition vérifiée 

Suivant Y 1646.45 1737.91 Condition vérifiée 

IV.9.L’effort tranchant de chaque niveau  

Les forces sismiques de chaque niveau est donnée par la formule suivant : 

Fi = 
ሺ௩ ି ௙೟ ሻ௪೔ ௛೔

∑௪ೕ௛ೕ
 …….………….….... (4-11 RPA99version2003) [4] 

 Avec : 

La force Fi concentrée au sommet de la structure : 

T < 0,7s ⇒ Ftx =FtY = 0 

Tableau IV.8 : La force sismique de chaque niveau. 

Niveau Force Fx (KN) Force Fy (KN) 

RDC 96.265 96.265 

1 192.529 192.529 

2 288.794 288.794 

3 385.059 385.059 

4 481.324 481.324 

5 613.892 613.892 

IV.10.Vérification des déplacements  

On doit vérifier que : Δk ≤ Δ ̅

Le RPA (art 4-4-3) donne également le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau 

« k-1 » selon la formule suivant : 
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Tableau IV.9 : Les déplacements horizontaux à chaque niveau selon le sens XX 

Tableau IV.10 : Les déplacements horizontaux à chaque niveau selon le sens YY 

Δk = δk – δk-1 

 Les déplacements horizontaux à chaque niveau « k » de la structure sont donné par le RPA 

dans l’article 4.4.3 est calculés comme suit : 

δk= R×δek 

R : Coefficient de comportement (R=3.5). 

Ces déplacements relatifs ne doivent pas dépasser un centième de la hauteur d’étage (RPA art  

5-10) 

Δ̅ = 
௛௘

ଵ଴଴
 = 

ଷଶ଴

ଵ଴଴
 = 3.20 cm 

 

 

 

 

 

 

. 

 

 

 

 

Donc tous les déplacements relatifs sont inférieurs aux déplacements admissibles imposés par 

le « RPA99 /version 2003 » et qui est de l'ordre de 1% de la hauteur d’étage. 

IV.11.Justification Vis A Vis De l’effet P-Δ 

        Les effets de deuxième ordre (ou l’effet de P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des 

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

θ = 
௉ೖ௱಼
௏ೖ௛ೖ

 ≤ 0.10…………………. (Article 5.6.R.P.A 2003) [4] 

Avec :  

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau « k» 

calculés suivant le formule ci-après. 
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Tableau IV.11 : Justification Vis-à-vis De l’effet P-Δ Sens xx 

 

Tableau IV.12 : Justification Vis-à-vis De l’effet P-Δ Sens yy 

Vk: effort tranchant d'étage au niveau k. 

Δk: Déplacement relatif du niveau (k) par rapport au niveau (k-1). 

hk: hauteur de l'étage k. 

 Sens XX : 

. 

 

 

 

 

 Sens YY : 

 

 

 

 

 

 

Donc : Les résultats de vérification montrent que les déplacements relatifs inter-étage sont 

inférieurs à 1% de la hauteur d’étage, donc l'effet P-Δ est négligé. 

IV.12.Vérification de l'effort normal réduit  

       L'article (7-4-3-1) du RPA (version 2003) exige la vérification de l'effort normal réduit 

pour éviter la rupture fragile de la section de béton 

La vérification s’effectue par la formule suivante : N= 
ே೏

஻೎ൈி೎మఴ
 ≤ 0.30  [4] 

Où : N : l'effort normal maximal. 

B : section du poteau. 

Fc28 : résistance caractéristique du béton. 

Tableau IV.13 : Vérification de l'effort normal réduit des poteaux. 

Niveau poteaux Section(Cm2) N (KN) Nrd La condition 

RDC + 1ETAGE 104 40×40 1128.91 0.282 vérifiée 

2,3,4;5  1235 30×40 744.47 0.248 vérifiée 
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IV.13.Vérification le Nombre de modes à considérer  

D’après le RPA99/version2003 (article 4.3.4 -a) : 

 Pour les structures représentées, par des modèles plans dans deux directions orthogonale, le 

nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions de l’excitation doit 

être tel que : 

 la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90% 

au moins de la masse totale de la structure.  

 Où que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la 

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

de la structure.  

 Le minimum de modes à retenir est de trois dans chacune des directions 

considérées. 

 

Figure IV.3 : La Résultat de Nombre de modes trouvées par le ROBOT. 

On remarque qu’il n'y a pas de couplage entre les degrés de liberté de translation et de 

rotation. 

 D'autre part, on constate que les 8 modes premières de Vibration doivent être incluses dans le 

calcul pour avoir un pourcentage de participation modale supérieur à 90% 

IV.14.Vérification de la période  

 Le mode 1 est un mode de translation selon l’axe X ça période est de 0.63 s 
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 Le mode 2 est un mode de translation selon l’axe Y ça période est de 0.56 s 

 

Figure IV.5 : translation de bâtiment selon l’axe Y. 

 Le mode 3 est un mode de rotation autour de l’axe Z ça période est de 0.42 s 

 

Figure IV.6 : rotation de bâtiment autour de l’axe Z. 

IV.15.Les Caractéristiques géométriques du bâtiment  

       Les caractéristiques géométriques (centre de masse et centre de torsion) de chaque 

niveau. 

a) centre de masse Le centre de masse est par définition le point d’application de la résultante 

de l’effort sismique. 

Les coordonnées (XG, YG) du centre de masse sont données par les formules de barycentre 

suivantes :  
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Mi: La masse de l’élément « i ». 

𝑌  = 
∑ ெ೔௑ಸ೔
೙
೔సభ

∑ ெ೔
೙
೔సభ

                                      𝑋ீ = 
∑ ெ೔௒ಸ೔
೙
೔సభ

∑ ெ೔
೙
೔సభ

 

       ∶ Les Coordonnées de l’élément « i ».௒ಸ 
௑ಸ  

b) Centre de torsion 

       Le centre de torsion est le barycentre des rigidités des éléments dans le contreventement du 

bâtiment. Autrement dit, c’est le point par lequel passe la résultante des réactions des voiles, 

des poteaux. En général deux cas se présentes: 

 Si le centre de masse et le centre de torsion sont confondus; les efforts horizontaux 

(séisme, vent…etc.) ne provoquent sur la structure qu’une translation. 

 Si par contre le centre de masse est excentré par rapport au centre de torsion, la structure 

subie une translation et une rotation en même temps. 

       Dans le cas où il est procédé à une analyse tridimensionnelle, en plus de l'excentricité 

théorique calculée, une excentricité accidentelle égale à ± 0,05 L, (L étant la dimension du 

plancher perpendiculaire à la direction de l'action sismique) doit être appliquée au niveau du 

plancher considéré et suivant chaque direction. 

Tableau IV.14 : Les valeurs de Centre de masse et de torsion. 

Niveau 𝑿𝑮 ሺ𝒎ሻ 𝒀𝑮 (m) 𝑿𝒕(m) 𝒀𝒕(m) 

RDC 13.05 6.60 13.05 7.17 

1 13.05 6.60 13.05 7.17 

2 13.05 6.60 13.05 7.17 

3 13.05 6.60 13.05 7.17 

4 13.05 6.60 13.05 7.17 

5 13.06 6.52 13.05 6.83 

 Calcul de l'excentricité 

 Excentricité théorique  

ex= |XG − Xt | ; ey= |YG −Yt | 

 Excentricité accidentelle: RPA99 (version 2003) Article (4.2.7) 

eacc = 0.05L. 
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Tableau IV.15 : Les résultats de l'excentricité 

Diaphragme 

excentricité 

théorique 

Excentricité 

accidentelle 
Excentricité 

ex (m) ey(m) Sens-x Sens-y ex (m) ey(m) 

RDC 0  0.57 1.31 0.65 1.31  0.08 

1 0  0.57 1.31 0.65 1.31  0.08 

2 0  0.57 1.31 0.65 1.31  0.08 

3 0  0.57 1.31 0.65 1.31  0.08 

4 0  0.57 1.31 0.65 1.31  0.08 

5 0.01  0.31 1.31 0.65 1.30  0.34 

IV.16.Vérification au renversement  

       Le moment de renversement qui peut être causé par l'action sismique doit être calculé 

par rapport au niveau de sol- fondation. 

       Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au 

poids de la construction .Au poids des fondations et éventuellement au poids remblai. 

Méthode de calcul  

 ∑ Wkbi>∑ Fkhk  

Avec :  

Wk : le poids calculé a chaque niveau (k)  

bi: Centre de gravité de la structure.  

Fk : La somme des forces sismique à chaque étage ( k).  

hk : la hauteur de l'étage k. 

 Dans le sens xx : 

Tableau IV.16 : Les résultats de Vérification au renversement (sens xx). 

Niveau Wk(T) bix(m) MS=Wkbix Fk(T) hk(m) Mr=Fkhk 

RDC 323.11 13.05 4216.59 6.76 3.20 21.632 

1 323.11 13.05 4216.59 14.32 6.40 91.648 

2 317.99 13.05 4149.77 22.02 9.60 211.392 

3 317.99 13.05 4149.77 30.09 12.80 385.152 

4 317.99 13.05 4149.77 39.03 16.00 624.48 

5 338.10 13.06 4415.59 59.43 19.20 1141.056 

∑ ∑ Wkbi ൌ 25298.07 ∑ Fkhkൌ2475.36 
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∑Wkbix >∑ Fkhk     ⇒   25298.07> 2475.36………………………. CV 

Dans le sens yy :  

Tableau IV.17 : Les résultats de Vérification au renversement (sens yy ). 

Niveau Wk(T) bix(m) MS=Wkbix Fk(T) hk(m) Mr=Fkhk 

RDC 323.11 6.60 2132.53 6.98 3.20 22.34 

1 323.11 6.60 2132.53 14.84 6.40 94.98 

2 317.99 6.60 2098.73 22.3 9.60 214.08 

3 317.99 6.60 2098.73 30.82 12.80 394.50 

4 317.99 6.60 2098.73 40.71 16.00 651.36 

5 338.10 6.52 2204.41 62.33 19.20 1196.74 

∑ ∑ Wkbi ൌ 12765.67 ∑ Fkhkൌ2573.98 

 

∑ Wkbix >∑ Fkhk⇒ 12765.67  >  2573.98……………………….cv 

 

IV.17.Conclusion  

       Reposons sur les résultats obtenus dans cette étude dynamique, on peut dire que notre 

bâtiment est bien dimensionné et peut résister aux différents chocs extérieurs, tel que le séisme 

après un ferraillage correcte. 
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V.1 Introduction  
       L’étude des éléments porteurs présente une grande importance dans la conception de cette 

étude vue le rôle important que joue ces éléments dans la construction, ces éléments reprennent 

seuls les différentes actions horizontales et verticales.  

       L’étude des éléments porteurs qui sont les plus sollicités, doit être conformes aux 

règlements de calcul et de conception « RPA 99 VERSION 2003 ; CBA 93 ».  

       Ce qui nous intéresse dans l’étude des portiques c’est la distribution des charges 

(horizontales et verticales) aux portiques et voiles, cette étude sera effectuée par la méthode des 

éléments finis à l’aide du logiciel «ROBOT».  

       Les objectifs de la détermination des sections d’aciers nécessaires pour assurer les critères 

relatifs à la résistance, la ductilité, et la stabilité des éléments constructifs de notre ouvrage. 

V.2 Ferraillage des poutres  
       Les poutres sont des éléments structuraux qui transmettent les efforts de plancher vert les 

poteaux, elles sont sollicitées à la flexion simple.  

       Le ferraillage est calculé à l’état limité ultime sous l’effet du moment le plus défavorable 

suivant les recommandations de le RPA 99/version 2003.  

La section d'armature finale :  

A = max (Acalcul; Amin BAEL ; AminRPA) tel que :  

Acalcul : section d'armature calculée en flexion simple.  

Amin: Condition de non fragilité : Amin 0.23 × b × d × 
௙೟మఴ
௙೐

 

ARPA : Section d’armature minimale du RPA 99 « Version 2003 » (Art 7.5.2.1 P63).  

Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 

0.5% en toute section. Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :  

 4% en zone courante.  

 6% en zone de recouvrement.   
V.2.1 Poutre principale  

a) Les armatures transversales  

       Pour le calcul on va prendre les moments maximums (en travée et sur appui).  D'après les 

résultats du logiciel ROBOT 2014. 
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Tableau V.1 : Sollicitations de la poutre principale. 

	 Barre	N°=	 Combinaison	 Mmax	(KN.m)	

En	travée	 1451	 1.35G	+	1.5Q			(ELU)	 56.12	

G	+	Q			(ELS)	 40.99	

Sur	appui	 1213	 G	+	Q	+	EY	 ‐140.96	

G	+	Q			(ELS)	 ‐12.60	

Ferraillage sous la combinaison 1.35G + 1.5 Q  

 Ferraillage en travée 

Mt max = 56.12 KN.m  

h = 40cm; b = 30 cm; c=2.5 cm ; d = h-c = 40-2.5 =37.50 cm 

𝜇 ൌ ெೆ

௕ௗమ௙್ೠ
 [1] 

 𝑓௕௨ ൌ
଴.଼ହൈ௙೎మఴ
ఏൈఊ್

ൌ ଴.଼ହൈଶହ

ଵൈଵ.ହ
ൌ 14.17𝑀𝑃𝑎 

μୠ୳ ൌ
M୳

fୠ୳ ൈ  b ൈ dଶ
ൌ  

56.12  ൈ  10଺

14.17 ൈ 300 ൈ 375ଶ 
ൌ 0.093 

< 0.186    donc il n’est pas nécessaire de mettre des armatures comprimées  

μୠ୳ ൌ 0.093 <     μୠ୳ ൌ 0.186    pivot … A  

μୠ୳ ൌ 0.093 <     μ୧ ൌ 0.392    A’ = 0  

α ൌ 1.25 ൈ  ሺ1 െඥ1 െ 2 ൈ μୠ୳ሻ ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െ  √1 െ 2 ൈ 0.093 ) = 0.122                                       

Z ൌ d ሺ1 െ 0.4 ൈ αሻ ൌ 375 ൈ ሺ 1 െ 0.4 ൈ 0.122ሻ ൌ 356.7 m𝑚 

 Section des armatures  

 σ ̅s = 
௙௘

ఋ௦
  = 

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
ൌ 348 𝑀𝑃𝐴  

 Aୱ୲ ൌ
୑୙ୟ

σ ̅sൈZ
 

   Aୱ୲ ൌ
56.12 ൈ 10଺

348 ൈ 356.7
ൌ 4.52cmଶ 

 Vérification de la condition de non fragilité  

A୫୧୬  0.23 x b x d x 
ftଶ଼
fୣ

   Avec ft28 ሾ1ሿ ൌ  0,6 ൅  0,06fc28 ൌ  2,1 MPa  

A୫୧୬0.23x300x375 x ଶ.ଵ

ସ଴଴
⟹ A୫୧୬135.84mmଶ ൌ1.35cmଶ 
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  A୫୧୬ ൌ 1.35cmଶ ൏ Aୱ୲ ൌ 4.52cmଶ………………………….…Condition vérifiée 

AS= max (AMIN, ACAL) = max (1.35 ; 4.52)  →AS = 4.52 cm² 

On prend :   3HA16 = 6.03 cm2 

 Ferraillage en appui 

 Mt max = -140.96 KN.m  

h = 40 cm; b = 30 cm; c=2.5 cm ; d = h-c = 40-2.5=37.5 cm 

𝜇 ൌ ெೆ

௕ௗమ௙್ೠ
 [1] 

𝑓௕௨ ൌ
0.85 ൈ 𝑓௖ଶ଼
𝜃 ൈ 𝛾௕

ൌ
0.85 ൈ 25

0.85 ൈ 1.15
ൌ 21.74 𝑀𝑃𝑎

 

μୠ୳ ൌ
M୳

fୠ୳ ൈ  b ൈ dଶ
ൌ  

140.96  ൈ  10଺

21.74 ൈ 300 ൈ 375ଶ 
ൌ 0.154 

μୠ୳ ൌ 0.154 <     μ୧ ൌ 0.392    A’ = 0  

α ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െඥ1 െ 2 ൈ μୠ୳ሻ ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െ  ඥ1 െ 2 ൈ 0.154 ሻ= 0.21 

Z ൌ d ሺ1 െ 0.4 ൈ αሻ ൌ 375 ൈ ሺ 1 െ 0.4 ൈ 0.21ሻ ൌ 343.5 m𝑚 

 Section des armatures  

 σ ̅s = 
௙௘

ఋ௦
  = 

ସ଴଴

ଵ
 = 400 MPa 

 Aୱ୲ ൌ
୑୙ୟ

σ ̅sൈZ
 

Aୱ୲ ൌ
140.96 ൈ 10଺

400 ൈ 343.5 
ൌ 10.20 cmଶ 

 Vérification de la condition de non fragilité  

A୫୧୬  0.23 x b x d x 
ftଶ଼
fୣ

  ሾ1ሿ Avec ft28 ൌ  0,6 ൅  0,06fc28 ൌ  2,1 MPa  

A୫୧୬0.23x300x375 x ଶ.ଵ

ସ଴଴
⟹ A୫୧୬135.84mmଶ ൌ1.35 cmଶ 

A୫୧୬ ൌ 1.35cmଶ ൏ Aୱ୲ ൌ 10.20 cmଶ………………………….…Condition vérifiée 

AS= max (AMIN, ACAL) = max (1.35 ; 10.20)    →AS = 10.20 cm² 

On prend :   3HA16+3HA14 = 10.64 cm2 
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Tableau V.2 : Ferraillage des poutres principales. 

 Mu b h d Ubu 𝜶 Z As Amin A (cm2) 

 Travée 56.12 30 40 37.5 0.093 0.122 356.7 4.52 6.00 3HA16=6.03cm2 

 appui -140.96 30 40 37.5 0.154 0.21 343.5 10.20 6.00 
3HA16+3HA14 

=10.64cm2 

 Vérification pour les poutres principales  

Pourcentage minimal d’après le RPA99V2003 (7.5.2.1) : [4] 

0.5% (b× h) = 6.00 cm²  

Pourcentage maximal d’après le RPA99V2003 : 

 4 % b×h en zone courante (As max = 48 cm²) ………………..condition vérifiée.  

 6 % b×h en zone de recouvrement (As max = 72 cm²) ………..condition vérifiée. 

Condition de non fragilité : (BAEL 91) 

 Amin < Aadopte⇒ 6.00 < 6.03………………………………….....condition vérifiée. 

 Armatures transversales  

 D’après le BAEL 91 :  

Øt≤ Min (h/35 ; b/10 ; Øl) cm ⇒Øt ≤  Min (40/35 ; 30/10 ; 1.6)   ⇒ Øt ≤  Min (1.14 ; 3 ; 1.6)                        

Øt ≤ 1.14cm=11.4 mm     ⇒    On prend : Øt = 8 mm 

  D’après le RPA99V2003 :  

La quantité d’armatures transversales minimale est de : At ≥ 0.3% ×St×b 

St ≤ Min (h/4; 12Øl)  

St ≤ Min (40/4; 12×1.6) = St ≤ Min (10; 19.20)    ⇒    St ≤10 cm  

Donc on adoptera un espacement de : St = 10 cm.  

At ≥ 0.3% ×10×30 = 0.90 cm² 

Alors : 

On adopte : 4T8 = 2.01 cm² 

 Pour la zone courante : 

St ≤ h/2 = 40/2 = 20 cm  

Donc on adoptera un espacement de : St =15 cm.  

At ≥ 0.3% ×15×30 = 1.35 cm² 

Alors : 

On adopte : 4T8 = 2.01 cm 
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 Vérification de l’effort de tranchant « cisaillement » [BAEL91]  

On doit vérifier que : 𝜏𝑢 < 𝜏̅ tel que : [1] 

τ̅= min (0.2fc28 /γb ; 5MPa) ……………. (Fissuration non préjudiciable) 

τ̅= min (3.33MPa ; 5 MPa) ⇒ τ̅= 3.33MPa 

τu =
்௨

௕ൈௗ
 ⇒ τu  =  ଶ଴ଶ.ଵଶ

ଷ଴଴ൈସ଴଴
ൌ 1.68 𝑀𝑝𝑎 

τu < 𝜏 ̅⇒ 1.68 MPa < 3.33MPa ………vérifiée 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

V.2.1.1.Vérification à L’ELS  

 Vérification des contraintes:  

Tableau V.3 : Vérification des contraintes à ELS. 

Moment service travée Mser 40.99 

Position de l’axe neutre 1/2 by² - 15Ast (d-y)= 0 y= 12.32 cm 

Moment d’inertie I = 1/3 b.y3 + η Ast (d-y)²  I = 76047.82 cm4 

Contrainte dans le béton σbc=
ெೞ೐ೝൈ௬

ூ
 σbc= 6.64 MPa 

Contrainte dans l’acier σst =
஗ ୑ୱୣ୰ ሺୢି୷ሻ 

ூ
 σst = 203.58 MPa 

Vérification de contrainte dans le 

béton 

σbc ≤ σb̅c=0.60 fc28 6.64 ≤ 15 C.V 

vérifiée Vérification de contrainte dans 

l’acier 

σ st ≤ σ̅st= fe/δS 203.58 ≤ 348 C.V 

 

Tableau V.4 : Vérification des contraintes à ELS. 

Moment service Appui Mser 12.60 

Position de l’axe neutre 1/2 by² - 15Ast (d-y)= 0 y= 15.35 cm 

Moment d’inertie I = 1/3 b.y3 + η Ast(d-y)² =0 I = 114471.4 cm4 

Contrainte dans le béton σbc=
ெೞ೐ೝൈ௬

ூ
 σbc= 1.68 MPa 

Contrainte dans l’acier σst =
஗ ୑ୱୣ୰ ሺୢି୷ሻ 

ூ
 σst = 36.57 MPa 

Vérification de contrainte dans le béton σbc ≤ σ̅bc=0.60 fc28 1.68 ≤ 15 C.V 

vérifiée Vérification de contrainte dans 

l’acier 

σ st ≤ σ̅st= fe/δS 36.57 ≤ 348 C.V 
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 La vérification de la flèche : [1] 

Tableau V.5 : La vérification de la flèche. 

𝐡

𝐋
 ≥ 

𝟏

𝟏𝟔
 0.083 0.0625 vérifiée 

𝐀𝐬

𝐛𝐝
 ≤ 

𝟒.𝟐

𝐟𝐞
 0.009 0.010 vérifiée 

𝐡

𝐋
 ≥ 

𝐌𝐭

𝟏𝐎𝐌𝟎
 0.085 0.085 vérifiée 

 

V.2.1.2 Schéma de ferraillage  

 

Figure V.1: Schéma de ferraillage des poutres principales. 

V.2.2 Poutre secondaires  

Tableau V.6 : Sollicitations de la poutre secondaires . 

	 Barre	N°=	 Combinaison	 Mmax	(KN.m)	

En	travée	 1599	 1.35G	+	1.5Q			(ELU)	 16.80	

G	+	Q			(ELS)	 12.31	

	

Sur	appui	

       Sup	

	

1188	 G+Q	‐	Ex	 ‐67.28	

G	+	Q			(ELS)	 ‐11.64	

Inf	 1366	 0.8G	‐	Ex	 52.31	

G	+	Q			(ELS)	 ‐11.68	
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Tableau V.7: Ferraillage des poutres secondaires. 

 Mu b h d ubu 𝜶 Z As Amin A (cm2) 

Travée 16.80 30 35 32.5 0.037 0.047 318.89 1.51 5.25 3HA14+2HA12=6.88 

Appuis 
Sup -67.28 30 35 32.5 0.098 0.129 308.23 5.46 5.25 3HA14+2HA12=6.88 

inf 52.31 30 35 32.5 0.076 0.099 312.13 6.61 5.25 3HA14+2HA12=6.88 

 

 Vérification pour les poutres secondaire  

Pourcentage minimal d’après le RPA99V2003 (7.5.2.1) : [4] 

5% (b× h) = 5.25 cm²  

Pourcentage maximal d’après le RPA99V2003 : 

 4 % b×h en zone courante (As max = 42 cm²) ………………..condition vérifiée.  

 6 % b×h en zone de recouvrement (As max = 63 cm²) ………..condition vérifiée. 

Condition de non fragilité : (BAEL 91) 

Amin < Aadopte⇒ 5.25 < 6.88………………………………….....condition vérifiée. 

 Armatures transversales :  

 D’après le BAEL 91 :  

Øt≤ Min (h/35 ; b/10 ; Øl) cm ⇒Øt = Min (35/35 ; 30/10 ; 1.2) 

On prend : Øt = 8 mm 

  D’après le RPA99V2003 :  

La quantité d’armatures transversales minimale est de : At ≥ 0.3% ×St×b 

St ≤ Min (h/4; 12Øl)  

St ≤ Min (35/4; 12×1.2) = 8.75 cm  

Donc on adoptera un espacement de : St = 8 cm.  

At ≥ 0.3% ×8×30 = 0.72 cm² 

Alors : 

On adopte : 3T8 = 1.51 cm² 

 Pour la zone courante  

St ≤ h/2 = 35/2 = 17.5 cm  

Donc on adoptera un espacement de : St =15 cm.  

At ≥ 0.3% ×15×30 = 1.35 cm² 

Alors : 

On adopte : 4T8 = 2.01 cm 
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 Vérification de l’effort de tranchant « cisaillement » [BAEL91]  

On doit vérifier que : 𝜏𝑢 < 𝜏̅ tel que : [1] 

τ̅= min (0.2fc28 /γb ; 5MPa) ……………. (Fissuration non préjudiciable) 

τ̅= min (3.33MPa ; 5 MPa) ⇒ τ̅= 3.33MPa 

τu =
்௨

௕ൈௗ
 ⇒ τu  = ଵଶ଴.ଽଷ

ଷ଴଴ൈଷ଻ହ
ൌ 1.07MPa  

τu < 𝜏 ̅⇒ 1.07 MPa < 3.33MPa ………vérifiée 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

V.2.2.1.Vérification à L’ELS  

 Vérification des contraintes:  

Tableau V.8 : Vérification des contraintes à ELS. 

Moment service travée Mser 12.31 

Position de l’axe neutre 1/2 by² - 15Ast (d-y)= 0 y= 12.98 cm 

Moment d’inertie I = 1/3 b.y3 + η Ast(d-y)² =0 I = 62176.78 cm4 

Contrainte dans le béton σbc=
ெೞ೐ೝൈ௬

ூ
 σbc= 2.57 MPa 

Contrainte dans l’acier σst =
஗ ୑ୱୣ୰ ሺୢି୷ሻ 

ூ
 σst = 72.82 MPa 

Vérification de contrainte dans le 

béton 
σbc ≤ σ̅bc=0.60 fc28 2.57 ≤ 15 C.V 

vérifiée Vérification de contrainte 

dans l’acier 
σ st ≤ σ̅st= fe/δS 72.82 ≤ 348  C.V 

 

Tableau V.9 : Vérification des contraintes à ELS. 

Moment service Appui Mser 11.68 

Position de l’axe neutre 1/2 by² - 15Ast (d-y)= 0 y= 12.98 cm 

Moment d’inertie I = 1/3 b.y3 + η Ast(d-y)² =0 I = 62176.78 cm4 

Contrainte dans le béton σbc=
ெೞ೐ೝൈ௬

ூ
 σbc= 2.44 MPa 

Contrainte dans l’acier σst =
஗ ୑ୱୣ୰ ሺୢି୷ሻ 

ூ
 σst =69.09 MPa 

Vérification de contrainte dans le 

béton 
σbc ≤ σ̅bc=0.60 fc28 2.44 ≤ 15 C.V 

vérifiée Vérification de contrainte 

dans l’acier 
σ st ≤ σ̅st= fe/δS 69.09 ≤ 348 C.V 
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 La vérification de la flèche : [1] 

Tableau V.10 : La vérification de la flèche. 

𝒉

𝑳
 ≥ 

𝟏

𝟏𝟔
 0.088 0.0625 vérifiée 

𝑨𝒔

𝒃𝒅
 ≤ 

𝟒.𝟐

𝒇𝒆
 0.007 0.010 vérifiée 

𝒉

𝑳
 ≥ 

𝑴𝒕

𝟏𝑶𝑴𝟎
 0.088 0.085 vérifiée 

 

V.2.2.2 Schéma de ferraillage : 

 

Figure V.2 : Schéma de ferraillage de La poutre secondaire. 

V.3 Ferraillage des poteaux  

 Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts arrivant des 

poutres vers les fondations, et sont soumis à un effort normal « N » et à un moment de flexion 

« M » dans les deux sens : longitudinal et transversal. Donc ils sont calculés en flexion 

composée, sont soumises aux efforts suivants : 

 Efforts normaux ‘N’. 

 Moments fléchissant ’M’. 

 Efforts tranchants ‘V‘. 

En considérant les sollicitations suivantes : 

 N max     M correspondant 
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 M max            N  correspondant 

 N min             M correspondant  

  Avec : 

 N max : Effort normal maximum. 

 N min : Effort normal minimum. 

 M max : Moment maximum. 

Les armatures seront calculées à l’état limité ultime « ELU » sous l’effet des sollicitations les 

plus défavorables et dans les situations suivantes : 

Tableau V.11 : Coefficients de sécurité et contraintes caractéristiques 

 𝜸𝒃 𝜸𝒔 𝝈𝒃𝒄 (MPa) fc28  (MPa) 𝝈𝒔 (MPa) 

Situation durable 1.5 1.15 14.2 25 347.82 

Situation accidentelle 1.15 1 21.74 25 400 

V.3.1 Hypothèses de calcul  

Fissuration peu préjudiciable. 

Calcul en flexion composée. 

Calcul suivant BAEL91 mod.99. 

 Soit à calculer le poteau le plus sollicité du STRUCTUR, avec les sollicitations 

suivantes : 

 Tableau V.12: Sollicitations dans les poteaux. 

N max  M corr M max  Ncorr Nmin  Mcorr 
Comb N M Comb N M Comb N M 

Poteaux 

RDC+1ere 

40x40 

G+Q+Ey 1128.91 59.71 G+Q-Ex 242.25 80.60 0.8G-Ex 68.49 5.36 

G+Q 781.60 12.90 G+Q 529.08 12.96 G+Q 529.08 12.96 

Poteaux 

2eme+3eme 

30x40 

G+Q+Ey 744.47 6.23 G+Q-Ey 243.43 56.40 0.8G-Ex 62.65 4.78 

G+Q 501.10 6.97 G+Q 339.21 9.35 G+Q 303.41 8.11 

Poteaux 

4eme+5eme 

30x40 

G+Q-Ey 347.40 18.26 G+Q-Ex 71.11 55.75 0.8G+Ex 40.61 7.13 

G+Q 323.66 3.94 G+Q 104.95 11.77 G+Q 104.55 11.87 
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V.3.2 Etat limite de stabilité de forme  

      Les sections soumises à un effort normal de compression doivent être justifiées vis à vis de 

l’état limite de stabilité de forme conformément au BAEL91 en adoptant une excentricité totale 

de calcul : e= e1+e a+e2  [8] 

Avec : 

e1 : excentricité du premier ordre. 

ea : excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales. 

e2 : excentricité due aux efforts du second ordre 

𝑒ଵ ൌ
ெೠ

ேೠ
 [8] ; 𝑒௔ ൌ 𝑚𝑎𝑥 ቀ2𝑐𝑚, ௅

ଶହ଴
ቁ ; 𝑒ଶ ൌ

ଷ௟೑
మ

ଵ଴଴଴଴ℎ
ሺ2 ൅ 𝛼𝜑ሻ 

Avec: 

L : longueur du poteau. 

lf : longueur de flambement du poteau. 

h : hauteur totale de la section du poteau dans la direction du flambement. 

𝛼: Rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi-    permanentes, au 

moment total du premier ordre. 𝜶 ൌ 𝑴𝑮

𝑴𝑮ା𝑴𝑸
 [8]     Où 










ser

u

1,5M

M
110α  [8] 

𝝋: Rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée, ce rapport est 

généralement pris égal à 2. 

Les sollicitations de calcul deviennent ainsi : Nu inchangé   Mu = Nu (e1+ ea+ e2). 

V.3.3 Détermination des sections d’acier  

     Exemple de calcul sur les poteaux de : RDC,1 er étage avec la section de (40*40) cm2 : 

1er cas: 

Nmax = 1128.91KN  

Mucorr = 59.71KN.m 

𝑒଴ ൌ
𝑀𝑢
𝑁𝑢

ൌ
59.71

1128.94
ൌ 0.053𝑚

 
Calcul de l’excentricité additionnelle ea: (BAEL A.4.3.5) [2] 

𝑒௔ ൌ 𝑚𝑎𝑥 ቂ2𝑐𝑚, ௅

ଶହ଴
ቃ  =>𝑒௔ ൌ 𝑚𝑎𝑥ሾ2𝑐𝑚, 1.28𝑐𝑚ሿ=2 cm =0.02m 

𝑒ଵ ൌ 𝑒଴ ൅ 𝑒௔ ൌ 7.3𝑐𝑚
 

𝑙௙
ℎ
൑ 𝑚𝑎𝑥ሺ15; 20

𝑒ଵ
ℎ
ሻ ൌ

2.24
0.40

൑ 𝑚𝑎𝑥ሺ15; 20 ൈ
0.073
0.40

ሻ ൌ 5.6 ≺ 𝑚𝑎𝑥ሺ 15; 3.65ሻ. . . . .𝐶𝑉
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Donc le calcul se faire dans la flexion composée :  

Donc on calcul e2. 
Vérification de l’excentricité due aux effets du second ordre : (CBA93 A.4.3.5) [3] 

𝑒ଶ ൌ
3 ൈ 𝐿௙

ଶ

10000 ൈ ℎ
ൈ ሺ2 ൅ 𝛼𝜑ሻ

 

α : le rapport de moment de première ordre de la charge permanente au moment total de 

premier ordre. 

φ = 2. 

𝜶 ൌ
Mୋ

Mୋ ൅ M୕
ൌ

5.72
5.72 ൅ 2.55

ൌ 0.69 

𝑒ଶ ൌ
3 ൈ ሺ0.7 ൈ 3.20ሻଶ

10ସ ൈ 0.40
𝑒ଶ ൌ 1.30𝑐𝑚

ൈ ሺ2 ൅ 0.69 ൈ 2ሻ ൌ 0.013𝑚 

 𝑒 ൌ 𝑒ଵ ൅ 𝑒ଶ ൌ 8.60𝑐𝑚
 

Il faut vérifier que : 

𝑀ଶ ൌ ሺ𝑁௨ െ 𝑁଴ሻሺ
ℎ

ଶ
െ 𝑑,ሻ ≻ 𝑀௨ [8] 

𝑁଴ ൌ 𝑏ℎ𝑓௕௨ ൌ 400 ൈ 400 ൈ 14.2 ൌ 2272𝐾𝑁 

𝑀ଶ ൌ ሺ1128.91 െ 2272ሻሺ
0.40

2
െ 0.025ሻ ൌ െ200.04𝐾𝑁. . . . . . . .𝐶𝑉

 

𝑀ଷ ൌ 𝑁௨ ൬
ℎ

2
െ 𝑑,൰ െ ሺ0.337ℎെ 0.81𝑑,ሻ𝑁଴ ൑ 𝑀௨ 

𝑀ଷ ൌ 1128.91 ൬
0.40

2
െ 0.025൰ െ ሺ0.337 ൈ 0.40 െ 0.81 ൈ 0.025ሻ ൈ 2272 ൌ െ62.7 

𝛹 ൌ
0.3754𝑁଴ℎ൅ 𝑁௨ሺ

ℎ
2 െ 𝑑′ሻ െ 𝑀௨

ሺ0.8571ℎെ 𝑑′ሻ𝑁଴
 

𝜓 ൌ
0.3754 ൈ 2272 ൈ 0.40 ൅ 1128.91ሺ0.40

2 െ 0.025ሻ െ 59.71

ሺ0.8571 ൈ 0.40 െ 0.025ሻ ൈ 2272
 

𝜓 ൌ 0.663 ≺ 0.8095 

La section est partiellement comprimée et le calcul sera fait par assimilation à la flexion 

simple : 

𝑀௨ ൌ 𝑁௨ ൈ 𝑒 ൌ 1128.91 ൈ 0.086 ൌ 97.09𝐾𝑁.𝑚 

𝑀௨஺ ൌ 𝑀 ൅ 𝑁௨ሺ𝑑 െ
ℎ

2
ሻ ൌ 59.71 ൅ 1128.91ሺ0.375 െ

0.40
2
ሻ ൌ 257.29𝐾𝑁.𝑚 
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𝜇௕௨ ൌ
𝑀௨஺

𝑏𝑑²𝑓𝑏𝑢
ൌ

257.29 ൈ 10଺

400 ൈ 375ଶ ൈ 14.2
ൌ 0.322 

𝜇௕௨ ൌ 0.322 ≺ 𝜇௟ ൌ 0.392. . . . . . . . . .𝐴′ ൌ0 

α ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െට1 െ 2 ൈ μୠ୳ሻ ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െ √1 െ 2 ൈ 0.322ሻ ൌ 0.504 

𝛽 ൌ 1 െ 0.4𝛼 ൌ 1 െ 0.4ሺ0.504ሻ ൌ 0.8 

𝐴ଵ ൌ
𝑀𝑢
𝛽𝑑𝜎௦

 

𝐴ଵ ൌ
251.29 ൈ 10ଷ

0.8 ൈ 0.375 ൈ 348
 

𝐴ଵ ൌ 24.10 𝑐𝑚² 

 2emecas 

Nmin = 68.49 KN 

Mcorr= 5.36 KN.m 

𝑒ீ ൌ
𝑀𝑢
𝑁𝑢

ൌ
5.36

68.49
ൌ 0.078 𝑚 

𝑒ீ ൑ 𝑑 െ
ℎ

2
ൌ ሺ37.5 െ

40
2
ሻ ⇒ 7.8𝑐𝑚 ≺ 17.5𝑐𝑚 

𝑀௨ ൌ 𝑁௨ ൬𝑑 െ
ℎ

2
൅ 𝑒ீ൰ ൌ 68.49 ൈ ൬0.375 െ

0.40
2

൅ 0.078൰ ൌ 17.33𝐾𝑁.𝑚 

𝐴ଵ ൌ
𝑀௨

ሺ𝑑 െ 𝑑′ሻ𝜎௦
ൌ

17.33 ൈ 10଺

ሺ375 െ 25ሻ348
ൌ 143.59𝑚𝑚ଶ ൌ 1.42𝑐𝑚ଶ

 

𝐴ଶ ൌ
𝑁௨
𝜎௦

െ 𝐴ଵ ൌ
68.49 ൈ 10ଷ

348
െ 142.28 ൌ 54.53𝑚𝑚ଶ ൌ 0.55𝑐𝑚ଶ

 

A = A1 + A2 =1.97cm2 

 3eme cas 

Mmax : 80.60 KN .m 

Ncorr : 242.25 KN 

Calcul excentricité : 

𝑒଴ ൌ
𝑀𝑢
𝑁𝑢

ൌ
80.60 
242.25

ൌ 0.33𝑚
 

Calcul de l’excentricité additionnelle ea: (BAEL A.4.3.5) [2]
 

𝑒௔ ൌ 𝑚𝑎𝑥 ቂ2𝑐𝑚, ௅

ଶହ଴
ቃ  =>𝑒௔ ൌ 𝑚𝑎𝑥ሾ2𝑐𝑚, 1.28𝑐𝑚ሿ= 2 cm =0.02m 

𝑒ଵ ൌ 𝑒଴ ൅ 𝑒௔ ൌ 35𝑐𝑚
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𝑙௙
ℎ
൑ 𝑚𝑎𝑥ሺ15; 20

𝑒ଵ
ℎ
ሻ ൌ

2.24
0.40

൑ ሺ15; 20 ൈ
0.35
0.40

ሻ ൌ 5.6 ≺ 𝑚𝑎𝑥ሺ15; 17.5ሻ. . . . .𝐶𝑉
 

Donc le calcul se faire dans la flexion composée : 

- Donc on calcul e2 
Vérification de l’excentricité due aux effets du second ordre : (CBA93 A.4.3.5) [3]. 

𝑒ଶ ൌ
3 ൈ 𝐿௙

ଶ

10000 ൈ ℎ
ൈ ሺ2 ൅ 𝛼𝜑ሻ

 

𝜶 ൌ
𝑀ீ

𝑀ீ ൅𝑀ொ
ൌ

8.45
8.45 ൅ 2.28

ൌ 0.79 

𝑒ଶ ൌ
3 ൈ ሺ0.7 ൈ 3.20ሻଶ

10ସ ൈ 0.40
ൈ ሺ2 ൅ 0.79 ൈ 2ሻ ൌ 0.013𝑚 

𝑒ଶ ൌ 1.3𝑐𝑚 

𝑒 ൌ 𝑒ଵ ൅ 𝑒ଶ ൌ 36.3 𝑐𝑚
 

Il faut vérifier que : 

𝑀ଶ ൌ ሺ𝑁௨ െ 𝑁଴ሻሺ
ℎ

2
െ 𝑑,ሻ ≻ 𝑀௨ 

𝑁଴ ൌ 𝑏ℎ𝑓௕௨ ൌ 400 ൈ 400 ൈ 14.2 ൌ 2272𝐾𝑁 

𝑀ଶ ൌ ሺ242.25 െ 2272ሻሺ
0.40

2
െ 0.025ሻ ൌ െ343.06𝐾𝑁.𝑚

 

𝑀ଷ ൌ 𝑁௨ሺ
ℎ

2
െ 𝑑,ሻ െ ሺ0.337ℎെ 0.81𝑑,ሻ𝑁଴ ൑ 𝑀௨ 

𝑀ଷ ൌ 242.25ሺ
0.40

2
െ 0.025ሻ െ ሺ0.337 ൈ 0.40 െ 0.81 ൈ 0.025ሻ ൈ 2272 ൌ െ217.87𝐾𝑁.𝑚

 
𝛹 ൌ

0.3754𝑁଴ℎ൅ 𝑁௨ሺ
ℎ
2 െ 𝑑′ሻ െ 𝑀௨

ሺ0.8571ℎെ 𝑑′ሻ𝑁଴
 

𝜓 ൌ
0.3754 ൈ 2272 ൈ 0.40 ൅ 242.25ሺ0.40

2 െ 0.025ሻ െ 80.60

ሺ0.8571 ൈ 0.40 െ 0.025ሻ ൈ 2272
 

𝜓 ൌ 0.42 ≺ 0.8095

 La section est partiellement comprimée et le calcul sera fait par assimilation à la flexion simple : 

𝑀௨ ൌ 𝑁௨ ൈ 𝑒 ൌ 242.25 ൈ 0.363 ൌ 87.94 𝐾𝑁.𝑚 

𝑀௨஺ ൌ 𝑀 ൅ 𝑁௨ ൬𝑑 െ
ℎ

2
൰ ൌ 80.60 ൅ 242.25 ൬0.375 െ

0.40
2
൰ ൌ 122.99𝐾𝑁.𝑚 

𝜇௕௨ ൌ
𝑀௨஺

𝑏𝑑²𝑓𝑏𝑢
ൌ

122.99 ൈ 10଺

400 ൈ 375ଶ ൈ 14.2
ൌ 0.154 
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𝜇௕௨ ൌ 0.154 ≺ 𝜇௟ ൌ 0.392. . . . . . . . . .𝐴′ ൌ0 

α ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െට1 െ 2 ൈ μୠ୳ሻ ൌ 1.25 ൈ ሺ1 െ √1 െ 2 ൈ 0.154ሻ ൌ 0.210 

𝛽 ൌ 1 െ 0.4𝛼 ൌ 1 െ 0.4ሺ0.210ሻ ൌ 0.916 

𝐴ଵ ൌ
𝑀𝑢
𝛽𝑑𝜎௦

 

 𝐴ଵ ൌ
ଵଶଶ.ଽଽൈଵ଴య

଴.ଽଵ଺ൈ଴.ଷ଻ହൈଷସ଼
ൌ 1028.89𝑚𝑚ଶ ⇒ 𝐴ଵ ൌ 10.29𝑐𝑚ଶ 

Armatures finales : 

𝐴𝑓 ൌ 𝑚𝑎𝑥ሺ𝐴௖௔௟௖௨௟௘௥,𝐴஻஺ா௅,𝐴ோ௉஺ሻ 

La section des armatures longitudinale 

1. A calculer : A= 24.10cm2. 

2. Selon le BAEL 91 révisée 99 (Art A.8.1, 21) : 

Au (min) = max (0,2% B ; 4% P) 

Avec : 

B : Section de béton. 

P : Périmètre de la section en mètre. 

Au (min) = max [0,2% (40×40) ; 4% 160]. 

Au (min) = max (3.2 cm2 ; 6.4 cm2). 

Au (min) = 6.4 cm2. 

Le pourcentage maximal des armatures : 

Au (max) = 5 % B = 80 cm². 

2. Selon l'RPA 99 / version 2003 (Art 7.4.2) : 

Au (min) = 0,8% B = 0.008 (40 * 40) 

Au (min) = 12.8 cm² 

Tableau V.13 : Ferraillage longitudinal des poteaux 

Niveau 
Section du Poteau 

(cm²) 

Acalculer 

(cm²) 
Amin (cm²) Choix des armatures Aadopté (cm2) 

RDC+1 40×40 24.10 12.8 12T16 24.13 

2+3 30×40 12.01 9.6 4T16+4T14 12.20 

4+5 30×40 6.52 9.6 4T14+4T12 10.68 
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V.3.4 Recommandations des règlements 
 

V.3.4.1 Armatures longitudinales  

Selon RPA version 2003 : 

 Les armatures longitudinales doivent être à haut adhérence, droites et sans crochets.  

 Leur pourcentage est limité par : 

0.8 0
0ൗ ൑ ஺

௕ℎ
൑ 4 0

0ൗ       (Zone courante) 

0.8 0
0ൗ ൑ ஺

௕ℎ
൑ 6 0

0ൗ      (Zone de recouvrement) 

 Le diamètre minimal est de 12mm. 

 La longueur minimal des recouvrements est de 40∅ en (Zone IIa). 

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

dépasser 25cm en (Zone IIa). 

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

nodales 

Le tableau suivant résume le ferraillage minimal et maximal des poteaux selon le RPA. 

Tableau V.14: Armatures longitudinales minimales et maximales selon le RPA dans les 

poteaux. 

 

Niveau 

Section du 

Poteau (cm²) 

Amin(cm²) 

Amin=0.8%b.h 

Amax(cm²) 

Zone 
courante 

Zone de 
recouvrement 

RDC+1er 40×40 12.8 64 150 

2eme+ 3eme 30×40 9.6 48 72 

4eme+5eme 30×40 9.6 48 72 

 Selon BAEL  

La section d’acier minimale  

Amin = max (4cm de périmètre ; 0,2%. b. h). 

Condition de non fragilité : 

Amin =
𝑩ൈ𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
 

La section d’acier maximale  

Amax=5 % bh 
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Le tableau suivant résume le ferraillage minimal et maximal des poteaux selon le BAEL: 

Tableau V.15: Armatures longitudinales minimales et maximales selon BAEL dans les poteaux. 

Niveau  Section du Poteau (cm²) Amin (cm²) Amax (cm²) 

RDC + 1 40×40 8.4 80 

2+3 30×40 6.3 60 

4+5 30×40 6.3 60 

 Armatures transversales  

    Les armatures transversales sont calculées suivants les règlements BAEL91 et RPA99. 

 Selon le BAEL91 

𝜑௧ ൑ 𝑚𝑖𝑛ሺ
ℎ

35
;
𝑏

10
;𝜑௟ሻ 

 Selon le RPA99 (art7.4.2.2)  

      Les armatures transversales sont calculées à partir de la formule suivante : 

஺೟
ௌ೟
ൌ ఘೌ ೠ்

ℎ௙௘
    

Avec : 

h : hauteur de la section brute. 

Tu : effort tranchant de calcul. 

fe : contrainte limite élastique des armatures transversale. 

𝜌௔ : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par l’effort tranchent, 

il est pris égal à : 

൜
𝜌௔ ൌ 2,5. . . . . . . . . . . . . . . 𝑠𝑖𝜆௚ ൒ 5
𝜌௔ ൌ 3,75. . . . . . . . . . . . . . . 𝑠𝑖𝜆௚ ൏ 5 

𝜆௚Est l’élancement géométrique du poteau : 

𝜆௚ ൌ
𝑙௙
𝑎
𝑂𝑢

𝑙௙
𝑏

 

𝜆௚ ൌ
𝑙௙
𝑎
ൌ

2.24
0.4

ൌ 5.6 ≻ 5
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Donc :
 

𝜌௔ ൌ 2,5. 

St : espacement des armatures transversales dont la valeur maximale est fixée en zone IIa 

comme suit : 

En zone nodale :𝑆௧ ൑ 𝑚𝑖𝑛ሺ10𝜑௟; 15𝑐𝑚ሻ 

𝑆௧ ൑ 𝑚𝑖𝑛ሺ10 ൈ ሺ1.6ሻ; 15𝑐𝑚ሻ 

𝑆௧ ൑ 15𝑐𝑚 

𝑆௧ ൌ 10𝑐𝑚 

Dans la zone courante :𝑺𝒕 ൑ 𝟏𝟓𝝋𝒍 

S୲ ൑ 15φ୪ 

S୲ ൑ 15 ൈ ሺ1.6ሻ 

S୲ ൑ 24cm 

S୲ ൌ 15cm 

Ф1 : Le diamètre minimal des armatures longitudinales des poteaux. 

Tableau V.16 : Choix des armatures transversales pour les poteaux 

Niveaux 
Section  
(cm2) 

𝐋𝐟 
(m) 

𝛌𝐠 
(%) 

𝛒𝐚 
𝐓𝐮𝐦𝐚𝐱  

ሺ𝐤𝐍) 
Zone 

𝐒𝐭 
(𝐜𝐦) 

𝐀𝐜𝐚𝐥𝐭 

(𝐜𝐦𝟐) 
Choix 

 
At 

(cm2) 

RDC+1 40×40 2.24 5.6 2.5 66.03 
N 10 1.03 

4T8 2.01 
C 15 1.54 

2+3 30×40 2.24 7.46 2.5 73.50 
N 10 1.15 4T8 2.01 
C 15 1.72 

4+5 30×40 2.24 7.46 2.5 67.42 
N 10 1.05 4T8 2.01 
C 15 1.58 

 Conformément aux règles du RPA 99/03 et au BAEL 91, le diamètre des armatures 

transversales doit être supérieur au tiers du maximum des diamètres des armatures 

longitudinales. 

𝜑𝑡 ൒
1
3
𝜑௧௠௔௫ 

8 ൒
ଵ଺

ଷ
ൌ 5.33……..C.V 

V.3.4.2 Vérifications  

a) Justification de la contrainte de cisaillement  

  Le calcul de la contrainte de cisaillement se fait au niveau de l’axe neutre de la section il 

est en fonction de ses dimensions ainsi que l’effort tranchant à l’état limite ultime, elle est 

donnée par : 
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𝜏௨ ൌ
𝑇௠௔௫

𝑏 ⋅ 𝑑
 

Tu: L’effort tranchant pour l’état limite ultime. 

b : Largeur de la section du poteau. 

d: Hauteur utile de la section du poteau. 

τu: Contrainte de cisaillement. 

τ̅u: Contrainte limite de cisaillement du béton. La valeur de la contrainte τ̅u doit être limité eaux 

valeurs suivantes : 

 Selon BAEL99 [2] 

𝜏௔ௗ ൌ 𝑚𝑖𝑛ሺ0,15𝑓௖ଶ଼ ,  4 𝑀𝑃𝑎ሻ ൌ 3.75 𝑀𝑃𝑎 

Selon RPA99 v 2003 [4] 

𝜏 ൌ 𝜌௕ ⋅ 𝑓௖ଶ଼ 

50750  gb λsi,  

𝜌௕ ൌ 0,04 𝑠𝑖 𝜆௚ ൑ 5 

Avec : 

λ: L’élancement du poteau. 

i : Rayon de giration. 

I : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée. 

B : Section du poteau. 

Lf: Longueur de flambement. 

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant : 

Tableau V.17 : Justification de la contrainte de cisaillement 

Niveau 
Section  

(cm²) 

lf 

(m) 
λg ρa 

d 

(cm) 

Vu 

(KN) 

τ 

(MPa) 

τadm 

(MPa) 
observation 

RDC+1er 40×40 2.24 5.6 0,075 37.5 66.03 0,44 3.75 C.V 

2+3 30×40 2.24 7.46 0,075 37.5 73.5 0,65 3.75 C.V 

4+5 30×40 2.24 7.46 0.075 37.5 67.42 0.60 3.75 C.V 

 

Longueur de recouvrement : 

       La longueur de recouvrement minimale donnée par le RPA 99 / version 2003 (Art 7.4.2.1) 

est de 40 Фl en zone IIa. 

Lr = Фl x 40 

Фl = 16 mm. 
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Lr = 1.6 × 40 = 64 cm ; alors on adopte : Lr = 70 cm. 

 

b) Vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme  

     Les éléments soumis à la flexion composée, doivent être justifiés vis-à-vis du flambement, 

effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut supporter un poteau 

sans subir des instabilités par flambement. Le poteau le plus élancé dans ce projet se situe au 

niveau du R.D.C, avec une longueur de L0=3.20m et un effort normal égal 

 𝑁௨ ൌ 1128.91KN ൑ 𝑁 ൌ 𝛼 ቂ஻ೝൈ௙೎మఴ
଴.ଽఊ್

൅ 𝐴 ௙೐
ఊೞ
ቃ CBA 93(Article B.8.4.1)[3] 

α : est un coefficient fonction de l’élancement mécanique λ. 

λ = max( λx ; λy ) 

𝑙௙ ൌ 0.7 ൈ 𝑙଴ ൌ 2.24𝑚 

𝜆 ൌ √12 ൈ
𝑙௙
𝑏
ൌ 19.39 ≺ 50 

𝛼 ൌ
0.85

1 ൅ 0.2 ቀ 𝜆35ቁ
ଶ ൌ 0.80 

Br: est la section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle 1 cm d’épaisseur 

sur tout son périphérique. 

Br= (h-2) (b-2)= 0.1444 m2 

A= 24.13cm2 

𝑁 ൌ 0.80 ቈ
0.1444 ൈ 10଺ ൈ 25

0.9 ൈ 1.5
൅ 2413

400
1.15

቉ ൌ 2139.93𝐾𝑁 

1128.91KN≺ 2139.93𝐾𝑁…….C.V 

c) Vérification vis-à-vis de l’E.L.S  

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

comparées aux contraintes admissible données par : 

σୠୡ ൑ σ̄ୠୡ 

σୠ ൌ
Mୱୣ୰

I
y ൑ σ̄ୠୡ 

σ̄ୠୡ ൌ 0.6 ൈ fୡଶ଼ ൌ 0.6 ൈ 25 ൌ 15Mpa 

Ms= 12.90 KN.m 
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Position de l’axe neutre  

௕

ଶ
ൈ 𝑦ଶ ൅ 𝜂 ൈ 𝐴௦′ ሺ𝑦 െ 𝑐′ሻ െ 𝑛 ൈ 𝐴௦ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ ൌ 0  

𝐴𝑣𝑒𝑐 → 𝑛 ൌ 15 

ℎ ൈ 𝐴′௦ሺ𝑦 െ 𝑐′ሻ ൌ 0 

40
2
𝑦ଶ െ 15 ൈ 24.13ሺ37.5 െ 𝑦ሻ ൌ 0 

20𝑦ଶ ൅ 361.95𝑦 െ 13573.125 

𝛥 ൌ 𝑏ଶ െ 4𝑎𝑐 ൌ 1112.2 

𝑦 ൌ
1103.11 െ 361.95

2 ൈ 20
ൌ 18.53𝑐𝑚 ൌ 19𝑐𝑚 

Moment d’inertie      

𝐼 ൌ
𝑏 ൈ 𝑦ଷ

3
൅ 𝑛 ൈ 𝐴௦ሺ𝑑 െ 𝑦ሻ² 

𝐼௧ ൌ
40 ൈ 19ଷ

3
൅ 15 ൈ 24.13ሺ37.5 െ 19ሻ² ൌ 215330.72𝑐𝑚ସ 

𝝈𝒃 ൌ
𝟏𝟐.𝟗𝟎 ൈ 𝟏𝟎𝟔 ൈ 𝟏𝟗
𝟐𝟏𝟓𝟑𝟑𝟎.𝟕𝟐 ൈ 𝟏𝟎𝟒

ൌ 𝟏.𝟗𝟏 ൑ 𝝈̄𝒃𝒄 ൌ 𝟏𝟓 → 𝒄𝒗
 

Tableau V-18 : Vérification des contraintes 

Niveau poteaux Calculs Vérifications 

RDC+1 40×40 

Ms= 12.90 KN.m 

y=16.14 cm 

I=215330.72 cm4 

σୠୡ ൌ 1.91 MPA 

σୠୡ ൌ 1.91MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA 

2+3 30×40 

Ms= 9.35 KN.m 

y=19 cm 

I=234114.27 cm4 

𝛔𝐛𝐜 ൌ 𝟔.𝟒𝟓 𝐌𝐏𝐀 

 
 
𝛔𝐛𝐜 ൌ 6.45MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA 

4+5 30×40 

Ms= 11.87 KN.m 

y=15.71 cm 

I=196690.072 cm4 

σୠୡ ൌ 0.94 MPA 

 
 

σୠୡ ൌ 0.95MPA ൑ σഥୠୡ= 15 MPA 
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Les cadres doivent être formés par un crochet de 135଴ et une longueur de 10𝜑௧ . 

 

V.3.5 Schéma de ferraillage : 

 

Figure V.4: Schéma de ferraillage des poteaux (40 x 40) cm2. 

 

Figure V.5: Schéma de ferraillage des poteaux (30 x 40) cm2. 

 

 

	

 

Figure V.3: Schéma de cadres. 
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V.4.Les voiles  

V.4.1.Introduction   

      Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL91 et les vérifications selon 

le règlement parasismique Algérien RPA 99/version 2003. Sous l’action des forces horizontales 

(séisme, vents) ainsi que les forces due aux charges verticales, le voile est sollicité à la flexion 

composée avec effort tranchant.  

Les sollicitations engendrées dans le voile sont :  

 Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par l’action du séisme.  

 Effort normal du à la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la charge 

sismique.  

Le ferraillage des voiles comprendra essentiellement : 

 Des aciers verticaux. 

 Des aciers horizontaux. 

 Aciers verticaux :    

  La disposition du ferraillage vertical se fera de telle sorte qu’il reprendra les contraintes de 

flexion composée en tenant compte des prescriptions imposées par le RPA99/version 2003: 

 L’effort de traction engendré dans une partie du voile doit être repris en totalité par les 

armatures dont le pourcentage minimal est de 0.20% de la section horizontale du béton 

tendu. 

Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile. 

 Si des efforts importants de compression agissent sur l’extrémité, les barres verticales 

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.  

 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur (1/10) 

de la largeur du voile, cet espacement doit être au plus égal à 15cm. [4]  

 Aciers horizontaux :    

 Les aciers horizontaux seront disposés perpendiculairement aux faces du voile.  

 Elles doivent être munies de crochets à (90°) ayant une longueur de 10Φ.  
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 Dans le cas où il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront être ancrées 

sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d'un ancrage droit. 

[4] 

 Règles communes :      

a) L'espacement des barres horizontales et verticales doivent être inférieur à la plus  petite 

des deux valeurs suivantes:  

St ≤ 1.5e 

St ≤ 30 cm  

Avec :    (e: l'épaisseur de voile) 

a) Les deux nappes d'armatures doivent être reliées au moins par quatre épingles au m², 

dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 

b) Le diamètre des barres verticales et horizontales du voile (à l'exception des zones  

d'about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l'épaisseur du voile.  

c) Les longueurs de recouvrement doivent être égale à:  

 40Φ: pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible.  

 20Φ: pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes les 

combinaisons possible de charges. [4] 

V.4.2.Les combinaisons de calcul   

       Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales  à prendre 

sont données ci-dessous :  

     Selon le BAEL  91 : 

 1.35 G+1.5Q     (ELU)                                      

 G+Q      (ELS)        

      Selon le RPA version 2003 : 

 G+Q±E 

 0.8G±E  

     Nous utilisons les combinaisons du RPA99 pour déterminer les efforts de traction dans les 

voiles.   

     Ce ferraillage se fera en fissuration peu nuisible sous les sollicitations obtenues par 

«ROBOT». 
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V.4.3.Etude de la section soumise à la flexion composée  

On détermine les contraintes par la formule de NAVIER –BERNOULLI : 

σa.b = 
୒

ୗ
 ± 

୑

୍
 y     

Avec :  

N : effort normal agissant sur le refond considéré.  

M : moment de flexion  agissant sur le refond considéré.  

I : moment d’inertie du refond considéré.  

y: centre de gravité de la section du voile dans le sens du plan moyen. 

Si σaet σb : sont des signe négatif on aura une section entièrement tendue (SET).  

Si σaet σb : sont des signe positif on aura une section entièrement comprimée (SEC).  

Si σaet σb : sont des signe contraire on aura une section partiellement comprimée (SPC). 

V.4.4.Le ferraillage des voiles de sens longitudinales 

(L=1.85 m ; H = 3.20 m ; e = 0.20 m) 

On utilise la méthode des contraintes : 

Pour des raisons pratiques, nous adopterons une même section d’armatures horizontales pour 

tous les voiles dans le sens Y et pour tous les niveaux. 

N = 1923.06 KN           ;   M = 809.21 KN.m     ;   T = -265.57 KN 

𝐼 ൌ ௕ℎయ

ଵଶ
  ⇒𝐼 ൌ ଴.ଶൈଵ.଼ହయ

ଵଶ
 ⇒ I = 0.106 m4 

S = b×h   ⇒ S= 1.85×0.2  S ⇒ = 0.37 m² 

y = 
୐

ଶ
 ⇒ y = 

ଵ.଼ହ

ଶ
  ⇒  y = 0.925 m 

V.4.4.1. Armatures verticales: 

σ1=
ே

ௌ
൅ ெ.௬

ூ
 =
ଵଽଶଷ.଴଺

𝟎.𝟑𝟕
൅ ଼଴ଽ.ଶଵൈ଴.ଽଶହ

𝟎.𝟏𝟎𝟔
 

σ1= 12258.96 KN/m² 

σ2 =
ே

ௌ
െ ெ.௬

ூ
 =
ଵଽଶଷ.଴଺

𝟎.𝟑𝟕
െ ଼଴ଽ.ଶଵൈ଴.ଽଶହ

𝟎.𝟏𝟎𝟔
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σ2= -1864.04 KN/m² 

 

Figure V.6 : Schéma de distribution des contraintes (Voile longitudinale). 

Calcul de L’ : 

Lt= L (
ఙమ

ఙభାఙమ
)  = 1.85(

ଵ଼଺ସ.଴ସ

 ଵ଼଺ସ.଴ସାଵଶଶହ଼.ଽ଺
) = 0.25 m 

L’= L - Lt = 1.85 – 0.25 = 1.60 m 

d ≤ min ( he/2 ; (2/3)×L’) 

d ≤ min( 3.2/2, (2/3)×1.60) = 1.06 m  

On ferraille alors sur une bonde de longueur d. 

Calcul de 2’ : ce qui est définie par la contrainte correspondant à la fin de la bonde d. 

d < 1.6 

Ce qui donne: 𝑚𝑜𝑦 ൌ ଵ଼଺ସ.଴ସ

ଶ
ൌ 932.02 KN/m² 

Calcul du ferraillage : 

En zone d’about :  

La longueur de la zone d’about dans notre cas est prise égale à 25 cm ce qui inferieur que la 

langueur exigée par le RPA (L /10). 

𝑁௠௢௬ ൌ 932.02 ൈ 0.2 ൈ 0.25 ൌ 46.60 KN 

La section de ferraillage au niveau de la zone d’about est égale donc à : 

Aabout = Nmoy/σs ; σs est la contrainte ultime des aciers = fe/γs = 400 MPa 
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𝐴௦ ൌ
ே

஢ୱ 
ൌ 1.17 𝑐𝑚ଶ  

Aabout =1.17  cm2 

 Armatures minimales de RPA 99    

D’après le RPA 99 (Art 7.7.4.1): 

ARPA= 0.20%× e × Lt  [4] 

e : épaisseur du voile 

Lt : longueur de la section tendue 

ARPA=0.20%×20×25= 1.00 cm2 

 Le pourcentage minimal   [1] 

Amin=0.15%× e × l =0.15%×20×25= 0.75 cm2 

Donc : 

 As = max (As ,Amin ,ARPA) = 1.17 cm2 

On adopte :  4T14  = 6.16 cm2  

 La zone comprime de RPA 99     

0.20%× B  ൑ 𝐴௠௜௡ ൑ 0.50% ൈ  𝐵 

7.4 ൑ 𝐴௠௜௡ ൑ 18.50         Amin = 18.50 cm² 

 Armatures minimales de RPA 99   

D’après le RPA 99 (Art 7.7.4.1): 

ARPA= 0.20%× e × Lc [4] 

e : épaisseur du voile 

Lt : longueur de la section tendue 

ARPA=0.20%×20×160= 6.40 cm2 

 Le pourcentage minimal    

Amin=0.15%× e × l =0.15%×20×185 = 5.55 cm2 
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 Acier de couture     

Avj = 1.1
୚

୤ୣ
   ; V= 1.4×V 

V= 1.4×265.57 = 371.798 KN 

Avj = 1.1ൈ ଷ଻ଵ.଻ଽ଼ൈଵ଴య

ସ଴଴
 = 10.22 cm² 

Avj = 10.22×
୐౪
୐

  = 1.38 cm² (On adopte pour les aciers de coutures 2∅12) 

Donc :  

𝐴் = 6.16 cm2 

𝐴௖= 18.50 cm2         At = 6.16 +18.50 + 2.26 = 26.92 cm²    

Avj = 2.26 cm²             

  On adopte : 2x2T14 ൅ 2x11T12  

L’espacement  

 En zone courante : St ≤ min (1.5 e , 30 cm)  

Soit : St ≤ 30 cm 

On adopte : St = 15 cm 

En zone d’about :    Sta= St/2=  7.5cm 

 le ferraillage horizontal 

Ar = 
୅ୱ

ସ
 = (31.4)/4  = 7.76 cm² 

On adopte : 2x14 ∅ 8 (As = 14.08 cm²)  

Les deux nappes d’armateurs doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

On adopte les épingles : ∅8     

 Vérification des voiles à l’effort tranchant  

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de l’effort 

tranchant trouvé à la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99). 

Il faut vérifier la condition suivante : τ୳ ൏ τ୳    [4] 
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La contrainte de cisaillement est : 

τ୳= ଵ.ସ୘

 ୠൈୢ
     Avec : 

T : l’effort tranchant du voile. 

b: épaisseur de voile. 

d: hauteur utile. 

h:hauteur totale de la section brute. 

τ୳= ଵ.ସ୘

ୠൈୢ
  ⇒   τ୳= 

ଵ.ସൈଶ଺ହ.ହ଻ൈଵ଴య

ଶ଴଴ൈଵ଻଴଴
  = 1.09 MPa 

La contrainte limite est : 

τ୳=  0.2 fc28 =  5 MPa 

Donc : 

τ୳ ൏ τ୳⇒     1.09 MPa൏ 5 MPa    ………vérifiée 

 Calcul de l’armature horizontale résistante à l’effort tranchant   

La section At des armatures d’âmes est donnée par la relation suivante : 

஺೅
௕బ.ௌ೟

൒
ఛೠି଴.ଷ௙೟ೕ.௞

଴.଼.௙೐.
       

K =0 en cas de fissuration jugé très préjudiciable ; en cas de reprise de bétonnage non munie  

D’indentation dans la surface de reprise. 

K=1 en flexion simple, sans reprise de bétonnage. 

K=1+3σcm/fc28 en flexion composée avec N, effort de compression. 

K=1-10σtm/fc28 en flexion composée avec N, effort de traction.  

σtm, σcm : étant la contrainte moyenne de traction et de compression  obtenus en divisant 

l’effort normal de calcul par la section du béton. 

Donc : Dans notre cas, on n’a pas de reprise de bétonnage  

Alors : on prend K=0. 

஺೅
௕బ.ௌ೟

൒ ఛೠ
଴.଼.௙೐
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D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de l’ordre de : 

0.15% de la section du voile considérée si : τu ≤ 0.025fc28. 

0.25% de la section du voile considérée si : τu> 0.025fc28 

 L’espacement  

 St ≤ min (1.5e, 30)               

Soit : St ≤ 30 cm 

On adopte : St = 15 cm 

At =  
ୠ ൈத౫ൈୗ୲ 

଴.଼ ൈ୤ୣ
      ⇒At =  

ଶ଴଴ൈଵ.଴ଽൈଵହ଴ 

଴.଼ൈସ଴଴
  

At = 1.02 cm² 

Atmin(RPA) =0.15%×e× 185= 5.55 cm2 

On adopte :2x 17T8 =17.01 cm² 

V.4.4.3.Schéma de Ferraillage  

 

Figure V.7 : Schéma de ferraillage de Voile longitudinales. 

V.4.5. Le ferraillage des voiles de sens transversal  

(L=2 m; H = 3.2 m ; e = 0.20 m) 

     Nous adopterons une même section d’armatures horizontales pour tous les voiles et à tous 

les niveaux. Ceci facilitera l’exécution de ces derniers. 

N =2945.37 KN           ;   M = 962.28 KN.m     ;   T =-385.07 KN 

𝐼 ൌ ௕ℎయ

ଵଶ
 ⇒  I = 0.133 m4 
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S = b×h ⇒ S = 0.4 m² 

y = 
୐

ଶ
 ⇒y = 1m 

V.4.5.1. le ferraillage vertical 

σ1 =
𝑵

𝑺
൅ 𝑴.𝒚

𝑰
 =

2945.37  

𝟎.𝟒
൅ 962.28 ൈ𝟏

𝟎.𝟏𝟑𝟑
 

σ1= 14598.61 KN/m² 

σ2 =
𝑵

𝑺
െ 𝑴.𝒚

𝑰
 =

2945.37

𝟎.𝟒𝟎
െ 962.28  ൈ𝟏

𝟎.𝟏𝟑𝟑
 

σ2= 128.24 KN/m² 

 

Figure V.8 : Schéma de distribution des contraintes (Voile transversal). 

 Calcul du ferraillage  

La partie comprimée (Le voile entier dans ce cas) est ferraillée si la contrainte de compression 

agit dépasse la contrainte limite de résistance en compression du voile non armé ce qui n’est 

pas notre cas. Alors on travaille avec le ferraillage minimal comme ce qui suit : 

0.20%× B൑ 𝐴௠௜௡ ൑ 0.50% ൈ  𝐵 

8.00 ൑ 𝐴௠௜௡ ൑ 20 

AS= Amin = 16 cm² 

On prend :   2 x14HA12 = 31.66  cm2 

 L’espacement  

 En zone courante : St ≤ min (1.5e, 30)              

Soit : St ≤ 30 cm 

On adopte : St = 15 cm 
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En zone d’about :    Sta= St/2= 10 cm 

 Les armateurs de répartition   

Ar =  
୅ୱ

ସ
 = 7.92 cm² 

On adopte :2x 17T8 =17.01 cm² 

Les deux nappes d’armateurs doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre carré. 

On adopte les épingles : ∅8    

V.4.5.2.le ferraillage horizontal  

 Vérification des voiles à l’effort tranchant  

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de l’effort 

tranchant trouvé à la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99). 

Il faut vérifier la condition suivante : τ୳ ൏ τ୳     

La contrainte de cisaillement est : 

τ୳= ଵ.ସൈ୘

ୠൈୢ
       Avec : 

 T : l’effort tranchant à la base du voile. 

b: épaisseur de voile. 

d: hauteur utile. 

h: hauteur totale de la section brute. 

τ୳=
ଵ.ସൈ୘

ୠൈୢ
⇒ τ୳= 

ଵ.ସൈ ଷ଼ହ.଴଻ ൈଵ଴య

ଶ଴଴ൈଵ଼଴଴
 = 1.5 MPa 

La contrainte limite est : 

τ୳=  0.2 fc28 =  5 MPa 

Donc : 

τ୳ ൏ τ୳⇒     1.5 MPa൏ 5 MPa    ………vérifiée 

 

 

 Calcul de l’armature horizontale résistante à l’effort tranchant   

La section At des armatures d’âmes est donnée par la relation suivante : 

஺೅
௕బ.ௌ೟

൒
ఛೠି଴.ଷ௙೟ೕ.௞

଴.଼.௙೐.
        

K =0 en cas de fissuration jugé très préjudiciable ; en cas de reprise de bétonnage non munie 

d’indentation dans la surface de reprise. 

K=1 en flexion simple, sans reprise de bétonnage. 
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Figure V.9 : Schéma de ferraillage de Voile transversal. 

K=1+3σcm/fc28 en flexion composée avec N, effort de compression. 

K=1-10σtm/fc28 en flexion composée avec N, effort de traction.  

σtm, σcm : étant la contrainte moyenne de traction et de compression  obtenus en divisant 

l’effort normal de calcul par la section du béton. 

Donc dans notre cas, on n’a pas de reprise de bétonnage  

Alors : on prend K=0. 

஺೅
௕బ.ௌ೟

൒ ఛೠ
଴.଼.௙೐

        

D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de l’ordre de : 

0.15% de la section du voile considérée si : τu ≤ 0.025fc28. 

0.25% de la section du voile considérée si : τu> 0.025fc28 

 L’espacement  

 En zone courante : St ≤ min (1.5e, 30) = 30cm              

On adopte : St = 15 cm 

At =  
ୠ ൈத౫ൈୗ୲ 

଴.଼ ൈ୤ୣ
        ⇒ At=  

ଶ଴଴ൈଵ.ହൈଵହ଴ 

଴.଼ൈସ଴଴
  

At = 1.40 cm² 

Atmin (RPA) =0.15%×e× 200 = 6.00 cm2 

On adopte :2x 17T8 =17.01 cm² 

 V.4.5.3.Schéma de Ferraillage  

 

 

 

 

 

 

V.5.Conclusion  

       Dans la détermination des ferraillages des différents éléments Principaux ; il a été tenu 

compte des ferraillages obtenus par logiciels de calcul (ROBOT) ainsi que le ferraillage 

minimum édicté par les règles parasismiques Algériennes.
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Figure VI.1 Semelle isolée 

VI.1 Introduction  

    L'infrastructure est un ensemble d'éléments qui ont pour objectif d'assurer la transmission des 

charges et surcharges au sol provenant de la superstructure. Cette transmission se fait soit 

directement au sol (Fondations superficielles : semelles ou des radiers),soit par l’intermédiaire   

d’autre organes (cas des semelles sur pieux par exemple). Donc c'est une fête essentielle de 

l'ouvrage sa bonne conception et réalisation pour une assise rigide et assure une bonne 

répartition des charges. 

VI.2 Les différents types de fondations 

Il existe plusieurs types de fondation : 

a.  Fondation superficielle en béton armé :  

Constituées par des semelles isolées, des semelles filantes, et de radiers généraux transmettent 

les charges à une couche de sol résistante de faible profondeur (D/B ≤ 1.5). 

 

 

 

 

 

 
b. Fondation Profondes et semi Profondes :  

Elles sont constituées par des pieux ou des barrettes qui sont des parois moulées porteuses dont 

le comportement est comparable à celui des pieux coulés en place sans tubage, transmettent les 

charges à une couche de sol résistante de grande profondeur. 

VI.3 Justification pour le choix de type de fondation  

Le choix de type de fondations est en fonction de plusieurs paramètres qui sont : 

 Les caractéristiques de sol.  

 Type de la structure  

 La charge transmise au sol 

 L’aspect économique.           

VII.3.1 Combinaisons de calcul : 

D’après la règlementation, les fondations superficielles sont dimensionnées selon les 

combinaisons d’actions suivantes : 

Les fondations superficielles sont dimensionnées selon les combinaisons d’actions suivantes :  
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D’après le « BAEL »:      
1.35𝐺 ൅ 1.5𝑄 

 𝐺 ൅  𝑄  

D’après le « RPA99 » :ቄ
𝐺 ൅  𝑄 േ 𝐸 
0.8 𝐺 േ  𝐸

    (Art. 10.1.4.1) [4] 

VI.3.2 Calcule des contraintes : 

σadm (ELU) = 
௤ೠ
ೝ೐೐೗

ఊ೜
 

σadm (ELS) = 
௤ೠ
ೝ೐೐೗

ఊ೜
ൌ 1.80 𝑏𝑎𝑟 

Avec : 

𝛾௤: coefficient de sécurité sous les différents états limites 

𝛾௤=2 …………(ELU) 

𝛾௤=3 …………(ELS) 

Donc : 

𝜎 ா௅ௌ = 
௤ೠ
ೝ೐೐೗

ଷ
→ 𝑞௨௥௘௘௟ ൌ 3𝑥𝜎 ா௅ௌ 

𝜎 ா௅௎ = 
௤ೠ
ೝ೐೐೗

ଶ
→ 𝑞௨௥௘௘௟ ൌ 2𝑥𝜎 ா௅௎ 

𝜎ா௅௎ = 
ଷ

ଶ
𝜎 ா௅ௌ 

𝜎ா௅௎ ൌ
3
2
𝑥1.8 𝑏𝑎𝑟 ൌ 2.7 𝑏𝑎𝑟 

VI.4 Choix type de fondation : 

       VI.4.1 Vérification de la semelle isolée  

  Nous allons procéder à une première vérification soit : 

𝑁
𝑆
൑ 𝜎௦௢௟ 

Avec ;  

N  : L’effort normal transmis à la base obtenu par le logiciel « ROBOT 2014 » (poteau le plus 

sollicité)   

Nser = 𝟏𝟎𝟎𝟓.𝟔𝟓 𝐊𝐍 

𝐒 : Surface d’appuis de la semelle =𝐴×𝐵 

𝝈𝒔𝒐𝒍: Contrainte admissible du sol, 𝜎௦௢௟ ൌ 1.80 𝑏𝑎𝑟𝑠 

Nous avons une semelle rectangulaire, donc on doit satisfaire la condition d’homothétie : 

𝐴
𝑎
ൌ
𝐵
𝑏
⟹ B ൌ

𝑏
𝑎
𝐴 
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Avec,  

a, b : dimensions du poteau à la base.  

 

𝐵 ൒    ඨ
𝑏
𝑎

 ൈ  
𝑁𝑠𝑒𝑟
𝜎௦௢௟

⟹ ඨ
0.40
0.40

 ൈ  
1005.65 

180
≅ 2.36 𝑚 

	

 Vérification de l’interférence entre deux semelles : 

Il faut vérifie que : Lmin ≥ 1.5 B 

Tel que : L min  est  l’entre  axe minimum entre deux Poteaux . 

On a : 1.5 B= 1.5* 2.36= 3.54 m > L min =3.15 m 

Commentaire : 
On constate qu’il y’aura un chevauchement entre les semelles isolées, car l’entre-axe 

minimal des poteaux, ce qui revient à dire que les semelles isolées ne conviennent pas à notre 
cas. 

VI.4.2 Vérification de la semelle filante  

  On suppose que la force axiale empêchant la superstructure vers les fondations est appliquée 
au centre de gravité (C.D.G) des fondations. Nous devons vérifier la condition suivante :   

𝐍
𝐒𝐬

൒  σsol      →       𝐒𝐬 ൒
𝐍
σsol 

 

 Avec : 

𝜎 𝑠𝑜𝑙: contrainte de sols      𝜎𝑠𝑜𝑙 ൌ  1.80  bar = 180 kn/m²  

N : effort normale applique sur la fondation	à l’ELS (Nser= 22490.31 KN ) 

Ss	: surface de la fondation  

 Choix type de fondation  
  Dans notre projet, nous indiquerons en premier lieu des semelles filantes. Pour cela, nous 
allons procéder à une première vérification telle que : 
𝑺𝒔
𝑺𝒕

൏ 50% 

St : la surface totale du bâtiment  
Ss	: la surface des semelles  

La surface totale nécessaire est : 

Ss=
ே

ఙೞ೚೗
 = 22490.31 kn

180 kn/m²
 = 124.95 m² 
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  St= 265 m²         

On doit vérifier cette condition : 

Ss
St
൏ 50% 

124.95
265

ൌ 0.47 ൌ 47% ൏ 50% … … … … … . .𝐶𝑉 

Donc on est dans le cas d’une semelle filante. 
 

VI.4.3 Dimensionnement de la semelle  

 La files des poteaux le plus sollicité  

B =  ே௦௘௥

௅  ൈ 𝜹𝒔𝒐𝒍 
ൌ ଷଷ଼଼.଻ଶ ୶ ଵ଴షయ

ଵଵ.ଶ଴ ୶ ଴.ଵ଼
ൌ  1.68 m 

B =  ே௔௖௖

ଵ.ହൈ௅  ൈ 𝜹𝒔𝒐𝒍 
ൌ 𝟑𝟐𝟖𝟗୶ ଵ଴షయ

ଵଵ.ଶ଴ ୶ ଴.ଵ଼୶ଵ.ହ଴
ൌ  1.08 m 

On prend : B	=1,70m	

	
 Calcul δmoy : 

δmoy = 
𝑵

𝑩𝒙𝑳
𝒙ሺ𝟏 ൅ 𝟑𝒆

𝑳
ሻ        si         𝒆 ൑  𝑳

𝟔
        

δmoy = 
𝟐𝑵

𝟑𝑩𝒙ሺ 
ై 
మ

 ି ௘ሻ
               si         𝒆 ൐  𝑳

𝟔
        

e ൌ ஊሺ୒୧∗ଡ଼୧ା୑୧ሻ

𝜮𝑵𝒊
 - 
୐

𝟐
  

 

 
 

Figure VI.2 Semelle filante. 
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 Calcul de la hauteur de la semelle  

h =d+0.05. 

Avec : d=B-b/4 . 

h ൒ ୆ିୠ

ସ
൅ 0.05 cm    h ൒ ଵ.଻ି଴.ସ଴

ସ
൅ 0.05 ൌ 0.375m. 

             On prend :      h=40cm . 
  d: hauteur utile 

  b : coté du Poteau 
 

Tableau VI.1: Calcul δmoy  a ELS. 

     Axe  Ni(kn)  Xi(m)  Ni*Xi 
(kn*m)  

Mi 
(kn*m)  

ΣNi 
(kn)  

Σ(Ni*Xi 
+Mi) 
(kn*m)  L(m)   B(m)   e(m)  

δmoy 

(kn/m²)  

δsol 

(kn/m²)   Verifi  
A  1005.65 0.80 804.52 0.15 

33
88

.7
2 

19
04

6.
43

 

11.20 1,70 -0.02 177.00 180,00 VER 
B  915.65 6.00 5493.90 3.97 
C  941.02 10.40 9786.61 1.7 

Poid‐P S 
+ Remb 

526.40 5.60 2947.84 0.00 

 
Tableau VI.2: Calcul δmoy  a ELU. 

     Axe  Ni(kn)  Xi(m)  Ni*Xi 
(kn*m)  

Mi 
(kn*m)  

ΣNi 
(kn)  

Σ(Ni*Xi 
+Mi) 
(kn*m)  L(m)   B(m)   e(m)  

δmoy 

(kn/m²)  

δsol 

(kn/m²)   Verifi  
A  1337.8 0.80 1070.24 0.23 

43
34

.6
2 

24
36

4.
07

 

11.20 1,70 -0.02 226.39 270 VER 
B  1218.6 6.00 7311.60 5.26 
C  1251.82 10.40 13018.93 2.23 

Poid‐P S 
+ Remb 

526.40 5.600 2947.84 0.00 

 
                    Tableau VI.3: Calcul δmoy  a ACC (G+Q+EY) 

     Axe  Ni(kn)  Xi(m)  Ni*Xi 
(kn*m)  

Mi 
(kn*m)  

ΣNi 
(kn)  

Σ(Ni*Xi 
+Mi) 
(kn*m)  L(m)   B(m)   e(m)  

δmoy 

(kn/m²)  

δsol 

(kn/m²)   Verifi  
A  898.26 0.80 718.61 22.28 

33
02

.0
6 

19
48

9.
22

 

11.20 1,70 -0.30 159.39 270,00 VER 
B  860.02 6.00 5160.12 30.46 
C  1017.38 10.40 10580.75 21.42 

Poid‐P S 
+ Remb 

526.40 5.600 2947.84 0.00 
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  Tableau VI.4: Calcul δmoy  a ACC (G+Q-EY) 

     Axe  Ni(kn)  Xi(m)  Ni*Xi 
(kn*m)  

Mi 
(kn*m)  

ΣNi 
(kn)  

Σ(Ni*Xi 
+Mi) 
(kn*m)  L(m)   B(m)   e(m)  

δmoy 

(kn/m²)  

δsol 

(kn/m²)   Verifi  
A  1046.9 0.80 837.52 22.66 

32
89

 

17
68

9.
74

 

11.20 1,70 0.22 182.99 270 VER 
B  912.9 6.00 5477.40 22.84 
C  802.8 10.40 8349.12 24.62 

Poid‐P S 
+ Remb 

526.40 5.600 2947.84 0.00 

 

 

              Tableau VI.5: Calcul δmoy  a ACC (0.8G +EY) 

     Axe  Ni(kn)  Xi(m)  Ni*Xi 
(kn*m)  

Mi 
(kn*m)  

ΣNi 
(kn)  

Σ(Ni*Xi 
+Mi) 
(kn*m)  L(m)   B(m)   e(m)  

δmoy 

(kn/m²)  

δsol 

(kn/m²)   Verifi  
A  571.43 0.80 457.14 22.18 

23
75

.3
9 

14
28

2.
61

 

11.20 1,70 -0.41 110.97 270,00 VER 
B  565.93 6.00 3395.58 29.06 
C  711.63 10.40 7400.95 22.11 

Poid‐P S 
+ Remb 

526.40 5.600 2947.84 0.00 

 

               Tableau VI.6: Calcul δmoy  a ACC (0.8G -EY) 

     Axe  Ni(kn)  Xi(m)  Ni*Xi 
(kn*m)  

Mi 
(kn*m)  

ΣNi 
(kn)  

Σ(Ni*Xi 
+Mi) 
(kn*m)  L(m)   B(m)   e(m)  

δmoy 

(kn/m²)  

δsol 

(kn/m²)   Verifi  
A  720.03 0.80 576.02 22.76 

23
62

.2
2 

12
48

4.
25

 

11.20 1,70 0.32 134.54 270,00 VER 
B  618.75 6.00 3712.50 24.24 
C  497.04 10.40 5169.22 23.93 

Poid‐P S 
+ Remb 

526.40 5.600 2947.84 0.00 

 

 vérification au poinçonnement  
pour une semelle sous mur , ou bien  pour une semelle isolée , la répartition des 

contraintes , sous la semelle peut être considérée comme uniforme , si nous vérifions la 
condition de raideur et éventuellement la condition de non poinçonnement. 
Pour les semelles continues sous poteaux , nous allons voir que la loi de répartition  des 
contraintes sur le sol est fonction également  de la raideur de la semelle . 
Pour étudier la raideur d’un semelle continue sous poteaux nous utiliserons de la théorie 
de la poutre sur sol élastique. 
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On calculera en premier lieu la longueur élastique de la semelle « le » :  

𝑙௘ ୀට
ସ.ா.ூ

௄.஻

ర
  ሾ𝟖ሿ  

I : l’inertie de la semelle. 

E : module d’élasticité du béton  

B : la largeur de la semelle. 

K : le coefficient de raideur du sol ,:  

  Lorsque la longueur de la poutre ou l’écartement des charges qui la sollicitation est tel que : 

𝑙 ൑  
𝜋
2

 . 𝑙𝑒 ൅ 𝑎 

𝑙: plus grande distance entre deux  portique  parallèles   

𝑙𝑒 : est la longueur élastique. 

𝑎 : largeur de poteau  

 Calcul de la poutre de rigidité  

C’est une poutre disposé le long de la semelle. Elle est nécessaire pour reprendre 

les efforts ramenés par les poteaux et les répartir sur toute la semelle. 

௟

଼
 < h < 

௟

଺
      avec     𝑙= 520 cm (plus grande distance entre deux  portique  parallèles) 

ହଶ଴

଼
 < h < 

ହଶ଴

଺
     ⇒   65 cm < h < 86.67 cm   ⇒     On prend :  h = 80 cm  

Donc : prendre semelle section  « T »   

lmax = 4.80 m 

I = 0.1647 m4 

E = 32164.19 MPa  

K= 4×104
 KN/m3 

B=1.70m 

a = 0.40 m 

𝑙௘ ୀට
ସ.ா.ூ

௄.஻
   

ర
ൌ 3.40 m 

గ

ଶ
 . 𝑙𝑒 ൅ 𝑎 ൌ ଷ.ଵସ

ଶ
ൈ 3.40𝑚൅ 0.40𝑚 ൌ 5.74 m 

4.80 𝑚 ൑  5.74𝑚    
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Donc Le calcul peut être faite en supposant une répartition linéaire des contraintes sur le 

sol et il n’y a pas lieu de faire des calculs relatifs ‘a la poutre sur sol élastique. 

Calcul des sollicitations  

D'après RPA 99/2033 Le ferraillage solen combinaison ELU( 1.35G+1.5Q). 

  q = δmoy ELU X B   = 226.39 ×1.70 = 384.863 KN/m. 

D'après RPA 99/2033 Le ferraillage solen combinaison ELS(G+Q). 

  q = δmoy ELS X B   = 177 ×1.70 = 300.90 KN/m. 
Les sollicitations (moment et effort tranchant) sont calculées à l’aide du logiciel ROBOT. 

 

Le calcul du ferraillage se fait comme étant une poutre en T renversé : 

 

B= 1.7 m  ;           

h = 1.20 m;       

b0 = 0.40 m;      

h0 =0.40m 

 

 

                                                      

 

 Figure VI.3 : la distribution des charges ponctuelle sur la poutre « qu » & « qs » 

           Figure VI.4: Coupe de la semelle filante. 
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Tableau VI.7 : Résultats du moment maximal. 

 ELU ELS 

Q (KN/m) 384.863 300.90 

Moment en travée (KN.m) -737.71 -584.31 

Moment en appui (KN.m) 1056.11 836.50 

Effort tranchant (KN) 1167.45 924.36 

 

 
Figure VI.5: diagramme Moment a  « ELU » 

 
Figure VI.6: diagramme Moment a  « ELS » 

 

                        Figure VI.7: diagramme de l’effort de tranchant a  « ELU » 
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                       Figure VI.8: diagramme de l’effort de tranchant a  « ELS » 

 

VI.4.4 Calcul de Ferraillage  

En Appuis : 

 Ferraillage principal : 

M max = 1056.11  kn.m       σୠ = 14, 2 Mpa       c=5cm        c’= 5cm 

Le moment résistant de la table de compression : 

M୲ =   bxh଴xሺd െ ୦బ
ଶ

 )x σୠ ⇒ M୲ = 1.70 x 0. 40 x (1.15 - ଴,ସ଴

ଶ
 )x14,2 x 10ଷ = 9173.2 kn.m 

⇒ M୲ ൐  M max   

Donc L’axe neutre tombe dans la table de compression, la section en Té sera calculée comme 

une section rectangulaire de largeur b = 170 cm et de hauteur h = 120 cm. 

µ =  ୑ ୫ୟ୶

  ୠ.ୢమ.σౘ 
 = ଵ଴ହ଺.ଵଵൈଵ଴షయ

 ଵ.଻଴ൈଵ.ଵହమൈଵସ,ଶ
 = 0, 033  < µ୅୆= 0,186 ⇒ ሺAୱ ` ൌ 0ሻ ⇒ pivout A 

α = 1, 25 (1-ඥ1 െ 2µ ) ⇒ α = 0,042 

β ൌ 1 െ 0,4α  ⇒ β ൌ 0,983 

Z =β. d ⇒ Z = 0, 983 ൈ 115 ൌ 113.07 cm 

Aୱ ൌ
୑ ୫ୟ୶

୞.σୱ
 =
ଵ଴ହ଺.ଵଵൈଵ଴షయ

ଵ.ଵଷ଴଻ൈଷସ଼
x 10ସ ⇒  Aୱ ൌ 26.83 cmଶ 

 Condition de non fragilité: 

A min = 0, 23.b.d.
୤୲మఴ
୤ୣ

 = 23.60 cmଶ  

On a adopts:   10T12+2x4T16 (Aୱ = 27.39 cmଶ). 

 Ferraillage de répartition 

Puisqu’il existe une poutre de rigidité dans ce sens qui reprend les différents Ni donc On met 

seulement des aciers de construction 

     Ar = 
ଶ଻.ଷଽ

ଷ
 = 9.13 cm2 

Choix d’armature : 10HA12   As= 11.31 cm2        St = 10 cm . 
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Sur travée : 

 Ferraillage  principal : 

Le moment est négatif, la table de compression est tendue, la section en té sera calculée  

comme une section rectangulaire de largeur 40 cm et de hauteur h=120 cm. 

M max = -737.71kn.m       σୠ = 14, 2 Mpa       c=5cm        c’= 5cm 

µ =  ୑ ୫ୟ୶

  ୠ.ୢమ.σౘ 
 = ଻ଷ଻.଻ଵൈଵ଴షయ

 ଴.ସൈଵ.ଵହమൈଵସ,ଶ
 = 0,098  < µ୅୆= 0,186 ⇒ ሺAୱ ` ൌ 0ሻ ⇒ pivot A 

α = 1, 25 (1-ඥ1 െ 2µ ) ⇒ α = 0,129 

β ൌ 1 െ 0,4α  ⇒ β ൌ 0,948 

Z =β. d ⇒ Z = 0, 948 ൈ 115 ൌ 109.02 cm 

Aୱ ൌ
୑ ୫ୟ୶

୞.σୱ
 =
଻ଷ଻.଻ଵൈଵ଴షయ

ଵ.଴ଽ଴ଶൈଷସ଼
x 10ସ ⇒  Aୱ ൌ 19.44 cmଶ 

 Condition de non fragilité: 

A min = 0, 23.b.d.
୤୲మఴ
୤ୣ

 = 5.56 cmଶ  

On a adopts:   8T16 + 4T14 (𝐀𝐬 = 22.24 𝐜𝐦𝟐). 

 Ferraillage de répartition 

Puisqu’il existe une poutre de rigidité dans ce sens qui reprend les différents Ni donc On met 

seulement des aciers de construction 

     Ar = 
ଶଶ.ଶସ  

ଷ
 = 7.41 cm2 

Choix d’armature : 10HA12   As= 11.31 cm2        St= 10cm . 

Remarque : 

Vue la hauteur importante de la poutre (h = 1.20m), on doit ajouter des armatures de 

Peau disposées suivant la hauteur, on adopte : 2x2T12 

Tableau VI.8 : résultat de Calcul de Ferraillage. 

 M 
ሺ𝑲𝑵.𝒎ሻ 

H 
(m) 

B 
(m) 

b0 
(m) 

h0  
(m) 

𝑨𝑺 
(cm²) 

𝑨𝒎𝒊𝒏 
(cm²) 

Choix de ferraillage 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é 
(cm²) 

Travée -737.71 1.20 0.40 / / 19.44 5.56 4T16fil+(4T16+4T14) chap 22.24 

Appui 1056.11 1.20 1.70 0.40 0.40 26.83 23.60 4T16fil+4T16+10T12 27.39 

 Vérification à L’ELS : 

En travée : 

α ൏ γିଵ

ଶ
൅ ௙௖ଶ଼

ଵ଴଴
    Avec :   γ ൌ ெ௨

୑ୱ
 

γ ൌ
737.71
584.31

ൌ 1.26 
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α ൏
1.26 െ 1

2
൅

25
100

ൌ 0.38 

∝ Travée=0.38             Alors : 0.45 ≤ 0.65 ............ cv 

  Donc, il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte du béton : σb≤ σbc. 
 Vérification de l’effort de tranchant « cisaillement » [BAEL91] : 

On doit vérifier que :  Ʈu൑ Ʈ𝒖 [1]   avec la fissuration peu préjudiciable 

 τ୳= min ( 
଴.ଶ଴௙௖ଶ଼

ఊ௕
  ; 5𝑀𝑃𝑎)…. (Fissuration peu préjudiciable) 

 τ୳= min ( 
଴.ଵହ௙௖ଶ଼

ఊ௕
  ; 4𝑀𝑃𝑎)…. (Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable) 

 τ୳= min (3.33 ; 5MPa ) = 3.33 MPa  

𝜏u = 
௏ೠ
௕ௗ

 =
ଵଵ଺଻.ସହ ൈଵ଴య

ସ଴଴ൈଵଵହ଴
= 2.54MPa  

2.54 ൑ 3.33 Mpa 

t ≤ min(h/30 ; bo/10 ;�l )=min (33.33 ; 40 ;16)   On adopte  t=8 mm( 8 ) 

(At.fe/bo.St)≥ max(
 τ౫
ଶ

; 0.4 MPaሻ   avec At=48=2.01cm² 

(201x400/400x150) ≥ 1.25MPa         1.34 MPa ≥ 1.25MPa. 

 

VI.5 Schéma de ferraillage 

 

Figure VI.9: Schéma de ferraillage de semelle filante. 
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 Vérification au renversement : 

Selon le RPA99 (article 10.1.5) on doit vérifier que :  𝑒 ൌ ெ

ே
൏ ஻

ସ
 

M xx = 24250.54kn.m; M yy = 23300.74kn.m; Nu=19123.29kn; Lx=26.40m; Lx=10.00m 

Sens xx=
ெ௬

ே௨
=
ଶଷଷ଴଴.଻ସ

ଵଽଵଶଷ.ଶଽ
ൌ 1.22 ൏ ଶ଺.ସ଴

ସ
ൌ 6.60……………..cv 

Sens yy= ெ௫
ே௨

=
ଶସଶହ଴.ହସ

ଵଽଵଶଷ.ଶଽ
ൌ 1.27 ൏ ଵ଴.଴଴

ସ
ൌ 2.5……………..cv 

  Donc il ne y a pas de risque de renversement. : 

VI.6 L’étude des longrines 

      Les longrines ont pour rôle : 

Chainer les semelles entre elles. 
Rigidifier l’infrastructure. 
Empêcher le déplacement des semelles l’une par rapport à l’autre. 
 

   VI.6.1 Pré dimensionnement :  

D’après le règlement RPA 2003 (art 10.1.1) [4] 

Les longrines auront des dimensions minimales : 

(25×30) cm²… Sites de catégorie S2, S3 

 (30×30) cm²… Site de catégorie S4 
 
Notre site c’est ferme S3, Pour des raisons constructives nous adapterons                      
Une section de dimensions suivantes : (30×35) cm². 

VI.6.2 Ferraillage de la longrine : 

Les longrines doivent calculées pour résister à la traction sous l’action d’une forces est 

égale à : 

𝐹 ൌ
𝑁௎ሺ𝑚𝑎𝑥ሻ

𝛼
൐ 20𝐾𝑁 

α: Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée. 

D’après l’article (RPA Article 10.1.1) ሾ4ሿ :  

α = 12 (site S3, zone IIa), 

Nu (max) : L’effort normal ultime du poteau le plus sollicité. 
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Nu (max) : 1337.61 KN  

F =
ଵଷଷ଻.଺ଵ

ଵଶ
  = 111.47 KN > 20 KN  

𝐴௦ ൌ
𝐹
𝜎௦
ൌ

111.47 X10ଷ

348
ൌ 320.31𝑚𝑚ଶ  ൌ 3.20 𝐶𝑚² 

 A L’ELS 

Si la fissuration est considérée comme préjudiciable 

𝜎௦௧≤ 𝜎௦௧തതതത ൌ 𝑚𝑖𝑛ሺଶ
ଷ
𝑓௘, 110ඥƞ𝑓௧௝ሻ=266.67 MPa 

𝑁௦௘௥= 972.45 KN 

𝜎௦௘௥ ൌ

𝑁௦௘௥
𝛼
𝐴௦

൑ 𝜎௔ 

𝐴௦௘௥ ൌ

𝑁௦௘௥
𝛼
𝜎௦

ൌ

972.45 ൈ 10ଷ
12

266.67
ൌ 3.04 𝑐𝑚ଶ 

Recommandation de RPA 99 v2003Article 10.1.1) ሾ4ሿ :  

La section d’armature minimales donnée par RPA : 

Amin=0.6%×b×h 

Amin=0.006×30×35=6.30cm² 

𝐴௦ ൌ maxሺ𝐴௦௘௥,𝐴௠௜௡ሻ ൌ 6.30cm² 

On adopte : 6T12 (A s=6.79cm²)  

 Condition de non fragilité : (BAEL91) 

Amin 0.23 ൈbൈdൈ௙௧ଶ଼

௙௘
    [1] /    ft28=0.6+0.06fc28=2.1 MPa 

Amin 0.23 ൈ300ൈ315ൈଶ.ଵ

ସ଴଴
ൌ114.10mm2  

 Amin 1.14cm² 
Amin ൏ Aadopté       →     1.14 ൏ 6.79……..……………………….…… CV  

 L’espacement :	

         St  min l20 cm)	

St  min𝑥 𝑐𝑚ሻSt  min 𝑐𝑚ሻ 

On prend : St=15 cm 
 Armatures transversales : 

Calcul de la section minimale : CBA93l’art (A.5.1.2.2) [3] 
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𝐴𝑡. 𝑓𝑒
𝑏. 𝑆𝑡

൑ 0.4 𝑀𝑝𝑎 

At ≤ 0.4×b×St/fe⇒ At ≤ 0.45 cm² 

On adopte : 4T8 (A=2.01cm²) 

VI.7 Schéma de ferraillage : 

 

Figure VI.10: Schéma de ferraillage de La longrine. 

VI.8 Conclusion  

L’étude de l’infrastructure constitue une étape très importante dans le calcul 

d’ouvrage. Le choix de la fondation dépend de plusieurs paramètres liés aux 

caractéristiques du sol, ainsi que les caractéristiques géométriques de la 

structure. Pour notre structure le type de fondation choisie est les semelles 

filante. 



 

Conclusion 

Génerale



Conclusion Générale  

 
     Le projet de fin d’étude est une occasion à l’étudiant d’appliquer les connaissances 

acquises durant sa formation.  

        Ce projet de fin d’études nous permis de mettre en exergue les connaissances 

théoriques acquises pendant la durée des études pour analyser et étudier un projet de 

bâtiment réel.  

       J’ai compris combien qu’il est important de bien analyser une structure avant de la 

calculer. 

       L’analyse de la structure d’un ouvrage est une étape très importante qui permettre 

de faire une bonne conception parasismique au moindre coût.  

       L’objectif primordial étant bien sûr, la protection des vies humaines lors d’un 

séisme majeur.  

      Finalement cette étude, nous permis de concrétiser l’apprentissage théorique du 

cycle de formation de l’ingénieur et surtout d’apprendre les différentes techniques de 

calcul, les concepts et les règlements régissant le domaine étudié.  

      Notons qu’enfin ce projet qui constitue pour moi une première expérience et m’a a 

était très bénéfique puisque l’utilisation de l’outil informatique ma permis 

d’économiser beaucoup de temps, mais la maîtrise du logiciel reste une étape très 

importante qui demande les connaissances de certaines notions de base des sciences 

de l’ingénieur.
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