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Résumé 

 

 

 ملخص
 

 Iبولایة تیارت.ھذه المنطقة مصنفة كمنطقة ضعیفة زلزالیا صنف  واقعة طوابق 70ھذا المشروع یقدم دراسة مفصلة لإنجاز بنایة تتكون من طابق ارضي زائد 

 .RPA99 V.2003حسب قواعد 

قیاس تم والأعمدة والجدران من الخرسانة المسلحة لضمان استقرار البنایة ومقاومتها لكل الحمولات العمودیة والأفقیة،  تھذا المشروع منجز بواسطة العارضا

تم حیث  ة،المسلح خرسانةال الجزائري ومقیاسوتسلیح مختلف العناصر الأساسیة المصممة طبقا للمعاییر والقوانین المعمول بها حسب مقاییس ھندسة الزلازل 

وبرنامج التحلیل الإنشائي بطریقة  RPA ver. 2003و  BAEL91 modifié 99التحقق من الخرسانة المسلحة في ھذه الدراسةل قواعد للحساب واستعما

 .SAP2000العناصر المحدودة 

 

  الكلمات المفتاحية: 

 خرسانة مسلحة، تذعيم إنشائي مختلط، دراسة ديناميكية. 
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Résumé 

 

Résumé 
 

Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment constitué d'un Rez-de-chaussée plus (07) étages, 

implanté à TIARET. Cette région est classée comme une zone de faible sismicité (Zone I) selon le RPA99 

version 2003. 

Cet ouvrage est une structure auto stable contreventé par des voiles en béton armé, le 

prédimensionnement des éléments porteurs a été fait conformément aux règlements de calcul et vérifications du 

béton armé (RPA99Ver 2003 et B.A.E.L91 modifié99). L'analyse sismique de la structure a été réalisée par 

logiciel de calcul de structure par éléments finis SAP2000. 

 

Mots clés 

Béton armé, contreventement mixte, étude dynamique. 
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Résumé 

 

Abstract 
 

This project presents a detailed study of a multipurpose building, consists of a ground floor addition (07) 

floors, located in TIARET. This region is classified as a low seismic zone (zone I) according to the RPA99 

version2003. 

This construction is a mixed building (frame- shear wall) and a freestanding structure braced by 

reinforced concrete sails. The resizing of the different elements was elaborated according to the BAEL 

(Reinforced Concrete in Limit States) and RPA99 (Algerian Seismic Dispositions) version 2003. The seismic 

analyses were conducted by Finite Elements program SAP2000. 

 

keywords 

Reinforced concrete, mixed bracing, dynamic study 
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NOTATIONS ET SYMBOLES 

Symboles Signification 

E.L.S Etat Limite De Service, 

E.L.U Etat Limite Ultime, 

Cte Valeur Constance, 

As Section D’aciers, 

As’ Section D’aciers Comprimés, 

AA minmax
,  Section D’acier Maximale Et Minimale, 

A.N Axe Neutre, 

AS
 Armatures Supérieures, 

At
 Section D’un Cours D’armatures Transversales, 

Br
 Section Réduite, 

BO
 Section Homogène Totale, 

ES
 Module D’élasticité, 

F bc
 Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton, 

G Action Permanente, 

I 0
 Moment D’inertie De La Section Totale Homogène, 

M a
 Moment Sur Appui, 

M Ser
 Moment Fléchissant A L’E.L.S, 

M U
 Moment Fléchissant A L’E.L.U, 

M àx
 Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé, 

M oy
 

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé Pour Une Bande De Largeur Unité 

Parallèle A l y
 

N Ser
 Effort Normal De Service, 

N u  
Effort Normal Ultime, 

PSer  
Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S, 

Pu  
Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U, 

V u  
Effort Tranchant à l’E.L.U, 

a-b
 

Dimensions En Plans D’un Poteau, a est le Plus Petite Dimension 

B
 

Largeur D’une Table De Compression, 

b0  
Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une Section En T, 

b1  
Largeur d’une aile de tension en T, 

d
 

Hauteur utile d’une section, 

e0  
Excentricité par rapport au centre de gravité du béton, 

f
cj  

Résistance caractéristique du béton à la compr à- j- jours, 

f
C28  

Résistance caractéristique du béton à la compression à 28 j, 
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f
e  

Limite d’élasticité de l’acier, 

f
tj  

Résistance conventionnelle à la traction du béton àge de jours, 

f
t28  

Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j, 

h
 

Hauteur totale d’une section, 

0h
 

Hauteur d’une table de compression, 

i
 

Rayon de giration, 

al
 

Portée d’ancrage, 

fl
 

Hauteur de flambement, 

il  
Portée de travée, 

rl  
Longueur de recouvrement, 

sl
 

Longueur de scellement, 

ol
 

Longueur fictive, 

n =15 Coefficient d’équivalence, 

tS
 

Espacement des armatures transversales, 

 bc  
Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé

,
 

 S  
Allongement relatif des aciers tendus, 

 SC  
Raccourcissement relatif des aciers comprimé, 

 Sl  
Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la résistance de calcul ( yf

Se
/ ), 

π
 

Coefficient de fissuration, 


 

Élancement géométrique, 


 

Coefficient de frottement acier /béton, 


 

Coefficient de poisson ; effort normal réduit, 

 bc  
Contrainte de compression du béton, 

 bc  
Contrainte limite du béton comprimé à L’E.L.S 

 S  
Contrainte de traction de l’acier, 

 SU  
Contrainte d’adhérence limite, 

 U  
Contrainte tangentielle conventionnelle, 


 

Diamètre d’une barre, 


l  Diamètre d’une barre longitudinale, 


t  Diamètre d’une barre transversale, 

 ,
 

Coefficient pour calculer l’ancrage des courbes, 

S
  

Coefficient de scellement, 
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I.1. Introduction 

La sta ilité de l’ouvrage est en fon tion de la résistan e des différents éléments 

stru turaux (Poteaux, poutres, voiles…  aux différentes solli itations ( ompression, 

flexion…  dont la résistan e de  es éléments est en fon tion du type des matériaux 

utilisés et de leurs dimensions et caractéristiques.  

Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des 

règlements et des méthodes  onnues (BAEL91, RPA99 modifié en 2  3  qui s’appuie sur 

la connaissance des matériaux (béton et acier), le dimensionnement et ferraillage des 

éléments résistants de la structure.  

I.2. Présentation de l’ouvrage 

Le projet  onsiste { étudier et  al uler les éléments résistants d’un  âtiment (R+7  

à usage d’habitations et commercial. 

–Un rez-de-chaussée (RDC) à usage commercial. 

–Du 1ére au 7ème étages { usage d’ha itation ave  3 logements par palier 2F4 et un F3.  

–La configuration du bâtiment représente une régularité en plan et en élévation.  

Le bâtiment sera implanté à TIARET classé selon le règlement parasismique Algérien  

(RPA 99/version2003) comme une zone de faible sismicité (Zone I).  

Le  âtiment est  onsidéré  omme un ouvrage  ourant ou d’importan e moyenne 

groupe d'usage 2 puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m.  

I.3. Objectif 

La stabilité de l’ouvrage est en fon tion de la résistan e des différents 

élémentsstructuraux (poteaux, poutres, voiles) aux différentes sollicitations 

( ompression, flexion … dont la résistan e de  es éléments est en fon tion du type des 

matériaux utilisés et de leursdimensions et caractéristiques, donc pour le calcul des 

éléments constituants un ouvrage, onse base sur des règlements et des méthodes 

connues (BAEL91)[1], RPA99 modifié en 2003[2] qui s’appuie sur la  onnaissan e des 

matériaux (béton et acier) , le dimensionnement et leferraillage des éléments résistants 

de la stru ture. L’o je tif du présent  hapitre est de fournir la liste des données du 

bâtiment analysé en ce qui concerne le type de structure, les éléments, la géométrie et 

les propriétés des matériaux.  

I.4. Définition de la problématique 

Le problème posé est comment assurer la résistance de présente structure aux 

différentseffets tout en prenant le coté économique en considération ? 

I.4.1. Caractéristiques de sol 

Selon les Règlements RPA 99 Ver. 2003, le bâtiment estimplanté dans une zone 

classée de faible sismicité (zone I), de caractéristiques suivantes: 



I-Introduction Générale et hypothèse de calcul 

 

3 

 

 

- Le site est considéré comme meuble(   .  

- La contrainte admissible du sol  sol = 1,5 bars.  

I.4.2. Caractéristiques géométriques 

L'architecture de l'ouvrage à étudier est  onstituée d’un seul  lo  de forme 

rectangulaire régulière en plan, les caractéristiques géométriques de l'ouvrage sont 

récapitulées dans letableau 1.1 : 

Tableau ‎I-1. Caractéristiques géométriques 

Dimensions en plan(m) 
Longueur totale de bâtiment 24.40 

Largeur totale du bâtiment 13.30 

Dimensions en élévation(m) 

Hauteur totale du bâtiment + acrotère 25.80 

Hauteur du RDC 4.08 

Hauteur des étages courants 3.06 

Acrotère 0.60 

 

  

Figure ‎I-1. Caractéristiques géométriques de bâtiment 
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I.5. Conception de la structure 

I.5.1. Ossature de l’ouvrage 

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en 

justifiant l’intera tion portiques-voiles, pour assurer la stabilité de l'ensemble sous 

l'effet desactions verticales et des actions horizontales.  

I.5.2. Plancher 

C’est une aire généralement plane destinée à séparer les niveaux, on distingue :  

1) Planchers à corps creux : 

Ce type de plancher (figure I.2) est constitué par des poutrelles préfabriquées en 

béton armé ou bétonné sur place espacées de 60cm de corps creux (hourdis), et d'une 

table de compression en béton armé.  

Ce type de planchers est généralement utilisé pour plusieurs raisons 

- Facilité la réalisation ;  

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

- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force 

sismique.  

 - Une économie du coût de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux). 

 

Figure ‎I-2. Plancher à corps creux 

2- Plancher à dalle pleine : 

Une dalle pleine (figure 1.3) est une plaque porteuse en béton armé coulé sur place, 

d’épaisseur de 10 à 20 cm ou plus qui repose sur des appuis(murs ou poutres). Son 

épaisseur est en général égale au 25ème de la portée. 
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Figure ‎I-3. Plancher à dalle pleine 

1.5.3 Escalier 

Sont des éléments non stru turaux, permettant le passage d’un niveau { un autre 

avec deux volées et paliers inter étage réalisé en béton armé coulé sur place. 

 

Figure ‎I-4. Vue‎en‎plan‎d’une‎cage‎d’escalier 
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Figure ‎I-5. Les‎éléments‎constitutifs‎d’un‎escalier. 

I.5.4. Maçonnerie 

La maçonnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage 

nous avons deux types de murs (mur extérieur double paroi et mur intérieur simple 

paroi).  

I.5.4.1 Murs extérieurs 

Le remplissage des façades est en maçonnerie ils sont composésd’un dou le 

cloisonné  riques  reuses { 8 trous de 1   m d’épaisseur figure (1.6  ave  une lame d’air 

de 5cm d’épaisseur 

 

Figure ‎I-6. Brique creuse à 8 trous. 

I.5.4.2 Murs intérieurs 

Un mur est une structure solide, souvent fait en briques (figure 1.7), qui sépare ou 

délimite deux espaces. En plus de leurs rôles de portance où de contreventement,  
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Les murs assurent le confort et la sécurité des habitants. Leur utilité est en règle 

générale de séparer et supporter les étages et la toiture 

 

Figure ‎I-7. Mur intérieur de séparation en brique creuse. 

I.5.5 Revêtement 

Le revêtement du bâtiment (figure 1.8) est constitué par :  

Enduit en ciment pour les faces extérieures des murs de façade.  

Enduit de plâtre pour les murs et les plafonds. 

Carrelage pour les planchers et les escaliers  

 

Figure ‎I-8. Le revêtement du bâtiment. 
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I.5.6. Acrotères 

La terrasse étant ina  essi le, le dernier niveau est entouré d’un a rotère (figure 

I.9  en éton armé d’une hauteur variant entre 6  m et 1   m et de 1  m d’épaisseur. 

 

Figure ‎I-9. Acrotère 

I.5.7 Gaine d’ascenseurs 

Due à hauteur importante de  e  âtiment, la  on eption d’un as enseur (Figure 

1.10) est indispensable pour faciliter le déplacement entre les différents étages.  

(Figure1.10) est indispensable pour faciliter le déplacement entre les différents 

étages. 

 

Figure ‎I-10. Ascenseur 
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I.5.8 Fondations 

Le rapport de sol relatif au terrain, indique que les sols en place sont de composition 

alluvionnaire, présentés par des marnes sableuses, des sables, des grés et des calcaires 

rencontrés dans un contexte très hétérogène.  

Le taux de travail du sol retenu pour le calcul des fondations est de 1.5 bars.  

La profondeur d'ancrage est de 2m dans le sol naturel, en tenant compte en plus 

dedouble sous-sol projeté.  

I.6. Caractéristiques mécaniques des matériaux 

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes 

auxrègles techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, 

lerèglement du béton armé aux états limites à savoir le BAEL 91, ainsi que le 

règlementparasismique Algérien RPA 99/2  3 Le  éton et l’a ier seront choisis 

conformément auxrègles de conception et calcul des structures en béton armé en 

vigueur en ALGERIE  

I.6.1 Le Béton 

Le rôle fondamental du béton dans une structure est de reprendre les efforts 

decompression. 

I.6.1.1 Les matériaux composant le béton 

On appelle béton un matériau constitué par un mélange de ciment, granulat (sable 

etgravillons  et de l’eau.  

- Le Ciment joue le rôle d’un liant. Sa qualité et ses parti ularités dépendent 

desproportions de  al aire et d’argile, ou de  auxite et de la température de cuisson 

dumélange.  

- Le Sablea pour but d'occuper les vides entre les gravillons pour rendre le béton 

pluscompact, et donc plus résistant à l'écrasement et à la compression et d'améliorer 

l'aspectdes parois du béton après décoffrage de l'ouvrage béton. Les grains de sables, 

lorsqu'ilssont de forme arrondie est généralement inférieure à 5mm ils glissent 

facilement les uns sur les autres pour s'insérer entre les gravillons.  

- Les gravillons sont constitués par des grains rocheux dont la grosseur estgénéralement 

comprise entre 5 et 25 à 30mm. Elles doivent être dures, propres et nongélives. Elles 

peuvent être extraites du lit de rivière (matériaux roulés) ou obtenues par concassage et 

le broyage des roches dures.  

- L’eau de gâ hage est un élément essentiel pour la fabrication du béton. Elle est ajoutée 

lors du mélange afin d’hydrater le  iment et permet de lier les  onstituants du éton 

entre eux. L’eau rend également le mélange  ien plus maniable, ce qui 

fa ilitel’appli ation du  éton 
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I.6.1.2. Dosage et composition du béton 

Pour o tenir au moment de la mise en œuvre une  onsistan e  onvena le et 

aprèsdurcissement des qualités par les quelles l'étude est orientée, la composition 

moyenne pour1m3 de béton est résumée dans le tableau 1.2.  

Tableau ‎I-2. Dosage et composition du béton 

Composants Volume (L) Poids (kg) 

Gravier 5/25 800L 1200 

Sable 0/5 400L 600 

Ciment 8sacs 400 

Eau 180L 180L 

 Poids volumique des matériaux  

Tableau ‎I-3. Poids volumique des matériaux 

Les matériaux Poids volumique 
 
 (   /    

Béton armé 25 

Béton non armé 22 

Acier 78,5 

 

I.6.1.3. Résistances mécaniques du béton 

I.6.1.3.1 Résistance à la compression CBA.93 [ART 2.1.1.1] 

La résistan e  ara téristique { la  ompression du  éton f j { j jours d’âge est 

déterminée { partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16  m de diamètre et de 

32cmde hauteur.  

Pour un dosage courant de 350 Kg/m3 de ciment CPA325, la caractéristique en 

compression à28 jours est estimée à 25 MPa (fc28 = 25 MPa).  

– Pour des résistances fc28 ≤40MPa a:{
    

 

 .    .   
           28 

    1.1  28        28 
  

– Pour des résistances fc28 > 40MPa a {
    

 

 .    .   
        28 

      28        28 
 

I.6.1.3.2 Résistance à la traction 

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée ftj, est 

conventionnellement définie par les relations :  

Ftj    ,6 +   , 6 f j si f 28  6  Mpa. 

Ftj    ,275(f j  2/3 si f 28  6  Mpa. 



I-Introduction Générale et hypothèse de calcul 

 

11 

 

 

Figure ‎I-11. Résistance du béton à la traction en fonction de celle à la compression 

I.6.1.4 Déformation et contraintes de calcul 

I.6.1.4.1 Etat limite de résistance 

Dans les calculs relatifs à l'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton 

un diagramme conventionnel dit :  

« Parabole rectangle » et dans certains cas par mesure de simplification un 

diagramme rectangulaire.  

 1- Diagramme parabole-rectangle  

C’est un diagramme de déformation des  ontraintes du  éton qui peut être utilisé 

dans tous les cas. 

 

Légende :  

    : Déformation du béton en compression  

     Contrainte de  al ul pour 2 ‰       3,5 ‰  

   : Résistance caractéristique à la compression du béton à " j " jours  

  : Coefficient de sécurité  

  = 1,5 cas générale  

   = 1,15 cas de combinaisons accidentelles.  

Figure ‎I-12. Diagramme parabole-rectangle des contraintes de déformation du béton 

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la 

duréed'applicationdescharges et des conditions de bétonnage vis-à-vis a des 

résistancescaractéristiques obtenues par les essais sur les éprouvettes.  
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 2- Diagramme rectangulaire  

Il est Utilisé dans le cas où la section considère est partiellement comprimée en 

flexion simple.  

 

Figure ‎I-13. Diagrammes de déformations des contraintes de béton 

I.6.1.4.2 Contrainte admissible de cisaillement 

Contrainte admissible de cisaillement : 

    Min(0.2f cj/
 

,5MPa) Fissuration peu préjudiciable.  

   Min(0.15f cj /
 

,4MPa) Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable.  

La contrainte ultime de cisaillement dans une pièce en béton définie par rapport à 

l'efforttranchant ultime Tu. 

   =Tu/b0.d  

Avec :  

b0 : largeur de la pièce. 

d : hauteur utile.  

I.6.1.4.3 Module de déformation longitudinale du béton 

- Module de déformation instantanée  

Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure à 24h  

   = 11000(   ) 1/3; pour fc28= 25MPa; Ei28= 32164,2 MPa.  

- Module de déformation différée :  

   =3700(   )1/3 ; pour fc28= 25 MPa; Ei28= 10818,9 MPa 

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée 

I.6.1.4.4 Coefficient de Poisson 

Lorsqu'on soumet une éprouvette de longueur L, a un effort de compression elle se 

produit un raccourcissement  L, d’où un raccourcissement relatif ( L/L) par contre 
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une dimension transversale d de la section devient (W+W . D’où un allongementrelatif 

(W/W).  

On appel : Coefficient de poisson   le rapport  

  
Allongement relatif du  ote de la se tion 

Ra  our issement relatif longitudinalement 
 

 

Figure ‎I-14. Diagramme de mesure de coefficient de Poisson. 

Le coefficient de Poisson sera pris égal à :  

•  = 0 pour un  al ul des solli itations { l’Etat Limite Ultime (ELU).  

•  = 0,2 pour un  al ul de déformations { l’Etat Limite Servi e (ELS .  

I.6.2 Les Aciers 

L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage les aciers pour le béton 

armé sont ceux de :  

-Nuance pour 0,15 à 0,25% de carbone.  

-Nuance mi-dure et dure pour 0.25 à 0.40% de carbone.  

Dans la pratique on utilise les nuances d'aciers suivants :  

- Acier naturel (     215,      235)  

- Acier à haute adhérence (     400,     500)  

- Fils tréfiles lissesavec Ø >6 mm (T.S.L   E500)  

- Fils tréfiles lissesavec Ø ≤6 mm (T.S.L   E520)  

- le module d'élasticité longitudinal de l'acier est pris égal à: Es=200 000 MPa  
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I.6.2.1 Diagramme de déformation des contraintes de calcul   = f (ε ‰) 

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité s 

qui a les valeurs suivantes : 

s =1,15 cas général;  

s=1,00 cas des combinaisons accidentelles.  

Pour notre étude, on utilise des aciers Fe E400  

 

Figure ‎I-15. Diagramme de déformations des contraintes. 

I.6.2.2 Contraintes limites de traction des aciers 
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I.6.2.3 Etats limites 

Selon les règles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcul :  

-Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R  

-Etats limites de service E.L.S  

I.6.2.3.1 E.L.U. 

Il consiste à l'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les 

sollicitationsrésistantescalculées en supposant que les matériaux atteignant les limites 

de rupture minorée, cequi correspond aussi aux règlements parasismiques algériens 

R.P.A 99 (version 2003).  

On doit par ailleurs vérifie que l'E.L.U. n'est pas atteint en notant que les actions 

sismiques étantdes actions accidentelles.  

I.6.2.3.1.1 Hypothèses de calcul 

- Les sections planes avant déformation restent planes après déformation.  

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.  

- La résistance du béton à la traction est négligée.  

- Le raccourcissement du béton est limite à:  

     3,5‰ en flexion  omposé. 

     2‰ encompressionsimple.  

-L'allongement de l'acier est limité à :  

    1 ‰  

I.6.2.3.1.2 Règles des trois pivots  

En fonction des sollicitations normales, la rupture d'une section en béton armé peut 

intervenir:  

• Par é rasement du  éton  omprimé.  

• Par épuisement de la résistance de l'armature tendue.  

- les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont 

déterminées à partir desdéformationslimites du béton et de l'acier. 

- la déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C 

appelés pivots.  

Tableau ‎I-4. Les domaines de la Règle des trois pivots. 

Pivot Domaine Déformations limites du pivot considéré 

A 1 Allongement unitaire de l'acier 100/00 

B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,50/00 

C 3 Raccourcissement unitaire du béton 20/00 
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Figure ‎I-16. Diagramme des déformations limites de la section (règle des trois pivots 

- Dans le domaine 01 le diagramme passe par le point A, qui correspond à un 

allongement de 1 ‰de l’armature la plus tendue, supposée  on entrée en son  entre de 

gravité.  

- Dans le domaine 02 le diagramme passe par le point B, qui correspond à 

unraccourcissementde 3,5‰ de la fi re la plus  omprimée.  

- Dans le domaine03 le diagramme passe par le point C, qui correspond à un 

raccourcissementde2‰ du  éton, { une distan e de la fi re la plus  omprimée égale { 

3/7 de la hauteur total dela section.  

I.6.2.3.2.E.L.S 

Il consiste à l'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les 

dépassant des contraintes limites.  

I.6.2.3.2.1 Hypothèses de calcul 

- Les sections droites avant déformation restent planes après déformation  

- Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton  

Déformations limites du pivot considéré  

- Le béton tendu est néglige  

- Les contraintes sont proportionnalités aux déformations.  

        ;         

-Pour convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de 

l'acier à celui du béton.  

n = Es/Eb=15 « coefficient d'équivalence ».  

I.6.2.4 Sollicitation du calcul vis-à-vis des états limites 

 Etat limite ultime  

Les sollicitations de calcul sont déterminées à partir de la combinaison d'action 

suivante :  

QU = 1,35G+1,5Q  

 Etat limite de service  
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Combinaison d'action :  

  =G+Q  

Les règles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes :  

{
G + Q  E 
G + Q  E 
 ,8G  E 

Avec :{
G    harge permanente    

Q    harge d exploitation 
E  effort de séisme 

 

 

I.7. Conclusion 

Dans ce chapitre, nous avons présentés notre projet (Présentations des hypothèses 

etdonnées technique qui encadrent cette étude), les déférents règles de calcules ainsi 

que lesdifférents matériaux choisis pour cette étude. Les données géotechniques liées au 

terrain son intégrées au dernier chapitre. 
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II.1. Introduction  

Pour assurer la  onne tenue de la sta ilité de l’ouvrage il faut que tous les éléments 

de la structure (poteaux, poutres) soient prédéfinis pour résister aux différentes 

sollicitations : 

Sollicitions verticales concernant les charges permanentes et les Surcharges 

d’exploitations.   

Sollicitations horizontales concernant le cas de séisme ou des vents.  

Le Prédimensionnement de tous les éléments de l’ossature et  onforme aux règles 

(CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003). 

II.2. Prédimensionnement des planchers 

 Les planchers sont des aires horizontales qui servent à limiter les étages, ils ont 

une épaisseur « e » faible par rapport à leur dimension en plan, leur fonction principale 

est de résister et supporter les charges et surcharges afin de les transmettre aux 

éléments porteurs. Dans notre structure, on utilise un seul type de plancher « Plancher à 

corps creux » représenter dans la figure 2.1 sous dessous. 

 

Figure ‎II-1. Coupe d'un plancher à corps creux. 

II.2.1 Détermination de l’épaisseur des planchers 

 Epaisseur du plancher à corps creux  

Selon le BAEL91 l’épaisseur du plan her est déterminée { partir de la  ondition de 

flèche : 

  

 
   

 

  , 
      

 

  , 
 

L :       é                 ’      (                  . 

   : Hauteur totale du plancher. 

  

 
   

1

22,5
      

 

22,5
  

315

22,5
 14   

On adopte un plancher d’une épaisseur de : 

   2      {
16    é                       

4    é                                   
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II.2.2 Descente de charges des plancher 

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges 

revenant à chaque élément porteur au niveau de chaque plancher.  

II.2.2.1 Plancher terrasse inaccessible 

 

Tableau ‎II-1. Charges Permanente‎G‎et‎d’exploitation‎Q‎de‎plancher‎terrasse‎inaccessible 

N° Désignation Epaisseur (cm)  (KN/m
2
) 

Poids unitaire 

(KN/m²) 

01 Protection en gravillons roulé 5 0,2 1 

02 Étanchéité multicouche 5  0,12 

03 Isolation thermique 4 0,04 0,16 

04 Forme de pente 10 0,22 2,2 

05 Plancher à corps creux 16+4 / 2,80 

06 Enduit en plâtre 2 0,1 0,2 

G 6,48 

Q 1 

 

Figure ‎II-2. Plancher terrasse (inaccessible). 

II.2.2.2 Plancher étage courant  

 

Tableau ‎II-2. Charge permanente G et charge‎d’exploitation‎Q‎de‎Plancher‎étage‎courant  

N° Désignation Epaisseur (cm)  (KN/m
2
) 

Poids unitaire 

(KN/m²) 

01 Revêtement en carrelage 2 0,2 0 ,40 

02 Chape de mortier 2 0,2 0,40 

03 Lit de sable 3 0,03 0,54 

04 Cloison en brique Creus 01 / 0,9 

05 Plancher à corps creux 16+4 / 2,80 

06 Enduit en plâtre 2 0,1 0,2 

G 5,24 

Q 1,5 

4 

1 

2 

3 

5 

6 

7 
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Figure ‎II-3. Plancher étage courant (corps creux). 

II.2.2.3Murs extérieurs  

 

Tableau ‎II-3. Charge permanente G de Murs extérieurs. 

N° Désignation Epaisseur (cm)  (KN/m
2
) 

Poids unitaire 

(KN/m²) 

01 Enduit extérieur en ciment 1,5 0,18 0,27 

02 Brique creuses extérieur 15 / 1,35 

03 Brique creuses intérieur 10 / 0,90 

04 Enduit intérieure en plâtre 1,5 0,1 0,15 

G 2,67 

II.3.3 Murs intérieurs  

 

Tableau ‎II-4. Charge permanente G de Murs intérieurs.   

01 Enduit intérieur en ciment 1,5 0,18 0,27 

02 Brique creuses 10 / 0,90 

03 Enduit intérieure en plâtre 1,5 0,1 0,15 

G 1,32 

II.2.2.4 Surcharges d’exploitation 

 

Tableau ‎II-5. Surcharges‎d’exploitation‎Q 

Type d’élément  Q (kN/m
2
) 

Plancher RDC (usage bureaux) 2 

Les balcons 3,5 

  

L’évaluation des différentes se tions des éléments de notre stru ture : poutres, 

poteaux, voiles et planchers, passe impérativement par un dimensionnement 

préliminaire, appelé pré dimensionnement.  

 Ces dimensions doivent être satisfaites aux conditions de premier genre (BAEL) 

et règles de deuxième genre (RPA 99 version 2003) 

 

 

N° Désignation Epaisseur (cm)  (KN/m
2
) 

Poids unitaire 

(KN/m²) 
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ht : hauteur totale de la poutre 

b : largeur de la poutre  

L : portée libre entre nus d'appuis 

d : hauteur utile est de 0.9ht 

II.3  Prédimensionnement des poutres 

 Selon le B.A.E.L. 91, le critère de rigidité est comme suit : 

15 10

0.3 0.4

3

t

t

L L
h

d b d

h

b


 


 


 
  

I.3.1Poutres principales 

    =360cm 

   

  
≤   ≤

   

  
   24≤   ≤36cm 

On prend   ht = 40 cm 

   .9      .9  4  36   

 .3(36 ≤  ≤  .4(4   1 .8 ≤  ≤ 16   

th 40 cm

b 30 cm   

1,33 3
b

th


 




  
  

On prend    b = 30 cm  

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on a: 

{

  3      2    . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition vérifiée
   4      3    . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition vérifiée.
  

 
 1,33 ≤  4. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . Condition vérifiée.

 

Donc on prend la section des poutres principales (30x40) cm
2 

II.3.2 Poutres secondaires  

     345    

345

15
≤   ≤

345

1 
    23  ≤   ≤ 34,5   

On prend   ht = 35cm 

   ,9      ,9  35  31.5   

Avec :   
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 ,3(31,5 ≤  ≤  ,4(31,5  9,45 ≤  ≤ 12,6   

{

   35  m
  3   m 
  

 
 1,16 3

 

On prend    b = 30 cm 

D'après le R.P.A 99 (version 2003) on a : 

30 20 .........................................Condition vérifiée

35 30 ......................................Condition vérifiée.

1.16 4.................................................Co

t

t

b cm cm

h cm cm

h

b

 

 

 

.

ndition vérifiée









 

 Donc on prend la section des poutres secondaires (30x35) cm
2
 

II.4Prédimensionnement des poteaux 

Les sections transversales des poteaux doivent satisfaire aux conditions du R.P.A 99 

Version 2003 : 

min[a;  ]  25              one I et II 

 min[a;  ]  
he

2 
        he  hauteur d étage 

1

4
≤

a

 
≤ 4 m 

On a 2 types de coffrage des poteaux rectangulaire : 

1. Type I : RDC1
er

au 2
iéme

étages. 

2. Type II : du 3
éme

 étages au 5
éme

 étages 

3. Type III :du 6
éme

 étages et7
éme

 étages 

  Calcul de l’effort normal (Nu) Sollicitant les poteaux :  

 

 

 

La surface afférente S est : 

S  (1,7 + 1.65  (1.57 + 1,57  

 1 .519 m . 

     1.65 

1 .70 

  0 .30 

1.57 0.30   1.57 

Figure ‎II-4. Le poteau le plus sollicité. 
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II.4.1 Les efforts de compression dus aux charges d’exploitation  

On utilise la méthode de dégression des sur harges d’exploitation en fon tion du 

nom re d’étages.  

Soit Q0 la  harge d’exploitation sur le toit ou la terrasse  ouvrant le  âtiment Q1, Q2, 

Q3…., Qn  les  harges d’exploitation respe tives des plan hers des étages 1,2,3…n 

numérotés à partir du sommet du bâtiment . 

On adoptera pour le  al ul des points d’appui les  harges d’exploitation suivantes   

Sous toit ou terrasse… … … … .Q  

Sous dernier étage (étage1 … . .. Q + Q  

Sous étage immédiatement inferieur 

(étage2                 Q +  .95 (Q + Q   

(étage3                 Q +  .9  (Q + Q + Q   

(étage4                 Q +  .85 (Q + Q + Q + Q   

. 

. 

(étage n   Q +
   

  
 (Q + Q + Q +  .Q   

Le  oeffi ient
3 + n

2n
étant vala le pour n  5 

Les résultats sont dans le tableau sous dessous :  

 

Tableau ‎II-6. Dégression‎en‎fonction‎du‎nombre‎d’étage 

Niveau La loi de dégression (KN/M²) la charge (KN/M²) 

Terrasse NQ0=1 1 

7 NQ1=Q0+Q1 2,5 

6 NQ2=Q0+0,95(Q1+Q2) 3,85 

5 NQ3=Q0+0,90(Q1+Q2+Q3) 5,05 

4 NQ4=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) 6,1 

3 NQ5=Q0+0,80(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) 7,00 

2 NQ6=Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) 7,75 

1 NQ7=Q0+0,71(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) 8,45 
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 Par l’application de la loi de dégression des surcharges on trouve que : Q  8,45
  

  
 

Nq  1.1  1 .519 8,45  97,77. 

II.4.1 Les efforts de compression dus aux charges permanentes 

 - Plancher terrasse :      .      .       ,     /   

 - Plancher RDC+7 étages          .      .        ,   
  

   

- poutre principale    = (3,60/2+3,40/2)×0,30×0,40×25 = 10,50kN 

- poutre secondaire    =(3,45/2+3,45/2)×0,30x0,35×25 = 9,05 kN 

-poteau      =0,5×0,5×4,08×25=25,05kN 

- poteauGpt 1 ère et 2ème étage = 0,50×0,50×3,06×25 =19,12kN 

- poteauGpt3éme et4éme et5 ème etage=0,45×0,45×3,06×25=15,49kN 

-poteauGpt6éme et7éme = 0,40×0,40×3,06×25 =12,24kN 

Rq: On majore les efforts à 10% 

NG = 1,10 (68,16+385,83+10,50×8+9,05×8+19,12×2+15,49×3+12,24×2+ 25,50 ) 

=819,59kN 

On majore les efforts à 10%, D’où  NU=1,35NG+1,5NQ= 1,35×819,59+1,5×97,77 

NU=1253,10  /   

II.4.2 Détermination de dimension de la section du poteau (axb) de type 01  

Le prédimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis à 

la compression selon  la formule suivante : 

    [
  .     

 ,9  

+
    

  

] 

Avec : 

(   (   . 

{
 
 

 
   

 ,85

1 +  ,2 (
 

  
)

     5 

   ,6 (
5 

 
)

 

  5    1  

 

 λ: (  
  

 
). 

 i: .  √
 

 
/. 
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 I : (  
   

  
). 

 B : (B=a x b). 

 γb : (γb=1,50)………..situation durable. 

 γs : (γs=1,15)…….….situation durable.  

 fe : (fe=400MPa). 

 fc28 : (fc28=25MPa). 

 Br : (Br = (a-0,02)(b-0,02)) [m2]. 

II.4.2.1.  Détermination de "a"  

– Vérification de flambement  

 On doit pré dimensionnerles poteaux de telle façon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-à-dire λ≤ 50 :  

  
  

 
 

 ,7L 

 
 

  √
 

 
 

  a.  

  
 .a 

12
 

  √
 .a 

12.a. 
 √

  

12
  ,289a 

On a: L0 =4,08 m;  

Lf = 0,7×4,08= 2,856m = 285,6cm 

  
  

 
 

285,6

 ,289a
≤ 5    

285,6

 ,289 5 
 19,76 m 

On prend: a = 50 cm 

i = 0,289×50 = 14,45cm 

= 0,7 L0/i 285,6 / 14,45 =19,76  50 ……….. Condition vérifiée. 

II.4.2.3 Détermination de "b"   

Selon les règles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime Nu doit être : 

  ≤    [
  .     

 ,9  
+   .

  
  

] 

 Br= (a-2) (b-2) cm2     
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 Br: section réduite Br = (50-2) × (b-2) = 48(b-2) cm²  

 As=section d'armature longitudinale 

 As=0, 7℅ Br…………….Zone I    (selon le RPA l'article 7.4.2.1 ) 

As  , 7℅ [48( -2)] = 0, 336(b-2) cm2 

α  étant un  oeffi ient fon tion de λ. 

 ≤ 5  
  

 
 

285,6

14,45
 19,76 5  

α    ,85/[1+ ,2(λ/35 2] 

α    ,85/ [1+ ,2(19,76/35 2] 

α    ,79 

fc28 25MPa ; Fe   4  MPa ;  b 1,5 ;   s=1,15 

2 2

48( 2)×25 0,336( 2) 400.
0,79

0,9.1,5 1,15

48( 2) 25 10 0,336( 2) 400 10
0,79

0,9 1,5 1,15

78,45( 2)    avec    1253,10  kN

     13,77 

u

u

u u

b b
N

b b
N

N b N

b cm

   
  

 

      
  

 

  



 

 Alorson prend   b = 50cm. 

II.4.2.4 Vérification des conditions du « RPA99 version 2003 »  

  D’après l’arti le 7.4.1 pour une zone sismique I, on doit avoir au minimum : 

{
 
 

 
 

   ( ;    5    25  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

   ( ;    
  

2 
 

4 8

2 
 2 ,4  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

1

4
 

 

 
 4   ,25  2.12  4. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

 

Donc On adopte pour des poteaux de type 01 une section carrée (a=b) =( 50x50 ) cm2 

 

II.4.3 Détermination de dimension de la section du poteau (axb) de type 02  

 Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont 

soumis à la compression selon la formule suivante : 

    [
  .     

 ,9  
+

    

  
] 

Avec : 

(   (   . 
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 ,85

1 +  ,2 (
 

  
)

     5 

   ,6 (
5 

 
)

 

  5    1  

 

 λ: (  
  

 
). 

 i: .  √
 

 
/. 

 I : (  
   

  
). 

 B : (B=a x b). 

    : (  =1,50)………..situation durable. 

    : (  =1,15)…….….situation durable.  

 fe : (fe=400MPa). 

 fc28 : (fc28=25MPa). 

 Br : (Br = (a-0,02)(b-0,02)) [m2]. 

II.4.3.1 Détermination de "a"  

Vérification de flambement  

 On doit dimensionnement les poteaux de telle façon qu'il n y ait pas de flambement c'est-à-dire λ≤ 50 :  

  
  

 
 

 ,7L 

 
 

  √
 

 
 

  a.  

  
 .a 

12
 

  √
 .a 

12.a. 
 √

  

12
  ,289a 

On a: L0 =3,06 m;  

Lf = 0,7×3,06= 2,142m = 214,2cm 

  
  

 
 

214,2

 ,289a
≤ 5    

214,2

 ,289 4 
 18,52 m 

On prend:     a = 45 cm 

i = 0,289×45 = 13,01cm 
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= 0,7 L0/i 285,6 /13,01 =21,95 5  ……….. Condition vérifiée. 

II.4.3.3 Détermination de "b"  

 Selon les règles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime Nu doit être : 

  ≤    [
  .     

 ,9  

+   .
  
  

] 

Br= (a-2) (b-2) cm
2    

 

Br: section réduite Br = (45-2) × (b-2) = 43(b-2) cm²  

As=section d'armature longitudinale 

As=0, 7℅ Br…………….Zone I    (selon le RPA l'article 7.4.2.1 ) 

As=0, 7℅ [43(b-2)] = 0, 301(b-2) cm
2
 

α: étant un coefficient fonction de λ. 

5046,16
01,13

2,214
50 

i

L f
  

α = 0,85/[1+0,2(λ/35)
2
] 

α = 0,85/ [1+0,2(16,46/35)
2
] 

α = 0,8 

fc28=25MPa ; Fe = 400MPa ; γb=1,5 ;  γs=1,15 

2 2

43( 2)×25 0,301( 2) 400.
0,80

0,9.1,5 1,15

43( 2) 25 10 0,301( 2) 400 10
0,80

0,9 1,5 1,15

72,08( 2)    avec    1253,10  kN

     15,38

u

u

u u

b b
N

b b
N

N b N

b cm

   
  

 

      
  

 

  



 

Donc : on prend        b = 45cm. 

II.4.3.4 Vérification des conditions du « RPA99 version 2003 »  

  D’après l’article 7.4.1 pour une zone sismique I, on doit avoir au minimum : 

{
 
 

 
 

   ( ;    5    25  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

   ( ;    
  

2 
 

3 6

2 
 15,3  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

1

4
 

 

 
 4   ,25  1.72  4. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.
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II.4.3 Détermination de dimension de la section du poteau (     de type 03  

 Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont 

soumis à la compression selon la formule suivante : 

    [
  .     

 ,9  
+

    

  
] 

Avec : 

 (   (   . 

 {

  
 ,  

   , (
 

  
)
     5 

   ,6 (
  

 
)

 

  5    1  

 

 λ: (  
  

 
). 

 i: .  √
 

 
/. 

 I : (  
   

  
). 

 B : (B=a x b). 

    : (  =1,50)………..situation durable. 

    : (  =1,15)…….….situation durable.  

 fe : (fe=400MPa). 

 fc28 : (fc28=25MPa). 

 Br : (Br = (a-0,02)(b-0,02)) [m2]. 

II.4.3.1 Détermination de "a"  

Vérification de flambement  

 On doit dimensionnement les poteaux de telle façon qu'il n y ait pas de flambement 

c'est-à-dire λ≤ 5     

  
  

 
 

 ,7L 

 
 

  √
 

 
 

  a.  

  
 .a 

12
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  √
 .a 

12.a. 
 √

  

12
  ,289a 

On a: L0 =3,06 m;  

Lf = 0,7×3,06= 2,142m = 214,2cm 

  
  

 
 

214,2

 ,289a
≤ 5    

214,2

 ,289 4 
 18,52 m 

On prend :     a = 40 cm 

i = 0,289×40 = 11,56cm 

= 0,7 L0/i 285,6 /11,56 =24,70 5  ……….. Condition vérifiée. 

II.4.3.3 Détermination de "b"  

 Selon les règles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime Nu doit être : 

  ≤    [
  .     

 ,9  

+   .
  
  

] 

  = (a-2) (b-2) cm
2    

 

  :          é        = (45-2) × (b-2) = 43(b-2) cm²  

As=section d'armature longitudinale 

As=0, 7℅   …………….Zone I    (selon le RPA l'article 7.4.2.1 ) 

As=0, 7℅ [38(b-2)] = 0, 266(b-2) cm
2
 

α: étant un coefficient fonction de λ. 

5052,18
56,11

2,214
50 

i

L f
  

α = 0,85/[1+0,2(λ/35)
2
] 

α = 0,85/ [1+0,2(18,52/35)
2
] 

α = 0,8 

fc28=25MPa ; Fe = 400MPa ; γb=1,5 ;  γs=1,15 

2 2

38( 2)×25 0,266( 2) 400.
0,80

0,9.1,5 1,15

38( 2) 25 10 0,266( 2) 400 10
0,80

0,9 1,5 1,15

63,70( 2)    avec    1253,10  kN

     17,67

u

u

u u

b b
N

b b
N

N b N

b cm

   
  

 

      
  

 

  


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Donc : on prend        b = 40cm. 

II.4.3.4 Vérification des conditions du « RPA99 version 2003 »  

  D’après l’article 7.4.1 pour une zone sismique I, on doit avoir au minimum : 

{
 
 

 
 

   ( ;    4    25  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

   ( ;    
  

2 
 

3 6

2 
 15,3  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

1

4
 

 

 
 4   ,25  1  4. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .Condition vérifiée.

 

Donc On adopte pour des poteaux de type 01 une section carrée (   ) =(40x40) cm
2 

 

Tableau ‎II-7. Tableau récapitulatif des sections des poteaux 

Types Niveaux   (      (      (    A(cm) B(cm) 
Le choix 

(cm2) 

01 

RDC 819,59 97,77 1253,10 

19,76 13,77 (50×50) 1er  644,92 105,189 1028,43 

2éme 551,13 89,40 878,13 

02 

3éme 457,34 73,62 727,84 

18,52 15,38 (45×45) 4éme 367,18 57,85 582,47 

5éme 277,02    42,07 437,08 

03 
6éme 186,86 26,30 291,71 

18,52 17,67 (40×40) 
7éme 99.95    10,519    150,71 

 

II.5. Prédimensionnement des voiles 

 Les voiles et les murs sont des éléments principaux porteurs ayant deux 

dimensions grandes par rapport ont l’autre appelée épaisseur. Ils sont réalisés en  éton 

armé. 

Les murs sont réalisés en maçonnerie non armée. 

II.5.1 Rôle des voiles et des murs 

 Reprennent presque la totalité des charges horizontales et 20% des charges 

verticales. 

 Participent au contreventement de la construction (vent, séisme). 
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 Assurent une isolation acoustique entre deux locaux en particulier entre 

logements. 

 Assurent aussi une protection incendie, coupe-feu. 

 De servir de cloisons de séparation entre locaux. 

D’après le « RPA99 version 2003 » article 7.7.1 sont considérés comme voiles les 

éléments satisfaisant à la condition : 

              L  4a 

              e   he/20 

 L : La longueur du voile. 

 a : L’épaisseur du voile. 

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

L’épaisseur minimale est de 16 m. De plus, l’épaisseur doit être déterminée en fon tion 

hauteur d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités comme suit (Figure 2.5) : 

 

Figure ‎II-5. Représentation‎d’un‎Voile. 

S’agissant de notre projet on a  he/20 

 

Tableau ‎II-8. Les voiles 

 
RDC Étage courants 

he (cm) 408 306 

a (cm) 20,4 15,3 

 Le tableau suivant résume les sections des poutres (principales et secondaires), 

poteau ainsi que l’épaisseur des voiles  al ulés pour les différents niveaux de la 

construction. 
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Tableau ‎II-9. Tableaurécapitulatif des sections des poteaux, poutre et épaisseur des voiles 

Etage 
poutres 

principale 

Poutres 

secondaire 
L0 

voiles 

(cm) 
poteaux conditions 

RDC 

(30x40) (30x35) 

4.08 

20 

(50x50) 

Conditions vérifiée 

 

1er étage 

3.06 

 

2eme étage 

3eme étage 

(45x45) 4eme étage 

5eme étage 

6
éme

 étage 
(40x40) 

Terrasse 

 

II.6. Conclusion  

Le prédimensionnement de la structure, montre que la structure présente des 

dimensions courantes appliquées dans la plupart des chantiers en Algérie ; les 

dimensions des poutres sont les même pour l’ensem le des étages, par  ontre les 

poteaux ont des dimensions variables selon la charge qui diminue avec la réduction de la 

hauteur. Pour minimiser le problème de coffrage et de décoffrage sur sites nous avons 

minimisé la variation des dimensions des poteaux le plus possible. Aussi les dimensions 

des voiles représentent le minimum donné par le RPA. 
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III.1. Introduction : 

Les planchers de notre bâtiment sont en corps creux ont une épaisseur de (16+4) 

 m ave  une dalle de  ompression armée d’un treillis soudé de nuan e (TLE 52  , on fait 

l’étude du plan her le plus solli ité. Les plan hers {  orps  reux sont  onstitués de 

Nervures appelées poutrelles de section en "Té", elles assurent la fonction de portance. 

Remplissage en corps creux, sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant 

acoustique et thermique, sa dimension est de 16 cm. Une dalle de compression de 04 cm 

III.2. Étude de dalle de compression : 

La dalle de compression est coulée sur place, elle aura une épaisseur de 4 cmet sera 

armée d’un treillis soudé (TLE 520  d’élasticité Fe= 520 MPa ; dont les dimensions des 

mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées au BAEL 91 [art : 

B.6.8.423]. 

20 cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures.  

33 cm : pour les armatures parallèles aux nervures. 

Le calcul se fera pour une surface de (1x1) m2, et on appliquera le même ferraillage 

pour tous les autres planchers. 

Armatures perpendiculaires aux nervures : 

  
   

  
 

Avec : 

L : la distance entre axes des poutrelles ; (5 ≤ L ≤8   : L= 65cm. 

  
     

   
 = 0.50 cm2/ml 

A= 5Ø4 = 0.63 cm2/ml 

Avec un espacement   
   

 
= 20 cm ≤ 2  cm (la condition est vérifiée.). 

Armatures parallèles aux nervures : 

A//=
 

 
 =

 .  

 
 =0.32 cm2 

A// = 4Ø4 = 0.50 cm2 

Avec un espacement e :   
   
 

 
e= 25cm≤ 33 cm (la condition est vérifiée). 

Le ferraillage sera comme suit : 

 

Figure ‎III-1. Ferraillage de la dalle  

de compression 
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Remarque : 

Le treillis soudés disponible sur le marché est le : T.SØ4 (150 x 150). 

III.3. Les poutrelles : 

Les poutrelles de notre bâtiment sont préfabriquées et le calcul se fera en 2 étapes : 

 1erétape : 

Avant le coulage de dalle de compression la poutrelle est considérée comme 

simplement appuyée et soumise aux : 

Poids propre de la poutrelle   ……………25 x  .12 x  . 4    .12 KN/ml 

Poids du corps creux  ………………………... .95 x  .65    .62 KN/ml 

G = 0.74 KN/ml 

Sur harge d’exploitation  ………………………………Q   1.   KN/ml 

[ART : B.6.1,1(BAEL 91)] 

Dans le cas où les poutrelles se reposent sur des poutres, la portée à prendre en 

compte est mesurée entre nus des appuis. 

 Combinaison d’action à l’ELU : 

qu= 1.35G + 1.5Q =1.35 (0.74) + 1.5 (1.00) = 2.50KN/ml 

 

Figure ‎III-2. Analyse et dimensions de la poutrelle 

 Moment en travée : 

   
   .    

 
 

 .    ,    

 
  .     .  

 Effort tranchant 

   
   .   

 
 

 .    ,   

 
  ,     .  

 Calcul des armatures : 

Les armatures seront calculées en flexion simple, on procède comme suit : 

Calculant le moment réduit µ : 

  
  

 .   .    
 

 ,       

       .   
  .        .     

Section doublement armée. 

3.4

5 

q u =2.5

0  

KN/ml 

12c

m 

4cm 
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Comme la section du béton est très faible (4x12) cm2, donc on ne peut pas mettre 

des armatures  omprimées, alors on doit prévoir un système d’étayage sur lequel vont 

reposer les poutrelles avant d’entamer les travaux. 

 2ièmeétape : 

Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire de cette 

dernière, et elle sera calculée comme une poutre en té(T) reposant sur plusieurs 

appuis.Elle sera soumise : 

– A son poids propre. 

– Au poids du corps creux. 

– Et à la dalle de compression, en plus des charges et surcharges éventuels 

revenants au plancher. 

 Évaluation des charges : 

1) Plancher terrasse : 

 G= 6,48 x 0.65 = 4,21 KN/ml 

 Q= 1.00x0.65 = 0.65 KN/ml 

 Combinaison des charges : 

A l’E.L.U  qu = 1.35 (4,21) + 1.5 (0,65) =6,66KN/ml 

A l’E.L.S  qs = 4,21 + 0,65 = 4,86 KN/ml 

 

 

 

Figure ‎III-3. Analyse et dimensions du plancher terrasse 

2) Plancher étage courant : 

  G= 5,24 x 0.65 = 3,41 KN/ml 

 Q= 1,5 x 0.65 = 0,98 KN/ml 

 Combinaison des charges : 

 A l’E.L.U:qu= 1.35 (3.41) + 1.5 (0,98) =6,07KN/ml 

 A l’E.L.S:qs= 3.41 + 0,98 = 4,39KN/ml 

Nous  onstatons que le plan her d’étage  ourant est le plus solli ité, alors on  al ule 

la poutrelle de ce dernier, et le ferraillage adopté sera identique pour tous les niveaux. 

 Calcul des poutrelles plancher terrasse : 

qu= 6,66 KN/ml 

qs= 4,86KN/ml 

3.45 3.45 3.45 3.40 3.45 3.45 3.45 

q u = 6.6

6 

KN/m

l 
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III.4. Calcul des moments fléchissant(la Méthode forfaitaire) : 

a) Principe de la méthode : 

Cette méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées, et 

des moments aux appuis à partir de la valeur maximale des moments fléchissant (M0) ; 

c'est-à-dire dans la travée isostatique indépendante, de portée soumise aux mêmes 

charges que la travée considérée. 

b) Domaine d’appli ation : 

L’appli ation de la méthode forfaitaire suppose la vérifi ation des conditions 

suivantes : 

Elle s’applique aux  onstru tions  ourantes où : Q≤max (2G ; 5KN/ml)  

On a : G=4,21KN/ml et Q=0,65KN/ml 

Donc :  

 0.98≤ max (2 x 4,21 ;5KN/ml) = 8,42kN/mlCondition vérifiée 

 Les Moment d’inertie des sections transversales sont tous les même dans 

toutes les travées.  Condition vérifiée. 

 La fissuration est considérée comme peu nuisible. Condition vérifiée. 

Le rapport*
  

    
+ des deux travées successives compris entre 0.8 et 1.25. 

 0.8 ≤ 
 ,  

 ,  
≤ 1.25   0.8 ≤ 1≤ 1.25Condition vérifiée. 

 0.8 ≤ 
 ,  

 ,  
≤ 1.25    0.8 ≤ 1,01≤ 1.25 Condition vérifiée 

 Le nombre de travées égale à 07 supérieurs à 02 travées. Condition vérifiée. 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable. 

 

 

Figure ‎III-4. Calcul des moments fléchissant 

Les valeurs des moments sur appuis : 

0.2M0 :pour les appuis de rives semi-encastrés. 

0.5M0 :pour les appuis voisins des appuis de rives. 

0.4M0 :pour les appuis intermédiaires. 

3.45 3.45 3.45 3.40 3.45 3.45 3.45 

0.2 M 
0 

1 

0.4 M 
0 

0.4 M 
0 

0.2 M 
0 

0.5 M 
0 

2 3 4 5 6 7 8 

0.4 M 
0 

0.4 M 
0 

0.5 M 
0 



III- Etude des planchers 

 

40 

 

Avec : 

M0 : moment max dans la travée indépendante de la même portée que la travée 

considérée (entre nus des appuis) soumis à une charge uniformément répartie « q ». 

Les valeurs des moments en travées : 

Mt+ [  
     

 
 ]   max [(1+ .3α M0 ; 1.05M0]  

Avec :  

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

considérée. 

α  le rapport des  harges d’exploitation sur la somme des  harges permanentes et des 

charges d’exploitations. 

  
 

 +  
  

 ,65

4,21 +  ,65
  , 6 

1. travée de rive : 

Mt  *
 .   .  

 
+M0................................. [Art: E.1, 12 (BAEL91)] 

2. travée intermédiaire : 

Mt    *
   .  

 
+M0.................................... [Art: E.1, 12 (BAEL91)] 

Application numérique : 

Travées de rives (1-2) et (7-8) 

Mt  *
 ,     .   

 
+   max [(1,02M0 ; 1.05M0]   Mt   .7 M0 

Mt  *
 .     .     ,  

 
+M0      Mt  .61M0 

Travée intermédiaires (2-3) et (6-7) 

Mt+ *
 .     .   

 
+    max [(1,02M0 ; 1.05M0]    Mt   .6 M0 

Mt  *
     .     ,  

 
+M0     Mt  .51M0 

 

Travées intermédiaires (3-4) et (4-5) et (5-6) 

Mt +  *
 .     .   

 
+   max [(1,02M0 ; 1.05M0 ]    Mt   .65M0 

Mt    *
     .     ,  

 
+M0      Mt  .51M0 



III- Etude des planchers 

 

41 

 

Mw M e

i i+1

+
-

Tw

T e

Tableau ‎III-1. Caractéristiques mécaniques des poutrelles 

Travée (1-2) et (7-8) (2-3) et (6-7) (3-4) et (5-6) (4-5) 

L [M] 3,45 3,45 3,45 3,40 

M0 = 
    

 
[kN.m] 3,71 3,71 3,71 3,61 

Appuis 1 et 8 2 et 7 2 et 7 3 et 6 3 et 6 4 et 5 4 5 

Coefficient forfaitaire aux appuis 0,2 0,2 0,5 0,5 0.4 0.4 0.4 0.4 

Moments aux appuis[kN.m] 0,742 0,742 1,855 1,855 1,484 1,484 1,444 1,444 

Coefficients forfaitairesen travées [kN.m] 0.70 0.60 0.65 0.65 

Moments en travées [kN.m] 2,60 2,23 2,41 2,35 

 

 

Figure ‎III-5.‎Diagramme‎des‎moments‎fléchissant‎à‎l’E.L.U 

c) Calcul des efforts tranchants pour une poutre isostatique : 

 

 

 

  
  

      

2
+

|  |  |  |

 
 

  
     

      

2
+

|  |  |  |

 
 

 

 

Figure ‎III-6. Diagramme de‎l’effort‎tranchant 

 

 

 

 

0.742 

1 

1.48 1.44 1.85 

2 3 4 5 6 7 8 

0.742 1.48 1.44 1.85 

2.60 2.23 2.41 2.35 2.60 2.23 2.41 
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Tableau ‎III-2. Résultats des charges sur poutrelles 

Travée qu[KN] L[m] Mw[KN.m] Me [KN.m] Tw [KN] Te [KN] 

(1-2) 6,66 3,45 0,74 0,74 11,48 -11,48 

(2-3) 6,66 3,45 1,88 1,85 11,56 -11,56 

(3-4) 6,66 3.45 1,48 1,48 11,48 -11,48 

(4-5) 6,66 3,40 1,44 1,44 11,56 -11 ;48 

(5-6) 6,66 3,45 1,48 1,48 11,48 -11 ;48 

(6-7) 6,66 3,45 1,85 1,88 11 ;56 -11,56 

(7-8) 6,66 3,45 0,74 0,74 11 ;48 -11 ;48 

 

 

 

 

 

 

 

Figure ‎III-7. Diagramme‎des‎moments‎fléchissant‎à‎l’E.L.U 

Calcul des armatures : 

Le ferraillage se fera { l’ELU en prenant le moment maximal aux appuis et en travée. 

 Armatureslongitudinales 

En travée : 

Mmax= M = 2,60kN.m 

M0 = b x h0 (d  
  

 
 xfbc 

M0 = 0.65x0.04 ( .18  
 .  

 
  x14.2 x 103 

M0 = 59.072 kN.m>Mu = 2,60kN.m 

L’axe neutre est dans la table de compression, ainsi la section en té sera calculée 

comme une section rectangulaire de largeur b = 65 cm. et de hauteur utiled = 18cm. 

µb = 
  

            
= 

 ,      

             , 
 = 0.0087< 0.392  section simplement armée. 

µb= 0.032 ß= 0,996 

At=
  

          
 = 

 ,       

 .              
 = 0,42cm2 

Figure ‎III-8. Dimensions de section en T 

1 2 3 4 5 6 7 8 

11.48 11.56 11.48 12.79 

11.48 
11.48 11.56 11.48 11.56 11.48 11.56 

11.48   
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On adopte le ferraillage qui suit : 

3HA10 donc At = 2,35 cm2  

Aux appuis : Chapeau 

Mmax =   = 1,88KN.m 

µb = 
  

         
=  ,      

           , 
 = 0.034< 0.392   section simplement armée. 

µb= 0.091ß= 0.983 

Aa= 
  

          
 = 

 ,       

 .              
 = 0.31cm2 

On adopte le ferraillage qui suit : 

  1HA8donc At= 0,50cm2 

 La longueur de scellement : 

Règle forfaitaire : 

Pour les poutres des planchers à charges d’exploitation modérées, lorsque la charge 

d’exploitation est approximativement répartie et inferieur { la  harge permanente, 

lorsque les longueurs des travées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 

1.25, les  hapeaux sur appuis doivent dé order du nu de l’appui d’au moins : 

1/5 de longueur de la plus grande travée voisine si l’appui n’appartient pas { une travée 

de rive. 

1/4 de longueur de la plus grande travée voisine si l’appui appartient { une travée de 

rive. 

Travée intermédiaire : 

 L/5 x 3,45= 0.69msoit 0.7m 

Travée de rive : 

 L/4 x 3,45 = 0.86m on soit 0.9m 

Et pour des raisons pratiques on opte pour le même scellement pour tous les chapeaux. 

 Longueur du chapeau = 0.90 x 2 = 1.80m 

 Calcul des armatures transversales : 

Le diamètre des armatures transversales est donné par : 

  ≤ Min*
 

  
 ;

 

  
;    +  

Avec : 

h : hauteur du plancher (20 cm) 

b0 : largeur de lame (b0 = 12 cm) 
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   : Le diamètre des armatures longitudinales  

  ≤ Min *
   

  
 ;

   

  
;  1 +  

  ≤ Min [5.71 ;  12 ;  1 ] ≤ 6 mm 

At = 2 6 = 0.56 cm² 

- Espacement : 

St ≤ min ( .9 d; 40 cm) = min (16.2; 40 cm) = 15 cm 

  ≤
  .  

 .   
 = 

 .     . 

 .     
 16.75   

  ≤
 .    .  

 (    .    )
 =  

 .   .     . 

   ( .    .   .   
 10.17cm On prend St = 10 cm 

Les vérifications : 

Condition de non fragilité : 

  Amin=  
 .                   

  
 

En travée : 

  Amin=  
 .                .  

   
 = 0.26cm2< 2.35 cm2.  Condition vérifiée. 

Aux appuis : 

Amin=  
 .               .  

   
 = 0.26 cm2<1.13cm2.   Condition vérifiée. 

Vérifi ation de l’effort tran hant 

 ≤  ̅     ,
 .        

  
;  5    -  Fissuration peu nuisible. 

Avec : 

    =1.5 (situation durable) 

 fc28 = 25 MPa 

 ̅     ,
 .      

 . 
;  5    -  3.33         

   
 

     
= 

  ,  

       
 = 0.027KN/cm2= 0.27MPa< ̅  3.33 MPa, 

 La  ondition est vérifiée, don  il n’y a pas de risque de cisaillement. 

Influen e de l’effort tran hant aux appuis : 

Influence sur le béton : [Art : A. 5.1, 33 (BAEL91)] : 

 Vu   .267x  xax  28 ;  

  Avec a = min (a ; 0.9d) = min (25 cm ; 0.9 x 18) = 16.20 cm 

 Vu= 0.267 x 12 x 16.2 x 2.5 = 129.79 KN> 12.79 KN,  condition vérifiée. 
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Influence sur les armatures inférieures :[Art : A.5.1, 33 (BAEL91)] : 

 At    
  

  
(  +

  

 .   
)avec: 

 Vu= 11,56KN; Mu= -1,88KNm; At= 2.35 cm2 

 At   2.35 m2   
 . 

  . 
(11,56 – 

 ,        

 .      
)= 0,22cm2 condition vérifiée. 

Vérification de l’adhéren e aux appuis : [Art : A.6.1,3 (BAEL91)] : 

    
  

 .           
 ≤  ̅ =  x t28 

  ̅ = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

 ui=n. π ui = 3103,14=94,2 

    
  ,      

 .            . 
   ,57MPa≤  ̅ =3.15MPa  Condition vérifiée. 

Vérification à l’E.L.S : 

Moment de flexion et efforts tran hant { l’E.L.S :(BAEL91) 

Lorsque la  harge est la même sur toutes les travées de la poutre,  e qu’est le  as i i, 

les grandeurs calculées sont proportionnelles à cette charge ; pour obtenir les valeurs à 

L’ELS il suffit don  de multiplier les résultats { l’ELU par le  oeffi ient 
  

  
 =  ,  

 ,  
= 0.72 

 Vérification des contraintes  
 

 III.6.1.2 Vérification des contraintes à L.E.S  

a) a) Position de l’axe neutre : 

 

2
  +    (  –        (  –        32,5  +  35,25   634,5     

   3,91    

b) Moment d’inertie : 

   
 

3
  +    (  –       

65   3,91 

3
+ (15  2,35  (18  3,91    8293,28     

c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé     : 

         
    

 
     

1,87  1  

8293,28
 3,91   ,88    

     ,6     15     

     ,88         15     ; Condition vérifiée 

d) Contrainte de cisaillement : 

    
 

    
  

11; 56  1  

12  18 
  ,26     

  ̅̅ ̅  min( ,13     ; 5      ; Fissuration peu préjudiciable 

  ̅̅ ̅  min(3,25     ; 5       3,25     
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     ,26      ̅̅ ̅  3,25     ; Condition vérifé 

 

Figure ‎III-9. Diagramme‎des‎moments‎fléchissant‎et‎des‎efforts‎tranchant‎à‎l’E.L.S 

État limite de déformation : [Art. B.6.5,1(BAEL91)] 

 

 
  

 

  
 ………………………..1 

 

 
  

  

    
 ……………………..2 

 

     
≤

 . 

  
 ……………………. 3 

Avec : 

h : hauteur de la section droite (20cm) 

L   longueur de la travée entre nus d’appuis (4.3  m) 

d : hauteur utile de la section droite (18 cm) 

b : largeur de la nervure (12 cm) 

Mt : moment fléchissant (6.93KN.m) 

M0 : moment fléchissant maximal dans la travée supposée indépendante reposant 

sur deux appuis libre 

Mt=
       

 
 = 

 ,     ,   

 
 = 7,23KN.m 

0.534 1.06 1.04 1.35 0.534 1.06 1.04 1.35 

1.872 1.61 1.74 1.69 1.872 1.61 1.74 

8.26 8.32 8.26 9.20 

8.26 8.26 8.32 8.26 8.32 8.26 8.32 

8.26 8.26 8.32 

3.45 3.45 3.45 3.40 3.45 3.45 3.45 

q s  = 4.86 KN/ml 

1 2 3 4 5 6 7 8 
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1)
 

 
   

 

  
 

  

   
  

 

  
  0.057< 0.062 

La première  ondition n’est pas vérifiée, don  le  al ul de la flè he est né essaire. 

 Calcul de flèche : [Art B.6.5,2(BAEL91)] 

Pour la vérification de flèche on utilise les formules suivantes : 

   
       

1          
≤

 

5  
 

Avec : 

 Ev= 3700√    
  

    
1.1     

1+ .4      
D’où :   

  = 
 .       

 (    
  
 

  
 et   

 

    
 

Où : 

Ms   Moment en travée { l’ELS. 

L : Longueur de la travée. 

b : Largeur de table de compression. 

b0 : Largeur de la nervure. 

I   moment d’inertie de la se tion totale rendue homogène. 

 t28 : résistance caractéristique du béton à la traction. 

Pour la poutre étudiée, nous avons les caractéristiques suivantes : 

b = 65 cm;b0= 12cm;d= 18 cm;h= 4cm;c= 2cm;A= 2.35cm² 

   
  

3
(  

 +   
  + (       0

  
 

12
+ (   

  

12
)1 + 15 (       

   : Distance entre l’axe neutre de la se tion du  éton et les fi res les plus 

comprimées. 

    Distan e entre l’axe neutre de la se tion du  éton et le  entre de gravité des 

armatures tendues. 

   = 
 

  
avec B0 : section homogène. 

   
 

  
 

  (
  

 
) + (     (

  

 
) + 15     

(     + (      4 + 15   
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12 (

   

 
) + (65  12 (

  

 
) + 15  2.35  18

(12  2  + (65  12  4 + 15  2.35
  7.1     

  =h -  = 20 – 7.10 = 12.90 cm 

   
12

3
+ (7.13 +  12.9 3  + (65 –  12  4 0

4 

12
 + (7.1    

4

2
   1 +  15

 2.35 (12.9  –  2   

I0= 200032.238 cm4 

   
 

     
 

2.35

12  18
   . 1 8 

  
( . 5   2.1 

(2 +
      

  
)  . 1 8

  3.75 

  1  
1.75 x     

4       +     
 

   
  

      
 

1,87   1  

 .927   18    235
  47,67     

 

   1  
1.75 x 2.1

4    . 1 8  47,67 +  2.1
   .884 

   
1.1   2   32.238

1 +  .4  3,75   .884
  94598,221    

 

Ev= 3700√25
 

=10818.87 MPa 

   
1,87  1 6   345  

1    1 818.87   94598221 
  ,18 3    

0,1803mm<
 

   
 

    

   
 = 6,9mm  La condition de la flèche est vérifiée. 

Évaluation des charges : 

 1. plancher étage courant : 

G= 5,24x 0.65 = 3,41KN/ml 

Q= 1,5x 0.65 = 0,98KN/ml 

- Combinaison des charges : 

  A l’E.L.U:qu= 1.35 (3;41) + 1.5 (0,98) =6,07KN/ml 

  A l’E.L.S:qs= 3,41+ 0,98 = 4,39KN/ml 
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Figure ‎III-10. Schéma statique de la poutrelle 

 

Nous  onstatons que le plan her d’étage  ourant est le plus solli ité, alors on  al ule 

la poutrelle de ce dernier, et le ferraillage adopté sera identique pour tous les niveaux. 

qu= 6,07 KN/ml 

qs= 4,39KN/m 

 

Tableau ‎III-3. Caractéristiques mécaniques des poutrelles 

Travée (1-2) et (7-8) (2-3) et (6-7) (3-4) et (5-6) (4-5) 

L [M] 3,45 3,45 3,45 3,40 

M0 = 
      

 
[KN.m] 9,03 9,03 9,03 8,77 

Appuis 1 et 8 2 et 7 2 et 7 3 et 6 3 et 6 4 et 5 4 5 

Coefficients forfaitaire 

aux appuis 
0,2 0,2 0,5 0,5 0.4 0.4 0.4 0.4 

Moments aux appuis 

[KN.m] 
1,81 1,81 4,52 4,52 3,61 3,61 3,51 3,51 

Coefficients forfaitairesen 

travées [KN.m] 
0.70 0.60 0.65 0.65 

moments en travées 

[KN.m] 
6,32 5,42 5,87 5,70 

 

 

 

Figure ‎III-11. Diagramme‎des‎moments‎fléchissant‎à‎l’E.L.U 

 

1.81 

1 

3.61 3.51 4.52 

2 3 4 5 6 7 8 

1.81 3.61 3.51 4.52 

6.32 5.42 5.87 5.70 6.32 5.42 5.87 

3.45 3.45 3.45 3.40 3.45 3.45 3.45 

q u =  6.07 KN/ml 
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E) Calcul des efforts tranchants pour une poutre isostatique : 

  
  

      
2

+
|  |  |  |

 
 

  
     

      
2

+
|  |  |  |

 
 

 

 

Tableau ‎III-4. Résultats des charges sur poutrelles 

Travée qu[KN] L[m] Mw[KN.m] Me [KN.m] Tw [KN] Te [KN] 

(1-2) 6,07 3,45 1,81 1,81 10,47 -10,47 

(2-3) 6,07 3,45 4,52 4,52 10,47 -10,47 

(3-4) 6,07 3.45 3,61 3,61 10,47 -10,47 

(4-5) 6,07 3,40 3,51 3,51 10,47 -10,47 

(5-6) 6,07 3,45 3,61 3,61 10,47 -10,47 

(6-7) 6,07 3,45 4,52 4,52 10,47 -10,47 

(7-8) 6,07 3,45 1,81 1,81 10,47 -10,47 

 

 

Figure ‎III-12.Diagramme de l’effort‎tranchant 

Calcul des armatures : 

Le ferraillage se fera { l’ELU en prenant le moment maximal aux appuis et en travée. 

 Armatures longitudinales 

En travée : 

Mmax=   = 6,32KN.m 

M0 = b x h0 (  
  

 
 xfbc 

Figure ‎III-13. Dimensions de la section en T 

M0 = 0.65x0.04 ( .18  
 .  

 
  x14.2 x 103 

1 2 3 4 5 6 7 8 

10.47 10.47 10.47 10.47 

10.47 
10.47 10.47 10.47 10.47 10.47 10.47 

10.47 10.47 10.47 

18 

2 

4 

12 

65 

20 
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M0 = 59.072 KN.m>Mu = 6,32kN.m 

L’axe neutre est dans la ta le de  ompression, ainsi la se tion en té sera  al ulée 

comme une section rectangulaire de largeur b = 65 cm. et de hauteur utiled = 18cm. 

µb = 
  

            
=  ,       

             , 
 = 0.021< 0.392  section simplement armée. 

µb= 0.021ß= 0,989 

At=
  

          
 = 

 ,       

 .             
 = 1,02cm2 

On adopte le ferraillage qui suit : 

3HA10 donc At = 2,35 cm2  

Aux appuis : Chapeau 

Mmax =   = 4,52KN.m 

µb = 
  

         
=  ,      

           , 
 = 0.082< 0.392   section simplement armée. 

µb= 0.082 ß= 0.572 

Aa= 
  

          
 = 

 ,       

 .              
 = 1.21cm2 

On adopte le ferraillage qui suit :2HA10donc At= 1,57cm2 

 La longueur de scellement : 

 Règle forfaitaire : 

Pour les poutres des plan hers {  harges d’exploitations modérées, lorsque la 

 harge d’exploitation est approximativement répartie et inferieur { la  harge 

permanente, lorsque les longueurs des travées successives sont dans un rapport 

compris entre 0.8 et 1.25, les  hapeaux sur appuis doivent dé order du nu de l’appui 

d’au moins : 

1/5 de longueur de la plus grande travée voisine si l’appui n’appartient pas { une 

travée de rive. 

1/4 de longueur de la plus grande travée voisine si l’appui appartient { une travée 

de rive. 

Travée intermédiaire : 

 L/5 x 3,45= 0.69m soit 0.7m 

Travée de rive: 

 L/4 x 3,45 = 0.86m on soit 0.9 m 

Et pour des raisons pratiques on opte pour le même scellement pour tous les 

chapeaux. 
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 Longueur du chapeau = 0.90 x 2 = 1.80m 

 Calcul des armatures transversales : 

Le diamètre des armatures transversales est donnée par : 

  ≤ Min*
 

  
 ;

 

  
;    +  

Avec : 

h : hauteur du plancher (20 cm) 

b0 : largeur de lame (b0 = 12 cm) 

   : Le diamètre des armatures longitudinales  

  ≤ Min *
   

  
 ;

   

  
;  1 +  

  ≤ Min [5.71 ;  12 ;  1 ] ≤ 6 mm 

At = 2 6 = 0.56 cm² 

Espacement : 

St ≤ min ( .9 d; 40 cm) = min (16.2; 40 cm) = 15 cm 

    ≤
  .  

 .   
 = 

 .     . 

 .     
 16.75   

  ≤
 .    .  

 (    .    )
 =  

 .   .     . 

   ( .    .   .   
 10.17cm On prend St = 10 cm 

 Les vérifications : 

Condition de non fragilité : 

  Amin=  
 .                   

  
 

En travée : 

Amin=
 .                .  

   
 = 0.26cm2< 2.35 cm2.  Condition vérifiée. 

Aux appuis : 

Amin= 
 .               .  

   
 = 0.26 cm2<1.13cm2.   Condition vérifiée. 

Vérifi ation de l’effort tran hant 

 ≤  ̅     ,
 .        

  
;  5    -  Fissuration peu nuisible. 

Avec : 

    =1.5 (situation durable) 

  fc28 = 25 MPa 

 ̅     ,
 .      

 . 
;  5    -  3.33         
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= 

  ,  

       
 = 0,048KN/cm2= 0,48MPa< ̅  3.33 MPa, 

 La  ondition est vérifiée, don  il n’y a pas de risque de  isaillement. 

Influen e de l’effort tran hant aux appuis : 

_Influence sur le béton : [Art : A. 5.1, 33 (BAEL91)] : 

 Vu< 0.267xb0xax c28 ;  

  Aveca = min (a ; 0.9d) = min (25 cm ; 0.9 x 18) = 16.20 cm 

 Vu= 0.267 x 12 x 16.2 x 2.5 = 129.79 KN> 12.79 KN,  condition vérifiée. 

Influence sur les armatures inférieurs :[Art : A.5.1, 33 (BAEL91)] : 

 At   
  

  
(  +

  

 .   
)avec: 

 Vu=10,47KN; Mu= -1,88 KNm; At= 2.35 cm2 

 At = 2.35cm2   
 . 

  . 
(1 ,47 – 

 ,        

 .      
)= 0,175cm2 condition vérifiée. 

Vérifi ation de l’adhéren e aux appuis : [Art : A.6.1,3 (BAEL91)] : 

    
  

 .           
 ≤  ̅ =  x t28 

  ̅ = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

 ui = 6.28 cm   
  ,      

 .            . 
= 0,52MPa≤  ̅ =3.15MPa Condition vérifiée 

Vérifi ation { l’E.L.S : 

 Moment de flexion et efforts tranchant à l’E.L.S :(BAEL91) 

Lorsque la  harge est la même sur toutes les travées de la poutre,  e qu’est le  as i i, 

les grandeurs calculées sont proportionnelles à cette charge ; pour obtenir les valeurs à 

L’ELS il suffit don  de multiplier les résultats { l’ELU par le  oeffi ient 
  

  
 = 

 ,  

 ,  
= 0.72 
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Figure ‎III-14. Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant‎à‎l’E.L.S 

 

 Vérification des contraintes : 

Vérification des contraintes à L.E.S 

a  Position de l’axe neutre : 

 

2
  +    (  –        (  –        32,5  +  35,25   634,5     

   3,91    

   Moment d’inertie : 

   
 

3
  +    (  –       

65   3,91 

3
+ (15  2,35  (18  3,91    8293,28     

c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé     : 

         
    

 
     

4,55  1  

8293,28
 3,91   ,55    

     ,6     15     

     ,55        15     ; Condition vérifiée 

d) Contrainte de cisaillement : 

    
 

    
  

1 ,47  1  

12  18 
  ,24    

1.30 2.60 2.52 3.25 1.30 2.60 2.52 3.25 

4.55 3.90 4.22 4.10 4.55 3.90 4.22 

7.53 7.53 7.53 7.53 

7.53 7.53 7.53 7.53 7.53 7.53 7.53 

7.53 7.53 7.53 

3.45 3.45 3.45 3.40 3.45 3.45 3.45 

q s  = 4.39  KN/ml 

1 2 3 4 5 6 7 8 
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  ̅̅ ̅  min( ,13     ; 5      ; Fissuration peu préjudiciable 

  ̅̅ ̅  min(3,25     ; 5       3,25     

     ,24      ̅̅ ̅  3,25     ; Condition vérifé 

 État limite de déformation : [Art. B.6.5,1(BAEL91)] 

 

 
≥ 

 

  
 ………………………..1 

 

 
≥ 

  

    
 ……………………..2 

 

     
≤

 . 

  
 ……………………. 3 

Avec : 

h : hauteur de la section droite (20cm) 

L : longueur de la travée entre nus d’appuis (4.30 m) 

d : hauteur utile de la section droite (18 cm) 

b : largeur de la nervure (12 cm) 

Mt : moment fléchissant (6.93KN.m) 

M0 : moment fléchissant maximal dans la travée supposée indépendante reposant sur deux appuis libre 

Mt=
       

 
 = 

 .     .  

 
 = 4.02KN.m 

1)
 

 
 ≥ 

 

  
 

  

   
≥ 

 

  
  0.046 < 0.062 

La première condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est nécessaire. 

 Calcul de flèche : [Art B.6.5,2(BAEL91)] 

Pour la vérification de flèche on utilise les formules suivantes : 

   
       

1          
≤

 

5  
 

Avec : 

 Ev= 3700√    
  

    
1.1     

1+ .4      
D’où :  = 

 .       

 (    
  
 

  
 et   

 

    
 

Où : 

Ms   Moment en travée { l’ELS. 

L : Longueur de la travée. 

b : Largeur de table de compression. 
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b0 : Largeur de la nervure. 

I : moment d’inertie de la se tion totale rendue homogène. 

 t28 : résistance caractéristique du béton à la traction. 

Pour la poutre étudiée, nous avons les caractéristiques suivantes : 

b = 65 cm;b0= 12cm;d= 18 cm;h= 4cm;c= 2cm;A= 2.35cm² 

   
  

3
(  

 +   
  + (       0

  
 

12
+ (   

  

12
)1 + 15 (       

   : Distan e entre l’axe neutre de la se tion du  éton et les fi res les plus 

comprimées. 

    Distan e entre l’axe neutre de la se tion du  éton et le  entre de gravité des 

armatures tendues. 

   = 
 

  
avec B0 : section homogène. 

   
 

  
 

  (
  

 
) + (     (

  

 
) + 15     

(     + (      4 + 15   
 

   
12 (

   

 
) + (65  12 (

  

 
) + 15  2.35  18

(12  2  + (65  12  4 + 15  2.35
  7.1     

 

  =h -   = 20 – 7.10 = 12.90 cm 

   
12

3
+ (7.13 +  12.9 3  + (65 –  12  4 0

4 

12
 + (7.1    

4

2
   1 +  15

 2.35 (12.9  –  2   

I0= 200032.238 cm4 

   
 

     
 

2.35

12  18
   . 1 8 

  
( . 5   2.1 

(2 +
      

  
)  . 1 8

  3.8  

  1  
1.75 x     

4       +     
 

   
  

      
 

4,55   1  

 .927   18    235
   ; 116    

 

   1  
1.75 x 2.1

4    . 1 8  176.73 +  2.1
   .622 
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1.1   2   32.238

1 +  .4  3.8   .622
  1131 3.185     

Ev= 3700√25
 

=10818.87 MPa 

   
4,55 1    345  

1    1 818.87   1131 3185 
  ,442    

0,442mm<
 

   
 

    

   
 = 8.6 mm  La condition de la flèche est vérifiée. 

 La dalle flottante (niveau   0.00) : 

La dalle flottante sera assimilée { une dalle pleine de 1   m d’épaisseur reposant sur 

un isolant thermique de 20 cm, elle sera ferrailléepar un quadrillage de barre dont les 

diamètres et les dimensions des mailles seront respectivement (4  4 (150   150) 

III. Conclusion 

Il existe plusieurs méthodes de calcul des poutrelles notamment la méthode 

forfaitaire oubien forfaitaire modifié, comme ce calcul peut se faire par des applications 

numériques comme leSAP 2000, il suffit de calcul les charges et les surcharges ainsi de 

donner les dimensions et lesCaractéristiques des matériaux dans le programme. 
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IV.1 Introduction 

Les éléments non structurants ce sont les éléments qui ne participent pas à la 

résistance ou à la stabilité du bâtiment, on note : les acrotères, les balcons, et 

es aliers…et . 

IV.2 Acrotère  

 L’a rotère est un muret d’une hauteur de 6   m et d’une épaisseur de 1   m, il est 

généralement situé en bordure des toitures terrasses afin de protéger la ligne 

conjonctive entre lui-même et la forme de pente  ontre l’infiltration des eaux pluviales, il 

assure aussi la sé urité en formant un é ran pour prévenir toute  hute quelle qu’elle 

soit. 

 Il est réalisé en béton armé et est soumis à son poids propre et à une surcharge 

horizontale due à une main courante (    Q   1 kN/m  ainsi qu’ai séisme qui  rée un 

moment de renversement. Il est considéré comme étant une console encastrée au 

plancher terrasse. 

 Son point la plus faible est son interface où se trouve l’en astrement dans le 

plan her terrasse et  ’est pour  ela que le  al ul se fera en flexion  omposée dans la 

se tion d’en astrement pour une  ande de 1 m linéaire. 

 L’a rotère est exposé aux intempéries  e qui peut provoquer des fissures et des 

déformations importantes (fissuration préjudiciable). 

 

Figure ‎IV-1. Dimensions‎de‎l’acrotère. 

IV.2.1 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité  

 Poids propre  

  
 , 3   ,1

2
+ ( ,1   ,6 + ( , 7   ,1    , 685    

         , 685  25  1,71   /  

3 cm 

7 cm 

 G                        10 cm     10 cm 

MQ 
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  1   /  

  Effort normal  

   1,35  1,35  1,71  2,31   /   

         1,71   /   

 Moment de flexion  

   1,5        1,5  1   ,6   ,9    .  

               1   ,6   ,6    .  

 Effort tranchant  

      1   .  

   1,5  1,5    .  

       1   .  

 Enrobage  

Vu que la fissuration est préjudi ia le, on prend C   C’   2  m.    

  

 Excentricité                                                          

   
  

  
  

 ,9 

2,31
  ,39   

  

2
  

 ,1 

2
  , 5    ,39   

     Epaisseur de l’a rotère. 

Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures. 

IV.2.2 Vérification de la compression (partielle ou entière) de la section  

      [ + 
 

2
   ]   2,31 [ ,39 + 

 ,1

2
  , 2]   ,97   .  

(            ≤ ( ,337   ( , 81   )        

(            (( , 9   , 2  2,31)    ,97     ,81   .  

(( ,337      ( ,81     )       

  (( ,337   ,1   ( ,81   , 2 )14,17  1   1   , 24,8    .  

   ,81  24,8    .  ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait 

pour une section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cm². 
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IV.2.3 Calcul du ferraillage (E.L.U.)  

   
  

        

 
 ,97   1  

1    9  14,17
  ,  84 

IV.2.3.1 Vérification de l’existence des armatures comprimée A’  

    ,8   (1 – ( ,4     

    
3,5

3,5 + 1      
  

3,5

3,5 + 1,74
  ,668 ;          

  
     

 
4  

2  1   1,15

  ,  174 

    ,8   ,668  (1 – ( ,4    ,668 )    ,392     ,  84       

   ,  84      ,996 

On calcul : 

      Se tion d’armature en flexion simple ; 

      Se tion d’armature en flexion composée. 

     
  

        
  

 ,97   1  

348   ,996  9
  ,31    /   

          
  

1    
  ,31   

2,31   1  

1   348
  ,24    /   

IV.2.3.2 Section minimale des armatures en flexion composée pour une section 

rectangulaire  

 Les armatures principales  

         1,71   /   

               1   ,6   ,6    .  

      
    

    
  

 ,6 

1,71
  ,35   35    

   ,9    ,9  1  9    ;   1      

       
         

  
   

       ,45 

       ,185 
  ,23   

9  1    2,1

4  
   

35  4, 5

35   1,665
  ,23

  1, 1    /   

On adopte 4Φ6 p.m. ;    1,13    /   ;     25    

 Les armatures de répartition  

    
  

4
  

1,13

4
  ,28    /   

On adopte :     1,13    /   ; Soit   4Φ6 p.m. 
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IV.2.3.3 Vérification des contraintes (E.L.S.)  

- Moment de service  

           (   + 
 

2
)   1,71  ( ,35 –   , 2 + 

 ,1 

2
)    ,65   .   

- Position de l’axe neutre  

 

2
       (  –       5     21,15   19 ,35        1,58    

   Moment d’inertie  

   
 

3
  +    (  –       

1     1,58 

3
+ (15  1,13  (9  1,58     1 64,68     

IV.2.3.4 Détermination des contraintes dans le béton comprimé      

    
    

 
     

65 

1 64,68
 1,58   ,96     

   ̅̅ ̅̅   ,6     15     

    ,96     ̅̅ ̅̅  15     ; Condition vérifiée 

IV.2.3.5 Détermination des contraintes dans l’acier tendu      

   ̅̅ ̅̅     (
2

3
   ; 11 √      ) ;              é           

Avec : 

η    oeffi ient de fissuration pour HA Φ   6 mm ; η   1,6 

   ̅̅ ̅̅     (266,67     ;  2 1,63        2 1,63     

      
    

 
(       15   

65 

1 64,68
  (9  1,58   67,95     

    67,95        ̅̅ ̅̅   2 1,63    ; Condition vérifiée 

IV.2.3.6 Contrainte de cisaillement  

    
 

   
 

  1,5  1,5  1  1,5     

    
1,5 

1   , 9
 16, 67   /    , 1667     

  ̅̅ ̅     ( ,1     ; 4      ; Fissuration préjudiciable 

  ̅̅ ̅     (2,5     ; 4       2,5     

     , 1667       ̅̅ ̅  2,5     ; Condition vérifée 
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IV.2.3.7 Vérification du ferraillage vis-à-vis au séisme  

D’après le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent être vérifiés  aux 

forces horizontales selon la formule suivante : 

   4            

Avec : 

A   Coeffi ient d’a  élération de zone    , 8 

   : Facteur de force horizontale     ,8 

     Poids propre de l’acrotère    1,71    

   : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures 

   4   ,8   , 8  1,71   ,44    1,5  1,5    ; Condition vérifiée 

 

 

 

 

 

Figure ‎IV-2. Disposition‎de‎ferraillage‎de‎l’acrotère 

 

 

 

 

 

4Φ6 

4Φ6p/m 

4Φ6p/m 

1
0
 c

m
 

4Φ6 

A A 

Coupe A-A 
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IV.2. Balcons 

Une installation est dite en balcon lorsqu'un élément est soutenu par une partie qui 

est elle-même au-dessus du vide, c'est-à-dire sans support immédiat en dessous de 

l'élément en « porte-à-faux ». Dans le langage courant, une installation en porte à faux 

évoque un risque de déséquilibre ou de rupture si elle est trop chargée, comme elle 

repose sur la solidité des supports qui la retiennent et que l'ensemble de l'installation 

n'est pas { l’aplom  de son point d’appui. 

IV.2.1. Balcon étages courants : 

IV.2.1.1. Etude des charges et des sollicitations  

 

Tableau ‎IV-1. Descente de charge sur balcon 

N° Désignation Epaisseur (cm)  (KN/cm
3
) 

Poids unitaire 

(KN/cm²) 

01 Revêtement en carrelage 2 0,20 0 ,4 

02 Mortier de pose 2 0,20 0,4 

03 Sable fin pour mortier 1,5 0,19 0,285 

04 Enduit en ciment 1,5 0,18 2,27 

05 Dalle pleine 16 / 4 

G 4,36 

Q 3,5 

 

 

Figure ‎IV-3. Balcon étage courant 

IV.2.1.2. Charge surfacique et linéaire : 

   1,35 + 1,5  (1,35  4,36 + (1,5  3,5    11,17   /  ; Charge surfacique 

   11.17  1   11.17   /   ; Charge linéaire 

      +   4,36 +  3,5   7,86   /  ; Charge surfacique 

1.2 m 

1.59 m 
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     7,86  1   7,86   /   ; Charge linéaire 

*- Poids propre du mur : 

Le porte à faux supporte la charge d’un mur en brique à double cloison de 1,2 m de hauteur. 

            1   9 .12  2.4  1   2,59    

D’où :        1,35     1,35  2,59  3.49    

*- Poids de l’enduit (intérieur et extérieur) :(couche de 1.5cm) : 

               1   ( ,15 +  ,27   .12 2.4 1    ,12     

D’où :          1,35        1,35   ,12   ,162   

*- Charges totales : 

        +          3.49 +  ,162  3,65    

         +         2,59 +  ,12  2,71    

IV.2.1.3. Calcul du moment max et de l’effort tranchant max 

       
    

2
         .

11,17   1,24 

2
/   (3,65  1,24    13,11   .   

         +     (11,17  1,24 +  3,65  17,5     

IV.2.1.4. Ferraillage 

   ,9   ,9  16  14,4     

   
  

        

 
13,11  1  

1   14,4    14,17
  , 44      ,392 

Donc   A’ n'existe pas et   0,978 

      
  

      
  

13,11   1  

 ,978  14,4  348
 2,67     

On adopte 5T12et       5,65          2    

    
     

4
 1,41             2, 1     

On prend 4T8,       2. 1          25   

IV.2.1.5.  Vérifications 

IV.2.1.5.1.  Condition de non fragilité 

     
 ,23          

  
  

 ,23  1   14,4  2,1 

4  
 1,73    /   

      5,65           1,73     ;           é    é  
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IV.2.1.5.2. Contrainte de cisaillement 

    
 

   
  

17,5   1 

1   14,4 
   ,12     

  ̅̅ ̅     ( ,1     ; 4      ; Fissuration préjudiciable 

  ̅̅ ̅     (2,5     ; 4       2,5     

1)     ,11       ̅̅ ̅  2,5     ; Condition vérifiée 

La reprise de  étonnage n’existe pas don  les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires, 

IV.2.1.5.3.  Contraintes d’adhérence 

     
 

 ,9       
 

17,5  1  

 ,9  14,4  5  5, 3   1  
  ,67     

Avec : 

n   Nom re d’armatures longitudinales tendues ; n = 4 

μ   Périmètre d’armatures tendues ; 

0,08 2  π   . 5    5, 3   1   

    5, 3   ;    é           

   ̅̅ ̅̅            1,5  2,1  3,15     

     Coeffi ient de s ellement relatif { l’a ier selon sa nature lisse ou HA 

{
   1                     
   1,5                 

 

     ,58        ̅̅ ̅̅   3,15     ; Condition vérifiée 

La vérifi ation des  ontraintes { l’E.L.S. : 

        
     

 

2
           

7,86  1,24 

2
  (2,71  1,24    9,4   .  

Détermination de la position de l’axe neutre : 

 

2
    15  (      5   + 84,75  1 2 ,4       4,16    

Détermination du moment d’inertie : 

   
 

 
  +     (        

     ,   

 
 + ((15  5.65 (14,4  4.16  )   11300,26    

IV.2.1.5.4. Détermination de contrainte dans le béton comprimé     

    
    

 
      

8,86   1  

113  .26
 4,16  3,26    

   ̅̅ ̅̅   ,6     15     

   3,26     ̅̅ ̅̅  15     ; Condition vérifiée 
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IV.2.1.5.5. Détermination des contraintes dans l’acier tendue     

       [
2

3
   ; 11 √     ] ;               é           

η : Coefficient de fissuration pour HA Φ   6 mm ; η   1,6 

   ̅̅ ̅̅     (266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 202Mpa 

      
    

 
(       15   

8, 3   1  

113  ,26
  (14,4  4,16   12 ,4     

    12 ,4        ̅̅ ̅̅   2 2     ; Condition vérifiée. 

IV.2.1.5.6. Vérification de la flèche 

Pour les éléments supportés en console, la flèche F est égale à :      +    

Avec : 

{
 

     
   

8  
 ;   è       {          é      

    
   

3  
 ;   è       {                 é 

 

Détermination du centre de gravité : 

    
       

   
  

((    
 

 
) + (        

   
  

(1   16  8 + (15  5,65  14,4  

(1   16 + (16  5,65 
 

      8,29    

         7,71    

Calcul du moment d’inertie : 

   
   

 

3
+ 

   
 

3
+    (      

  

  
1   8,29 

3
+ 

1    7,71 

3
+ (15  5,65  (14,4  8,29    18717,36    

Calcul de la flèche : 

   
  

  
[
  

8
+ 

 

3
]   

1,24   1  

32164,19   1     18717,36
 [

7,86  1,24

8
  

2,71

3
]   , 34    

      
 

25 
  

124

25 
  ,5    

      , 34          ,5   ; Condition vérifiée 

IV.2.2. Porte à faux (Terrasse) 

Les mêmes procédures ont été faites pour ferrailler la porte à faux de la terrasse avec toutes les 

vérifications nécessaires et on a obtenue : 
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5T12 et       5,65           2     

 Armature de répartitions : 

    
  

4
 1,41    . On prend 4T8 .      2, 1     

 

 

 

 

Figure ‎IV-4. Schéma de ferraillage de la porte à faux (étage courant) 

 

 

 

 

Figure ‎IV-5. Schéma de ferraillage de la porte à faux (terrasse) 

 

  

4T8 

5T12 

 20cm 

4T8 

5T12 

 16cm 
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IV.4.Calcul des escaliers  

IV.4.1.Définition  

Les escaliers constituant le bâtiment sont en béton armé coulé sur place, ils sont 

constitués de paliers et paillasse assimilés dans le calcul à des poutres isostatiques. 

On distingue deux types : 

 Escaliers à deux volés de l’étage courant. 

 Escaliers du RDC. 

Escaliers à deux volées (étages) : 

Il suffit de calculer une seule volée et adopter le même ferraillage pour les autres volées. 

 

Figure ‎IV-6.Principaux termes relatifs à un escalier. 

Terminologie : 

 G : giron, 

 h : hauteur de la contre marche, 

 ep : épaisseur de la paillasse, 

 H : hauteur de la volée, 

 L : longueur de la volée projetée, 

 m : nombre de marche, 

 

III.4.1.1.Dimensionnement : (l’étage courant)  

L’escalier se compose de palier, volée, palier. 

 Le dimensionnement de la marche et de contremarche : 

Le dimensionnement de la marche et de contremarche se fera par la formule de 

BLONDEL 

h et G doivent satisfaire la formule suivante : 
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6  m ≤ g + 2h ≤ 64 m. 

Le nombre de contre marches (n) : 

16,5 m ≤ h ≤ 17,5 mh =
9

153
= 17cm                                   

On prend h =17cm.                                                                    

Le nombre de marche (m) :                                                             

m = n – 1 m= 8. 

25 m ≤  g   ≤ 32 m ; g = 
8

40,2
= 30cm 

On prend g = 30 cm. 

6  m ≤ 172 +3   64  m ≤ 64 m. Condition vérifiée. 

 Dimensionnement de la paillasse et du palier : 

Le dimensionnement se fera comme une poutre simplement appuyée sur les deux 

cotés. 

L’épaisseur du palier et de la paillasse (ep) est donnée par : 

 

tg = 
g

h
= 

30

17
= 0.57  = 29,54°. 

Avec :  L0 : longueur de la paillasse. 

Or  L0 = 9 0,30 = 2,40m                                                                     

cos = 
2

40,2

L


2L = 
cos

40,2
= 2.76m. 

L =L1+ L2 + L3 = 1.35+2,40+1,05= 4,80m.  

20

480

30

480
 ep  cmep 2416  . 

On prend : ep = 18cm. 

 

Conclusion : 

Nous prenons une épaisseur de 18cm pour tous les escaliers des étages courants. 

 

 

2030

L
ep

L


α 

1.35 2.40 1.05 
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III.4.1.2. Détermination des charges et surcharges : 

1. la volée  

 poids propre de la paillasse : 25  
 ,  

     ,  
= 5,17 KN/m² 

 poids propre de la marche : 25  
 ,  

 
= 2,1250 KN/m² 

poids des revêtements :  

- carrelage : 220,02 = 0,44 KN/m² 

- mortier de pose : 220,02 = 0,44 KN/m² 

- enduit plâtre : 100,015 = 0,15 KN/m²  

- lit de sable : 180,02 = 0,36 KN/m² 

- poids du garde corps : 0,2 KN/m²  

G = 8,91 KN/m² 

2. le palier  

  carrelage : 220,02 = 0,44 KN/m² 

 mortier de pose : 220,02 = 0,44 KN/m² 

 lit de sable : 180,02 = 0,36 KN/m² 

 Dalle en béton armé : 250,18 = 4,5KN/m² 

 enduit plâtre : 100,015 = 0,15 KN/m² 

G= 5,89 KN/m² 

3. les surcharges d’exploitation  

 Selon le (DTR C2-2) pour une construction à usage d’habitation : 

 Palier : QP = 2,5 KN/m² 

 Paillasse :  Qv= 2,5 KN/m² 

- Combinaisons de charges : 

 ELU : 

qu=(1,35G +1,5Q)Emmarchement. 

Le palier : qu=(1,355,89 +1,52,5)1 = 11,70KN/ml 

               La paillasse : qu=(1,358,91 +1,52,5)1 = 15,77 KN/ml 

 Poids de murs : pm =2,22 (2,901,10)1,5 = 9,70 KN.  

 ELS : 

qs = (G + Q)Emmarchement. 

Le palier :qs = (5,89+2,5)1 = 8,39KN/ml 

La paillasse :qs = (8,91+2,5)1 = 11,41KN/ml 

 Poids de murs : pm =2,22 (2,901) = 6,43 KN.  
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III.4.1.3. Calcul à l’ELU : 

 

Figure ‎IV-7.‎Charges‎d’escalier 

 calcul des réactions d’appuis :  

 VF = 0  RA+RB = 11,701.35+ 15,772.4+11.701.05+ 9.70 = 75,62 KN. 

 BM / = 0 RA= 26,28 KN. Et    RB = 64,36 KN. 

 Calcul des efforts internes :  

1
er 

tronçon : mx 35,10   

    x = 0      → Ty = 9,70KN          ; Mz(x) = 0 KN.M 

    x = 1,35   → Ty = 25,5KN          ; Mz(x) = -23,75KN.M 

2
éme

 tronçon : mx 75,335,1   

    x = 1.35   → Ty = -33,41KN           ; Mz(x) = -23,75KN.M 

x = 3,75   → Ty = 4,43KN          ; Mz(x) = 11,03KN.M 

Le moment max : x = 3,64m est Mmax = 11,64KN.M. 

 3
ème 

tronçon : mx 8,475,3   

          x = 3,7    → Ty = 4,43KN             ; Mz(x) = 11,03KN.M
 

x = 4,8 → Ty = 16,71 KN           ; Mz(x) = 0KN.M 

Diagramme des efforts internes à l’ELU : 

 

Figure ‎IV-8. Diagrammes‎des‎moments‎fléchissant‎et‎des‎Efforts‎tranchants‎à‎l’E.L.U. 
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Remarque :  

Fin de tenir compte du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction à l’aide des 

coefficients réducteurs, pour les moments max aux appuis et en travées. 

- Aux appuis : Mua = - Mu
max0,3 = 11,640,3 = 3.50 KN.M 

- En travées : Mut = Mu
max0.85 = 11,64  0,85 = 9,90 KN.M 

IV.4.1.4.Le ferraillage : 

Le calcul se fera pour une bonde de 1,1m, soumise à la flexion simple. 

En travée : 

         Mt = 11,64 KN.m 

Armatures principale : 








 392,0031,0

42,1)²2,16(100

²1064,11

²
l

bc

u
fdb

Mt
 S.S.A ;  A’   

984,0031,0  U  

 

 

Soit : At =5HA12 = 5,65cm².      Avec  St = 20cm. 

 

Armature de répartition : 

mlcm
At

Ar /²41,1
4

65,5

4


 

Soit Ar = 4HA8 = 2,01cm²/ml.    Avec  St = 25cm. 

Aux appuis : 

1- Appui ’’A’’ :  

       Ma = 23,75 KN.m 

Armatures principales : 








 392,0063,0

42,1)²2,16(100

²1075,23

²
l

bc

u
fdb

Ma
  S.S.A ;  A’   

967,0063,0  U  

²34,4
8,3416967,0

²1075,23
cm

d

Ma
Aa

st










  

Soit : Aa = 5HA12 = 5,65cm².      Avec  St = 20cm. 

b) Armatures de répartition :  

²09,2
8,342,16984,0

²1064,11
cm

d

Mt
At

st














IV- Etude des éléments non structuraux 

 

75 

 

mlcm
At

Ar /²41,1
4

65,5

4


 

Soit Ar = 4HA8 = 2,01cm²/ml.    Avec  St = 25cm. 

2- Appui ’’B’’ : 

      Ma = 3,50KN.m 

a)Armatures principales : 








 392,0009,0

42,1)²2,16(100

²1050,3

²
l

bc

u
fdb

Ma
  S.S.A ;  A’   

995,0009,0  U  

²62,0
8,342,16995,0

²1050,3
cm

d

Ma
Aa

st










  

Soit : Aa = 5HA12 = 5,65cm².      Avec  St = 26cm. 

b) Armature de répartition : 

mlcm
Aa

Ar /²41,1
4

65,5

4


 

Soit Ar = 4HA8 = 2,01cm²/ml.    Avec   St = 25cm. 

IV.4.1.5.Les vérifications à l’E.L.U : 

a) condition de non fragilité : 

²13,2
400

1,2
1611023,023,0 28

min cm
fe

ft
dbA 

 

Amin  (At,Aa) Condition vérifiée. 

b) Espacement des barres : (Art.A.8.2,42/ BAEL91) 

- Armatures principales :      Stmax   26 m ≤min {3h ; 33cm}= 33cm.  Condition 

vérifiée 

- Armatures de répartition :Stmax   25 m ≤min {4h ; 45cm}= 45cm.   Condition 

vérifiée 

   Vérifi ation de la  ontrainte d’adhéren e d’entraînement :(Art.A.6.1,3/BAEL91) 

.15,31,25,128 MPaftssese    

MPa
ud

Vu

i

se 21,1
84,182.169,0

1041,33

9,0













 

Avec :   nui л cm84,182,114,35  .  

.15,321,1 MPaMPa sese  
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Don  pas de risque d’entraînement des  arres longitudinales. 

d  Vérifi ation de l’effort tran hant :(Art.A.5.1,211/BAEL91) 

On doit avoir : uu    

.20,0
2.16100

1041,33max

MPa
db

Tu
u 









 

La fissuration est peu nuisible.Donc : 








 
 MPa

fc

b

u 5,
2,0

min 28


 = 3,33cm                                      

MPaMPa uu 33,320.0   Condition vérifiée 

D’où   le  éton seul peut reprendre l’effort de  isaillement, les armatures 

transversales sont pas nécessaires. 

e) Encrage des barres :(Art.A.6.1,21/BAEL91) 

.835,21,2²5,16,0²6,0 28 MPaftsu    

La longueur de scellement droit :(Art.A.6.1,23/BAEL91) 

cm
fe

Ls
su

33,42
835,24

4002,1

4
















 

Les armatures doivent comportées des crochets.                    

La longueur de scellement mesurée hors crochet est : 

cmlsl 93,1633,424,04,0   

f) Influen e de l’effort tran hant sur le  éton aux voisinages des appuis : 

KN
dbfc

T
b

u 972
5,1

102.161009,0254,09,04,0 1

28 








  

KNTKNT uu 97541,33
max

 Condition vérifiée. 

g) Influen e de l’effort tran hant sur les armatures longitudinales des appuis : 

Il faut avoir : ².72,3
169,0

²1075,23
41,33

40

15,1

9,0

15,1
cm

d

Ma
V

fe
Aa U 























  

Aa =5,65 cm²>-3,72cm²  Condition vérifiée. 

IV.4.1.6. Les vérifications à l’E.L.S : 

a) Calcul des efforts internes à l’E.L.S : 

Calcul des réactions d’appuis : après le calcul on obtient les valeurs suivantes : 

                   RA= 41,7 kN  et   RB= 12,12 kN 

Remarque : 
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Pour tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction des moments à 

l’aide des coefficients réducteurs : 

- Aux appuis : mKNMuMua .64,283,83,03,0 max   

- En travée :   mKNMuMut .50,783,885,085,0 max   

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :   

 Diagramme des efforts internes à l’E.L.S : 

 

Figure ‎IV-9. Diagramme‎des‎moments‎fléchissant‎et‎desEfforts‎tranchants‎à‎l’E.L.S. 

b) Etat limite d’ouverture des fissures : 

La vérification n’est pas nécessaire car l’élément est couvert donc la fissuration est peu nuisible. 

e) Etat limite de compression du béton : 

    
  

  
≤  ̄    ,6       15   . 

- En travée : 

Mtser = 7,50 kN.m 

a  Détermination de la position de l’axe neutre    

 

2
   15  (     5   + 84,75  1372,95    4.46  

L’axe neutre se trouve { la fi re la plus  omprimée.  

   Détermination du moment d’inertie   
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Ι=
 

 
   +    (      

     .   

 
+ (15  5,65  (16,2  4,46   

Ι=14638,10 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé  

 ߪߪ

  
    

 
  

7,5  1  

14638,1 
 4,46  2,28    

    ,6     15    

 =13,09   15    ;           é    é . 

- Aux appuis :  

1- Appui A : Maser = 16,32MPa 

a  Détermination de la position de l’axe neutre    

 

2
   15  (     5   + 84,75  1372,95    4.46                                       

 

L’axe neutre se trouve { la fi re la plus  omprimée.  

   Détermination du moment d’inertie   

Ι=
 

 
   +    (      

     .   

 
+ (15  5,65  (16,2  4,46   

Ι=14638,10 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé  

  
    

 
  

16,32  1  

14638,1 
 4,46  4,97    

    ,6     15    

 =4,97   15    ;           é    é  

2- Appui B : Maser = 2,64MPa. 

En travée :  

a  Détermination de la position de l’axe neutre    

 

2
   15  (     5   + 84,75  1372,95    4.46                                       

 

L’axe neutre se trouve { la fi re la plus  omprimée.  

   Détermination du moment d’inertie   
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Ι=
 

 
   +    (      

     .   

 
+ (15  5,65  (16,2  4,46   

Ι=14638,10 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé  

  
    

 
  

2.64  1  

14638,1 
 4,46   ,8     

    ,6     15    

 =0,80   15    ;           é    é  

f) Etat limite de déformation (vérification de la flèche) : 

.96,0
500

480

500

²

384

5

0

max cm
l

f
IE

lq
f

v







 

qmax= max (qvs, qps) = 11,41 KN /ml. 

Avec : 

Ev = 
.1081937003

28 MPaft 
 

 Io   le moment d’inertie de la se tion homogène.   

-Position de l’axe neutre : 

.32,9
56,51518100

2,1665,515²1850

15

15
2

²

/

0

'
1 cm

Athb

dAt
bh

B

S
V xx 












 

.68,832,91812 cmVhV   

    42

2

3

2

3

10 15,5202115
3

cmcVAt
b

VVI 
. 

cmfcmf 96,006,0
15,5202110819

10²48041,11

384

5 3





 Condition vérifiée. 

Conclusion : les armatures calculées à l’E.L.U sont suffisantes. 
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Figure ‎IV-10. Ferraillage de‎l’escalier‎d’étage‎courant.
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IV.4.2.Calcul de la poutre palière  

IV.4.2.1.Dimensionnement : 

 Hauteur : 

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante : 

1015

maxmax l
h

L
t   

Avec : 

Lmax : la longueur libre de la poutre entre nus d’appuis. 

ht      : hauteur de la poutre. 

Lmax= 3,75 m.    
10

375

15

375
 th .5,3725 cmht   

Compte tenu des exigences du RPA (Art.7.5.1), on prend  ht = 35cm. 

 Largeur : 

La larguer de la poutre est donnée par : 

tt hbh 7,04,0            D’où :  .5,2414 cmb   

D’après les exigences du RPA, on prend  b = 30cm. 

Donc la poutre palière a pour dimensions :     ²3530 cmhb  . 

 

a) Détermination des charges : 

Poids propre de la poutre : G = ./63,22535,030,0 mlKN  

Effort tranchant à l’appui : à l’ELU              Tu = 58,90 KN. 

à l’ELS               Ts = 41,70 KN. 

 

b) Combinaison des charges : 

ELU qu = mlKN
L

T
G u /96,34

75,3

90,582
63,235,1

2
35,1 


 . 

ELS        qs = mlKN
L

T
G s /79,25

75,3

70,412
63,235,1

2
35,1 


 . 

IV.4.2.2.Calcul des efforts à l’ELU : 

 Le moment isostatique : 

mKN
lq

MM u
uu .33,61

8

²75,396,34

8

²max

0 





  

 L’effort tranchant : 
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.30,60
2

45,396,34

2

max KN
lq

TT u
uu 





  

En compte tenu de l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Sur appuis : mKNMM ua .40,1833,613,03,0 max   

En travée : .13,5233,6185,085,0 max KNMMt u   

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :   

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

Figure ‎IV-11. Diagramme‎des‎moments‎fléchissant‎et‎des‎Efforts‎tranchants‎à‎l’E.L.U. 

IV.4.2.3. Calcul des armatures : 

-  En travée : 








 392,0123,0

42,1²5,3130

²1013,52

²
l

bc

u
fdb

Mt
 S.S.A ;  A’   

931,0123,0  U  

²10,5
8,345,31931,0

²1013,52
cm

d

Mt
At

st










  

Soit : At =5HA12 = 5,65cm².       

- Aux appuis : 








 392,004,0

42,1²5,3130

²1040,18

²
l

bc

u
fdb

Ma
 S.S.A ;  A’   

980,004,0  U  

².71,1
8,345,31980,0

²1040,18
cm

d

Ma
Aa

st










  

Soit : Aa = 3HA12 = 3,39cm².   

60.30 

60.30 

61.33 

18.40 18.40 

52.13 

qu = 34.96 KN/ml 
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IV.4.2.4. Vérifications à l’E.L.U : 

a) Condition de non fragilité : 

².14,1
400

1,2
5,313023,023,0 28

min cm
fe

ft
dbA 

 

Amin= 0,84cm²  (At, Aa) Condition vérifiée. 

b) Vérification de l’effort tranchant :(Art.A.5.1,211/BAEL91) 

On doit avoir : uu    

.63,0
5,3130

1030,60max

MPa
db

Tu
u 









 

La fissuration est peu nuisible. 

Donc :  ̄ ≤    (
 ,      

  
, 5   )= 3,33cm                                      

MPaMPa uu 33,363,0   Condition vérifiée 

c) Vérification de la contrainte d’adhérence d’entraînement :(Art.A.6.1,3/BAEL91) 

.15,31,25,128 MPaftssese    

MPa
ud

Vu

i

se 12,1
84,185,319,0

1030,60

9,0













 

Avec :   nui л cm84,182,114,35  .  

.15,312,1 MPaMPa sese  
 

Don  pas de risque d’entraînement des  arres longitudinales 

d) Encrage des barres :(Art.A.6.1,21/BAEL91) 

.835,21,2²5,16,0²6,0 28 MPaftsu    

La longueur de scellement droit :(Art.A.6.1,23/BAEL91) 

cm
fe

Ls
su

33,42
835,24

4002,1

4
















 

Vu que’’ls’’est grande alors les armatures doivent  omporter des  ro hets.                    

La longueur de scellement mesurée hors crochet est : 

cmlsl 93,1633,424,04,0  . 

e) Influence de l’effort tranchant sur le béton aux voisinages des appuis : 

.567
5,1

105,31309,0254,09,04,0 1

28 KN
dbfc

T
b

u 









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KNTKNT uu 56760,60
max

 Condition vérifiée. 

 Les armatures transversales : (Art.A.4.2.3/BAEL91) 

- Le diamètre des armatures transversales doit être : 

  .57,812;30;10min;
10

;
35

min mm
bh

l 








   

On choisit un diamètre de (8mm). 

Donc on adopte  étriercadre 11  de 82HA = 1,01cm² 

- l’espacement des barres doit être :     .1845;40;18min10;40;15min cmbcmSt p    

- En zone nodale : .75,82,112;
4

35
min12;

4
min cm

h
St p 


















  (Art.7.5.2.2/R.P.A.2003) 

- En zone courante (travée) : .5,17
2

35

2
cm

h
St   

- le R.P.A. modifié 2003 exige que la quantité minimale d’armatures transversales est de: 

²01,1²79,03075,8003,0003,0 cmcmbSAt   

IV.4.2.5.Vérifications à l’E.L.S : 

qs= 25,79 KN/ml. 

Moment isostatique :  mKNMM ss .33,45
8

²75,379,25max

0 


  

Effort tranchant : .35,48
2

75,379,25max KNTT ss 


  

Considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Sur appuis : mKNMM sas .60,1333,453,03,0 max   

En travée : .26,3633,4585,085,0 max KNMtM ss   

 La vérification des contraintes dans le béton et l’acier :  

1- Etat limite de compression du béton : 

- En travée :Mt
ser

 = 36,26KN.m 

En travée :  

a) Détermination de la position de l’axe neutre :  

 

2
   15  (     5   + 84,75  2269,62    8.2                                       

 

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée.  

b) Détermination du moment d’inertie : 

Ι=
 

 
   +    (      

     ,   

 
+ (15  5,65  (31,5  8,2    
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Ι=64388,86 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé  

  
    

 
   

36,26  1  

64388,86
 8,32  4,68    

    ,6     15                                        

 =4,68   15    ;            é    é  

- Aux appuis : Ma
ser

 = 13,60MPa 

En travée :  

a) Détermination de la position de l’axe neutre :  

 

2
   15  (     5   + 5 ,85  16 1,77    6.19                                       

L’axe neutre se trouve à la fibre la plus comprimée.  

b) Détermination du moment d’inertie : 

Ι=
 

 
   +    (      

     .   

 
+ (15  3,39  (31,5  6,19   

Ι=40480,20 

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé  

  
    

 
   

2,64  1  

14638,1 
 4,46   ,8     

    ,6     15                                        

 =0,80   15    ;            é    é  

f) Etat limite de déformation (vérification de la flèche) : 

.96,0
500

480

500

²

384

5

0

max cm
l

f
IE

lq
f

v







 

qmax= max (qvs, qps) = 11,41 KN /ml. 

Avec : 

Ev = 
.1081937003

28 MPaft 
 

Io   le moment d’inertie de la se tion homogène.   

-Position de l’axe neutre : 

.32,9
65,51518100

2,1665,515²1850

15

15
2

²

/

0

'
1 cm

Athb

dAt
bh

B

S
V xx 












 

.68,832,91812 cmVhV   

    42

2

3

2

3
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cmfcmf 96,006,0
15,5202110819

10²48041,11

384

5 3





 Condition vérifiée. 

Conclusion : Les armatures calculées à l’E.L.U sont suffisantes. 

 

 

 

 

Figure ‎IV-12. Ferraillage de la poutre palière. 
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IV.4 L'ascenseur 

IV.4.1 Introduction 

Un as enseur est un appareil mé anique  onçu pour le  ut d’assurer une  ir ulation 

verti ale plus aisée  que l’utilisation des es aliers, il est exigé pour les bâtis ayant  une 

hauteur au-delà de cinq étages. 

Son implantation est généralement faite coté-a-coté avec les escaliers en une seule 

entité ce qui rend le dégagement vers les différents niveaux plus praticable. 

L’as enseur est  onstitué de deux entités distinctes ; la première sert à une cabine 

métallique qui se dépla e suivant des glissières verti ales sur le long de l’immeu le ; 

dans laquelle les personnes et les charges sont déplacées, la deuxième entité est un 

contrepoids ayant le rôle de compenser le poids de la  a ine et  ela pour qu’un système 

mé anique (éle trique ou vérin hydraulique  ne fournira que l’effort né essaire pour 

lever les surcharges 

IV.4.2 Etude de l'ascenseur : 

On a opté pour l'utilisation d'un ascenseur de taille moyenne de dimensions 

suivantes: 

 

Figure ‎IV-13. Vue en plan de l'ascenseur. 

 Une largeur de la cabine : 1,6m 

 Une langueur de la cabine: 1,4 m 

 Une hauteur de cabine de : 2,2m 

 Une largeur libre de passage de : 1.2m 

 Une hauteur libre de passage de : 2m 

 Une hauteur de course de : 22.44 m 
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 Une surface latérale   S= 2x (1,6+1,4)x2,2=13.20 m² 

 Epaisseur de la dalle qui supporte l’ascenseur :H=16cm 

Ayant ainsi les caractéristiques suivantes: 

Cabine et contre poids aux extrémités d'un câble en acier  porté dans les gorges d'une poulie 

lié à un levier électrique. 

 Pm « poids mort » : Le poids de la cabine, étrier, accessoire, câbles. 

 Q : surcharges dans la cabine  

 Pp : Le poids de contrepoids tel que Pp = Pm+
2

Q
 

 Une charge nominale de 675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de 1,96 

m². D’après la norme (NFP82-201), dimensionnés selon le (NFP82-22). 

a) Le poids mort  

Tableau IV.4.1 les poids. 

Poids de la cabines=(2x1.6+1.4)2.20=9.24m² M1=11.5x10.12x1,6=186,20 kg 

Poids de plancher s=1,80x2,00 = 3,6 m² M2=110x3.2 = 352 kg 

Poids de toit M3=20X3,2= 64 kg 

Poids de l'arcade M4=60+(80x1.6)=188kg 

Poids de parachute M5=40kg 

Poids des accessoires M6=80kg 

Poids de poulies de mouflage M7=2x30=60kg 

Poids de la porte de cabine M8=80+(1,6x25)=120 kg 

 Le poids mort total est : 





8i

1i

im kg 76,0901MP  

 Le contre poids : kg
Q

PP mp 7,1427
2

675
76,1090

2
  

b) Calcul de la charge de rupture  

     Selon  le  (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10. 

on prend Pour notre cas Cs=12.à titre créance. 

Le rapport 
d

D
 ; (D : diamètre de poulie et d : diamètre du câble) est au moins de 40 

qu’elle que soit le nombre des tirons , Prenons 45
d

D
 et D = 550mm  d = 12,22 mm 

On a   : Cr = Cs ×M      (1)                                                                                             
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Avec : 

CS : coefficient de sécurité du câble. 

Cr : quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du câble. 

M : charge statique nominale portée par la nappe. 

M=Q +Pm+Mg  (2) 

dont : Mg : Poids du câble. 

On  néglige Mg devant (Q+Pm)   (Mg<<Q+Pm) M=Q+P 

on aura donc :    Cr  =Cs× M = Cs.(Q+P)= 12(675+1090,76)=21189 kg 

Celle-ci est  la charge de rupture effective, elle doit être devisée par le coefficient de 

câblage « 0,85 » : 

     21189/ ,85  24928,23   . 

La charge de rupture pour « n » câble est donc   : Cr  =Cr (1 câble) x m x n 

Avec:  

m : type de mouflage (2 rins, 3 rins,…..  

n : nombre des câble  

pour un câble de d=12,22mm et m=2 on à : Cr(1 câble)=8152kg                       

    /(  (1          24928,23 /8152 2  1.52 soit n=2 câbles.  

Vu qu'on est sensé de compenser les efforts de tension des câble; Le nombre de câble 

doit être un nombre pair. 

c) Le poids des câbles (Mg) 

Mg= m . n . l   

m : la masse linéaire du câble : m = 0,515 kg  

L : Longueur du câble  L =51 m 

n : nombre des câbles   n =2  

Mg= m . n . l =0,515x2x51=52,23 kg 

(2)M=Q+Pm+ Mg= 675+1090,76 +52,53=1818,29 kg 

Vérifications de Cr : 

Cr= Cs . M    
  

 
 

     .  

    ,  
 13.7  12………………vérifiée. 

Calcul de la charger permanente total G : 

G= Pm+ Pp+ P treuil+ Mg 

Le poids de (treuil+le moteur) : P treuil =1200kg 
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La charge permanente totale : G=1090,76+ 7,1427 +1200+52,23 =3770,69kg 

Les surcharges :Q=675kg  

Qu=1,35G +1,5Q = 6102.93 kg. 

IV.4.3 Vérification de dalle au poinçonnement  

    Cette vérification est incontournable car l'appui du moteur (supposé appuyé sur 

 4 points  applique une for e  on entrée sur la dalle de l’as enseur  e qui engendre un  

risque de poinçonnement. 

La charge totale ultime : qu= 6102.93 kg 

Chaque appui reçoit le 
 

 
 de cette charge qu 

soit : q0 la charge appliquée sur chaque appui, alors: 

q  
q 

4
 

61 2.93 

4
 1525,73 kg 

Selon le BAEL 91 : la condition de non poinçonnement à vérifier est définie tel que  : 

q ≤  , 45.   .   .
    

  
 

Avec : 

qu : charge de calcul à l'E.L.U 

h0 : Epaisseur totale de la dalle. 

uc : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen. 

La charge concentrée     est appliquée sur un carré de (10x10) cm² 

    2( +    ;     16   

    +     (1 + 16  26   

   +     (1 + 16  26   

    2(26 + 26   1 4   

  , 45  1 4  16  
25  1 

1,5
 1248  q  1525,73 kg 

Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poinçonnement. 

IV.4.4 Evaluation des moments dus aux charges concentrées  
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IV.4.5 Distances des rectangles : 

Rectangle 1 

,
  1.4 
  1.4 

 

Rectangle 2 

,
   .88 
  1.4 

 

Rectangle 3 

,
  1.4 
   .88 

 

Rectangle 4 

,
   .88 
   .88 

 

IV.4.6 Les moments suivant les deux directions 

)PνM(MM 21x   

)PνM(MM 12y 
 

Avec  : coefficient de Poisson. 

À L'E L U    ( 0 ) 









PMM

PMM

2y

1x

 

.SPP 

 La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (26x26) cm² est :   

   
  

 .  
 

1525,73

 ,26   ,26
 22569,79   /   

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3,4 sont résumés dans 

Tableau Ci-dessus : Lx=1,80 m; Ly=1,80m 

 

Tableau ‎IV-2. Les résultats des moments isostatiques 

Rectangle 

xL

u
 

yL

v
 M1 M2 

Surface 

S (m²) 

P’ 

(Kg/m²) 

P=P'.S 

(Kg) 

Mx 

(Kg.m) 

Mx 

(Kg.m) 

1 0,77 0,77 0 ,079 0,018 1,96 22569,97 44237,14 3494,73 796.76 

2 0,48 0,77 0,095 0,02 1,23 22569,97 27761,06 2637,29 555,22 

3 0,77 0 ,48 0,091 0,029 1,23 22569,97 27761,06 2526,25 805,07 

4 0,48 0 ,48 0,13 0,035 0,77 22569,97 17378,87 2259,18 608,26 
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IV.4.7 Les moments dus aux charges concentrées 

              +     59 .37   .  

              +     44,73   .  

IV.4.8 Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle) 

a) Chargement   

Lx =1,8 m 

Ly=1,8m    

   16    

Poids propre :    ,16  25   4    /  

Charges d’exploitation :   1    /  

Charge ultime :   1,35 + 1,5  69   /  

b) Sollicitations : 

  
  
  

 
1,8

1,8
 1   ,4                                     

{
      .   .    

      .    
 

   ,9  {
    , 37

   1  {
    82,71   . 
    82,71   . 

 

c) Les moments appliqués à la dalle: 

       +     59 ,37 + 82,71  673, 6   .  

       +     44,73 + 82,71  127,44   .  

IV.4.9 Moments retenus: 

a-En travée: 

     ,75.    5 4,795   .  

     ,75.    95,58   .  

b- Sur appuis: 

         ,5.    336,53   .   

IV.4.10Calcul du ferraillage de la dalle: 

Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur   

Données : 

 Largeur de la poutre    1      
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 Hauteur de la section    16    

 Contrainte des aciers utilisés     4     ,      348    

 Contrainte du béton à 28jours       25   ,       14,17    

 Contrainte limite de traction du béton      2,1    

 Fissuration peu préjudiciable  

En travée : 

Sens lx: 

Le moment ultime :     5 47,9  .  

Le moment réduit   
   

 .  .   
 

    ,  

   .  ,  .  ,  
  , 17      ,392      

   , 17
       
→        ,991 

La section d'acier (Asx): 

    
   

 .  .   
 

5 47,9 

 ,9945. 14,4. 348
 1. 1   /   

Sens Ly: 

Le moment ultime :       955,8  .  

Le moment réduit  
   

 .  .   
 

   , 

   .  ,  .  ,  
  ,  3      ,392       

   ,  3
       
→        ,998 5 

La section d'acier (Asx): 

    
   

 .  .   
 

955,8

 ,9985 . 14,4. 348
  ,19   /   

Sur appui: 

Le moment ultime : 

         ,5.    3365,3  .  

  
   

 .   .    

 
3365,3

1  .  (14,4  . 14,17
  , 11      ,392      

   , 11
      
→       ,9945 

La section d'acier (Asx):   
   

 . .  
 

    , 

 ,     .  , .   
  ,67    /   

IV.4.11 Section minimale des armatures : 

Puisque h0=16 cm (12 cm h030 cm) 
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On peut appliquer la formule suivante : 

Sens ly: 

      8.    8 . ,15  1,2    /   

2
     1, 1   /         1,2            1,2    /  

     ,67   /         1,2            1,2     /  
 

Sens lx: 

           (
3   

2
)  1,2 (

3   ,91

2
)  1,2     /   

{
     ,19   /         1,2            1,2    /  

     ,67   /         1,2            1,2    /  
 

IV.4.12 Choix des aciers : 

Le diamètre :    16   16    

On à :  ≤
  

  
  ≤ 16  . 

a) En travée: 

Sens Lx: 

 

 

 

Sens Ly: 

 

 

 

 

b) Sur appuis (chapeaux): 

 

 

 

IV.4.13 Nécessité de disposer des armatures transversales 

On note toutefois les critères suivants :  

1. La dalle est bétonnée sans reprise  

2.   ≤    

Atx =1,01 cm²/ml 

Stx  min (2h0, 25 cm)   

Stx 25 cm 

4T8 p.m = 2,01cm²/ml 

Stx = 25 cm 

Aty=0,19cm²/ml  

Sty  min (4h0, 33 cm) 

Sty 25cm 

4T8 p.m = 2,01 cm²/ml 

Sty = 25 cm 

Aa=0,67cm²/ml 

St 25 cm 

4T10 =3,14 cm²/ml 

St=25 cm    
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Avec :   
     

 . 
;      

  .  

 
    ( ,13     

; 5     

      {  +    ;         

      {  +    ;         

On calcule Vx et Vy:( efforts tranchants dus aux charges reparties): 

   ,4  

{
 
 

 
      

  

2
.

1

1 +
 

 

     

  

3

  ;       

   61 2,93  
 , 

 
 

 

  
 

 

 3661,75   =3,66 KN 

   61 2,93  
1,8 

3
 3661,75   3,66    

      

On calcule Vv et Vu (efforts tranchants dus aux charges localisées): 

   
  

2 +  
 

1524,57

2  26 + 26
 19,54    

(   
  

3 .  
≤     

1524,57

3 . 26
 19,54    

(    26          19,54    

L'effort  total Vtot : 

Sens lx :       +    3,66 + 19,54  23,22    

Sens ly :        +    3,66 + 19,54  23,22    

Donc :        (      ;      )  23,47    

   
    

 .  
 

23,22  1  

1    144
  ,161     

   16   

     
1   ,16

3
   ( ,13    

; 5   )  1,73   

      :               é      

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

IV.4.13 Les vérifications à L’E.L.S  

IV.4.13.1 Calcul des sollicitations à L’E.L.S  

 Charge localisée : 
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    (  +         
́  

    (  +         
́        ,2( .  .    

    
́      ́ .    

     

 .  
.    

     
     

 .  
;       ( +   .

1

4
  1111,42   

Donc :     
    ,  

 ,   
 16441,12  /   

    
́  16441,12     

 Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1, 2,3, 4 sont résumés dans 

le tableau ci-dessus :   

 

Tableau ‎IV-3. Les résultats des moments isostatiques 

Rectangle 
xL

u
 

yL

v
 M1 M2 S'(m²) 

P'ser=qser.S

' 
M0x(kg.m) M0x(kg.m) 

1 0,77 0,77 0 ,079 0,018 1,96 32224,60 2661,75 1089,19 

2 0,48 0,77 0,095 0,020 1,23 20222,57 2002,03 788,69 

3 0,77 0,48 0,091 0,029 1,23 20222,57 1957,54 954,50 

4 0,48 0,48 0,130 0,235 0,77 12659,66 1734,37 772,23 

 

IV.4.13.2 Moment dû aux charges localisées : 

          -      -     +     =436,55 kg.m 

          -       -     +     =118,24kg.m 

IV.4.13.3 Moment dû aux charges réparties (Poids propre) 

Chargement 

  =1,80 et    =1,8et   

G=0,15 x 2500 = 375kg /m² ;   

Q=100 kg/m² 

     1  + 375  475   /   

IV.4.13.4 Moment dû aux charges réparties (E.L.S) 

α 
  

   
=1   ,4  la dalle travaille dans les deux sens  

α 1  ; E.L.S {
    , 37

    1  

Donc 

       .     .  
 
   , 37   475  1,8  56,94   /  
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       .     =1x 56,94 = 175,18 kg/m 

IV.4.13.5 Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact du rectangle  

        +      436,55 +  56,94  493,49    .   

        +      118,24 + 56,94  175,18    .  

a) Les moments retenus 

     En travée :                                                               

     ,75     ,75   493,49  256,53   .  

     ,75     ,75   175,18  131,38    .  

Sur appuis :  

         ,5    246,74    .  

b) Vérification des contraintes dans le béton  

Suivant Lx : 

En travée : 

    37 1,1 .       ;     2, 1 
   

  
;    ́  

Position de l’axe neutre (y) : 

      /2 +   ́
 (       

    ́       ;        15 

D’où 

50y² +47,95  635,85= 0 

Donc :  y=3,05 cm  

b) Calcul du moment d’inertie   

I =b  /3+15   (d – y )² 

     1    3, 5 / 3 +  15   2, 1(13,5   3, 5    

    4238,2      

c) La contrainte dans le béton     : 

     .    (    /   .   

    
37 1,1 

4238,2 
  3, 5   2,66     

La contrainte admissible du  éton ςbc : 

     .6     15    
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Alors :  

    2,66         15                                                      é é  é  

Donc les armatures calculées à l'E.L.U, ça nous convient. 

Sur appuis : 

     2467,4 .  ;      3,14    /         ,  ́    

Position de l’axe neutre (y  : 

Y=3,05cm  

Moment d’inertie (I): 

  6 89,19    

b) La contrainte dans le béton ςbc : 

     .   (    /  .   

    (
2467,4

6 89,19
  .  3, 5)  1,23     

La contrainte admissible du béton      : 

     .6     15     

Alors  

    1,23         15                                                        é é  é  

Donc les armatures calculées à l'E.L.U sont  convenables. 

Suivant Ly : 

En travée : 

    1313,8  . ;      2, 1     /     ;  ́    

a  Position de l’axe neutre (y  : 

Y= by²/2+n ́ (       

On à  ́       ; et  n = 15 

Donc :   y=3,05 cm  

b) Calcul du moment d’inertie   

I =b  /3+15   (d – y )² 

I  = 100 x3,053/ 3 + 15 x 2,01(13,5- 3,05)² 

I  =4238,20     

c) La contrainte dans le béton ςbc : 

     .   (    /  .   
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    (
1313,8 

4238,2 
  . 3, 5)  1     

La contrainte admissible du béton      : 

     .6     15     

Alors     1        15    é é    

Donc les armatures calculées à l'E.L.U sont convenables 

 

IV.4.14 Disposition du ferraillage : 

IV.4.14.1 Arrêt des barres : 

La longueur de scellement    est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage 

correct, 

On a :   4          25    , 

   4   4  1,  4    , 

IV.4.14.2 Cas des charges uniformes : 

Arrêt des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le 

contour sont ancrés au-delà de celui-ci 

IV.4.14.3 Arrêt des barres sur appuis : 

      (   ;  
1

4
( ,3 + 

  

   
)   )     (32    ; 36     36    

      (   ;  
  

2
)     (32    ; 18     32    

IV.4.14.4 Arrêt des barres en travée dans les deux sens  

Les a iers armant { la flexion, la région  entrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux 

appuis { raison d’un  as  ontraire, les autres armatures sont arrêtées { une distan e :  

  

1 
  

18 

1 
  18    

IV.4.14.5 Armatures finales  

a) Suivant Lx : At =2,01 cm² / ml soit 4T10 /ml      avec St = 25 cm 

                      Aa=2,01 cm² / ml   soit 4T10 /ml    avec St= 25cm  

b) Suivant Ly :At =2,01 cm² / ml  soit 4T10 /ml    avec  St= 25 cm 

                      Aa=2,01 cm² / ml  soit 4T10 /ml    avec  St= 25cm 

IV.4.15 Voile de la cage d’ascenseur  

D’après le RPA 99/2  3, l’épaisseur du voile doit être    15   , (voir le 

prédimensionnement des éléments non structure (chapitre 02), on adopte une 

épaisseur       2    , 
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Dans notre  as le voile de la  age d’as enseur n’est pas un élément porteur, il sera 

ferraillé par : 

      ,1         ,1  1   2  2,       /    

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit :       3,93     /    

L’espa ement :    25  m 

 Ferraillage du voile et dalle d'ascenseur 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure ‎IV-14. Ferraillage Supérieur‎de‎la‎dalle‎de‎l’ascenseur 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure ‎IV-15. Ferraillage inférieur‎de‎la‎dalle‎de‎l’ascenseur 

  

   1,8    
4T10  

4T10  

   1,8   

4T10/ml 

4T10/ml 

   1,8  

   1,8      
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Conclusion 

Le calcul des éléments non structuraux est indispensable dans les étapes de calcul 

d’une stru ture, en effet la négligen e de  es derniers est la  ause de plusieurs désordres 

enregistrés, pour cela il faut donner aussi une importance lors de la réalisions sur 

chantier.    

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

V. Etude sismique 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ChapitreV: 
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V.1.Généralités sur les séismes: 

Les tremblements de terre, sont très fréquents : chaque année sur la terre, il se 

produit en moyenne un million de séismes soit environ deux par minute. Certains sont 

violents et peuvent avoir des conséquences dramatiques. Beaucoup sont bénins et 

seulement perçu par des appareils d’enregistrement très perfectionnés. Tous sont des 

manifestations  rutales de l’a tivité du glo e. 

Un tremblement de terre est caractérisé par des secousses plus ou moins violentes 

dont la durée ne dépasse pas quelques secondes ou quelques minutes. Les secousses 

violentes peuvent avoir pour conséquence non seulement la destruction ; mais aussi la 

déformation de voie de  hemins de fer, l’apparition de fra tures de sol…en quelques 

secondes des paysages peuvent être modifiés. 

Lorsque les secousses se produisent sous la mer le long des côtes, elles propagent 

dans l’eauet provoquent des raz de marée. Les vagues peuvent atteindre une hauteur de 

plusieurs dizaines de mètres. 

Tous les séismes ont pour origine une rupture brutale de roches se produisant dans 

un endroit situé entre 01 et 700 Km de profondeur appelé foyer du séisme (donc assez 

superficiellement par rapport au rayon de la terre). La rupture brutale donne naissance 

à des vibrations, autrement dit, à des ondes sismiques, celles-ci se propagent sous forme 

de sphère concentriques  ompara les aux rides qui naissent { la surfa e de l’eau de la 

terre est d’autant plus  ourt que la distan e par ourue est plus petite. 

On peut mesurer l’intensité d’un séisme en évaluant les dégâts  ausés aux 

ha itations humaines. L’é helle la plus ré ente dite M.S.K comporté 12 degrés.                            

Il est difficile de les prévoir mais on peut diminuer les risques humains en évitant de 

construire dans les régions réputées dangereuses. Des règles de construction ont été 

mises au point, préconisant l’usage de matériaux dotés d’une  ertaine élasti ité    éton 

armé et acier.  

Cependant ces normes antisismiques ne sont pas adoptées partout (souvent pour 

des raisons é onomiques , d’où les ré ents séismes meurtriers,  omme  elui de 

Boumerdes le 21 mai2003. 

V.2.Introduction : 

Il est né essaire d’étudier le  omportement ou  ien la réponse de la stru ture sous 

l’a tion sismique pour garantie un degré de prote tion a  epta le { la  onstru tion en 

cas de séisme ou tremblement de terre, et éviter au maximum les dégâts qui pourraient 

être provoqués par ce phénomène. 

V.3.Calcul sismique : 

C'est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents 

éléments de la stru ture. On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse : 
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Analyse statique équivalente : Pour les bâtiments réguliers et moyennement 

réguliers, on peut simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la 

structure (mode fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul 

dynamique plus  ompliqué en ne s’intéressant qu’{ produire des effets identiques. 

V.3.1.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. On utilise directement les spectres de 

dimensionnement puisque ce sont surtout les maximas des réponses qui intéressent le 

concepteur et non la variation temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On 

procède alors à une analyse modale en étudiant un certain nombre de modes propres de 

la structure.   

V.3.2.Méthode du calcul : 

Pour l'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « SAP2000V14.2.2)» qui 

contient  différentes méthodes de calcul sismique (Réponse Spectrum Fonction; Time 

History Fon tion…    Pour notre  as, on a  hoisie « Reponse Spectrum Fonction» qui est 

basée sur la méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la 

réponse de la structure suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothèses 

suivantes: 

-Masse supposée  on entrée au niveau des nœuds prin ipaux (nœud maître . 

- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte. 

-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.  

-Le nom re de mode { prendre en  ompte est tel que la somme des  œffi ients de 

participation massique soit au moins égale à 90%.  

V.3.3.Conditions à vérifier : 

Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que : 

1) la période dynamique     ne doit pas être supérieur à la majoration de 30% de la 

période statique fondamentale      : 

     1.3      

2) la résultante des forces sismiques à la base    obtenue par combinaison des valeurs 

modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante de la force sismique 

déterminée par la méthode statique équivalente : 

    8      

    8      

3  les dépla ements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont 

adja ents ne doivent pas dépasser 1  de la hauteur de l’étage : 
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          ≤   
̅̅ ̅              

R : Coefficient de comportement  

    : Déplacement du aux forces sismiques   (y  ompris l’effort de torsion  

  
̅̅ ̅ : Déplacement admissible (égale à 1% he) 

4) le facteur de participation massique dépasse 90 % : 0
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Le logiciel SAP2000V14.2.2 peut déterminer directement les valeurs des coefficients de 

participation massiques. 

V.4.Méthode d’analyse modale spectrale : 

V.4.1.Principe de la méthode : 

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le 

maximum des effets qu’engendrent les for es sismiques dans la stru ture, représentées 

par un spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de 

la structure. 

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures 

sont  asées sur l’utilisation de spe tre de réponse. 

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

parti ulier, dans le  as où la méthode statique équivalente n’est pas permise. 

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme 

« spectre RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des 

périodes. 

V.4.2.Spectre de réponse de calcul : 

L’a tion sismique est représentée par le spe tre de  al ul suivant : 
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V.4.3.Calcul de la force sismique totale 

La force sismiquetotale V, appliquéeàla base de la structure, doit être calculée 

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des 

RPA99/Version 2003 : 

  
        

 
 

Avec : 

- A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en 

fon tion de la zone sismique et le groupe d’usage du  âtiment. Dans notre  as nous 

avons une stru ture située en  one (I  ave  un groupe d’usage 2  

Donc A = 0.10 

- D   Le Fa teur d’amplifi ation dynamique moyenne D est fon tion de la  atégorie de 

site, du   fa teur de  orre tion d’amortissement (η  et de la période fondamentale de la 

structure (T) selon formule : 

  

{
 
 

 
 

 .    ≤  ≤   

 .   (
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  ≤  ≤   

 .   (
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(
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 ≤   

 

    Le fa teur de  orre tion d’amortissement « η » est donnée par la formule suivante : 

  √
7

2 +  
  .7  

    Pour entage d’amortissement  ritique en fon tion du matériau  onstitutif du type de 

structure et de l’importan e des remplissages, il est donné par le ta leau(4.2 du RPA 

2003. 

   = 10% 

Donc  √
 

   
  ,764 

T : La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut être estimée à partir 

de formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

      

 
 ⁄  

     Hauteur mesurée en mètres { partir de la  ase la stru ture jusqu’au dernier niveau 

  = 26.1m 
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   : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage, il 

est donné par le tableau (4.6) du RPA 2003. 

    . 5 

        

 
 ⁄   . 5   26,1

 
 ⁄   ,58    

(   ,     : Période caractéristique associé la catégorie du sol :(Tableau 4.7) 

On a un sol meuble   site 3 donc :    .15             .4     

On a :  ≤  ≤ 3     .4≤  ,58 ≤ 3  

    2.5 (
  

 
)

 

 
 = 2.5   .764  (

 . 

 ,  
)

 

 
= 1.16 

Q : Facteur de qualité :   1 + ∑   
 
  

 

Tableau ‎V-1. Facteur de qualité 

Critère q Observé Non observé 

1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0.05 

2. Redondance en plan 0 0.05 

3. Régularité en plan 0 0.05 

4. Régularité en élévation 0 0.05 

5. Contrôle de la qualité des matériaux 0 0.05 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0.10 

 

   + ( .   +  .   +  .   +  .   +  .   +  .      .    

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par 

le (tableau 4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du système de contreventement. 

R = 5 
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V.4.4.Le poids total de la structure : 

Tableau ‎V-2. Poids total de la structure 

 

W=2783 .31 KN 

V.5.Vérificationdes forces sismiques :(            : 

V5.1.Le calcul de la force sismique totale : 

    
        

 
 = 

 .      .    .         .  

 
 = 742.51kN 

Les valeurs de la force sismique obtenue après l’analyse dynamique de 

SAP2000V14.2.2 : 

Tableau ‎V-3. Valeurs de la force sismique totale 

     (KN)     (KN) 

Forces sismiques 916.97 1086.85 

 

 

     916.97   > 80 %     = 594.008KN ……………………… Condition vérifiée 
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    =   1 86.85 KN > 80 %     = 594.008KN …………………….... Condition vérifiée 

V.5.2.Vérification de la période fondamentale : 

 

Figure ‎V-1. 1
er

 Mode (Translation SensXX) 
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Figure ‎V-2. 2
ème

 Mode (Translation Sens YY) 

 

Figure ‎V-3. 3
ème

 Mode (Rotation autour de Z) 

La valeur de la période du premier mode o tenu après l’analyse dynamique :      = 

0.73s 

      ,73  1.3      1.3    ,58    ,75    ……….. Condition vérifiée 
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V.5.3.Vérification des facteurs de participation massique : [RPA Article 4.3.4] 

Sens transversal :  

 αy =92,28   9   ………......  ondition vérifiée. 

Sens longitudinal : 

 αx =90,20    9    ………….. ondition vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau ‎V-4. Facteur de participation massique 

 

V.5.4.Les déplacements latéraux inter- étage :[RPA Article 4.43] 

E- DÉPLACEMENTS LATÉRAUX D'ÉTAGES 
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Les déplacements latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne 

doivent dépassés 1 % de la hauteur de l'étage.Δk = δk + δk-l (RPA 99 art 4.4.3).  

Avec :  δk  R δek et  δk   dépla ement au niveau k. 

Tableau ‎V-5. déplacements latéraux inter- étage  

Niveaux      max (cm)          Δk (cm) 1% ht (cm) Observation 

NIV +25.50  .      .     / 

3.06 

vérifiée 

NIV +22.44  .      .    0.385 vérifiée 

NIV +19.38  .      .    0.46 vérifiée 

NIV +16.32  .      .    0.53 vérifiée 

NIV +13.26  .      .    0.59 vérifiée 

NIV +10.20  .      .    0.63 vérifiée 

NIV +7.14  .      .     0.615 vérifiée 

NIV +4.08  .      .     0.54 
4.08 

vérifiée 

NIV+0.00     0.355 vérifiée 

Condition vérifiée  

V.5.5.Effort normale réduit : [RPA Article 7.1.3.3] 

Dans le but d'éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d'ensemble 

dues au séisme, l'effort normal de compression de calcul est limité par la condition 

suivante : 

 

Nd     désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton ; 

Bc est l'aire (section brute) de cette dernière 

Fc28est la résistance caractéristique du béton 

 

Tableau ‎V-6. Effort normale réduit 

Poteau  (KN)  (cm
2
)  (Mpa) 

 

Observation 

RDC (50*50) 1352.12 2500 25 0.22 ≤0.30 

1
er 

(50*50) 1172.61 2500 25 0.19 ≤0.30 

2
ème 

(50*50) 1002.44 2500 25 0.16 ≤0.30 

3
ème 

(45*45) 832.31 2025 25 0.16 ≤0.30 

4
ème 

(45*45) 666.85 2025 25 0.13 ≤0.30 

5
ème 

(45*45) 501.95 2025 25 0.10 ≤0.30 
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6
ème 

(40*40) 336.61 1600 25 0.08 ≤0.30 

7
ème 

(40*40) 175.4 1600 25 0.04 ≤0.30 

Condition vérifiée  
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VI.1 Ferraillage des portiques : 

VI.1.1. Ferraillage des poutres : 

VI.1.1.1.  Méthode de calcul : 

En général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion, un effort normalet 

un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 

l’effort 

Normal dans les poutres est très faible donc on fait le calcul en flexion simple. 

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1er et du 

2eme genre 

- Sollicitation du 1er genre :      Sp1=1,35G+1,5Q     Moment correspondant Msp1

  

 Sp2=0,8G E.     

 - Sollicitation du 2eme genre :                                   Moment correspondant Msp2 

 SP2=G+Q E.  

 Si Msp2/Msp1<1,15 on détermine les armatures sous Sp1 

 Si Msp2/Msp1>1,15 on détermine les armatures sous Sp2. 

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités ( s , b ) 

Pour une situation accidentelle :      s=1       s =400 MPa. 

 b =1,15  b =18,48 MPa 

Pour une situation courante :   s=1,15  s =348MPa. 

 b =1,5   b =14,17 MPa 

VI.1.1.2. Les armatures longitudinales : 

Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a : 

 Section d’armature minimale : Amin=0,5% (bxh) 

 Section d’armature maximale: Amax1=4% (bxh) (Zone courante) 

 Amax2=6% (bxh) (Zone de recouvrement) 

Les valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi l’effort tran hant de 1er 

et 2emegenre sont résumées dans les tableaux suivants : 

VI.1.1.3. Armatures transversales : 

La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :  At = 0,003 St .b 

L’espa ement maximum entre les armatures transversales est déterminé  omme suit :  
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- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires                     

       St  min (ht/4  ; 12  L ) 

- En dehors de la zone nodale (en zone courante):    St   (ht/4) 

Tableau ‎VI-1. Moments max des Poutres principales de rive  

Etages Position 

Moments max (KN.m) Rapport 

Mtsp1/Mtsp2 

Moments 

decalcul 

(KN.m) 

T max 

(KN) Mtsp1 Mtsp2 

Terrasse 
Appuis 48.73 62.33 0.72 51.22 

78.48 
Travées 27.62 32.95 0.48 21.84 

Tous les 

étages 

 

Appuis 47.73 58.55 0.76 47.44 

76.82 
Travées :.88 23.63 0.78 12.52 

Tableau ‎VI-2. Moments max des Poutres principales intermédiaire 

Etages Position 
Moments max (KN.m) Rapport 

Mtsp1/Mtsp2 

Moments 

decalcul 

(KN.m) 

T max 

(KN) Mtsp1 Mtsp2 

Terrasse 
Appuis 79.32 63.25 1.08 68.21 

77.25 
Travées 23.27 18.17 1.28 23.27 

Tous les 

étages 

 

Appuis 65.51 66.17 1 66.17 

81.79 
Travées 21.20 39.28 0.54 39.28 

Tableau ‎VI-3. Moments max des Chaînages de rive  

Etages Position 
Moments max (KN.m) Rapport 

Mtsp1/Mtsp2 

Moments 

decalcul 

(KN.m) 

T max 

(KN) Mtsp1 Mtsp2 

Terrasse 
Appuis 11.36 11.84 0.96 11.84 

35.41 
Travées 5.87 5.60 1.05 5.87 

Tous les 

étages 

Appuis 10.88 11.04 1 11.04 
51.42 

Travées 5.27 4.96 1.06 5.27 

Tableau ‎VI-4. Moments max des Chaînages intermédiaires  

Etages Position 
Moments max (KN.m) Rapport 

Mtsp1/Mtsp2 

Moments de 

calcul (KN.m) 

T max 

(KN) Mtsp1 Mtsp2 

Terrasse 
Appuis 38.32 44.55 0.86 44.55 

42.47 
Travées 33.11 35.24 0.94 35.24 

Tous les 

étages 

Appuis 42.37 60.48 0.70 60.48 
59.92 

Travées 37.33 54.21 0.69 54.21 
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VI.1.2. Poutres principales (30x40) cm² : 

VI.1.2.1. Poutre de rive 

 Armatures longitudinales : 

Cal ulons d’a ord les se tions min. et max. des a iers qui devraient  onditionner la 

section à adopter, on a : 

Amin = 0,5%(bxh) = 0,5x30x40/100 = 6,00 cm² (sur toute la section) 

Amax1 = 4%(bxh) = 4x30x40/100 = 48 cm²(zone courante) 

Amax2 = 6% (bxh) = 6x30x40/100 = 72 cm²(zone de recouvrement) 

En appuis : 

Etat limite ultime  

(Sp1) Mtsp1= 37.02kN.m 

(Sp2) Mtsp2=51.22kN.m 

2

1

sp

sp

Mt

Mt
= 0,722< 1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 

Données :      

 Largeur de la poutre b = 30 cm.                      

 Hauteur de la section ht= 40 cm.                        

 Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht =36cm 

 Fissuration non préjudiciable 

 Fbc=18,48 Mpa 

 σs=400 Mpa 

  
  

   .   .  
 

51,22. 1  

3  (36   18,48
  , 71   ,392        

   ,963 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

51,22  1  

 ,963  36  4  
 3,69   /   

En travées : 

(Sp1) Masp1= 10.51kN.m 

(Sp2) Masp2= 21.84kN.m 

2

1

sp

sp

Ma

Ma
=0,48< 1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 
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   .   .  
 

21.84  1  

3  (36   18,48
  , 3   ,392        

   ,985 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

21.84  1  

 ,985  36  4  
 1.53    /   

VI.1.2.2 Poutre intermédiaire : 

 Armatures longitudinales : 

Cal ulons d’a ord les se tions min. et max. des a iers qui devraient  onditionner la 

section à adopter, on a : 

Amin = 0,5%(b.h) = 0,5x30x40/100 = 6 cm² (sur toute la section) 

Amax1 = 4%(b.h) = 4x30x40/100 = 48 cm² (zone courante) 

Amax2 = 6% (b.h) = 6x30x40/100 = 72 cm² (zone de recouvrement) 

En appuis : 

Etat limite ultime  

(Sp1) Mtsp1= 68.21kN.m 

(Sp2) Mtsp2=63.25kN.m 

2

1

sp

sp

Mt

Mt
= 1,08 < 1,15    donc le calcul se fait sous (Sp1) 

Données :      

 Largeur de la poutre b = 30 cm.                      

 Hauteur de la section ht= 40 cm.                        

 Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht =36 cm 

 Fissuration non préjudiciable 

 Fbc=18,48 MPa 

 σs=400 MPa 

  
  

   .   .  
 

68.21  1  

3  (36   18,48
  , 94   ,392        

   ,951 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

68.21  1  

 ,951  36  4  
 4.98   /   
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En travées : 

(Sp1) Masp1= 23.27kN.m 

(Sp2) Masp2= 18.17kN.m 

2

1

sp

sp

Ma

Ma
=1,28>1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 

  
  

   .   .  
 

18.17  1  

3  (36   18,48
  , 25   ,392        

   ,987 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

18.17  1  

 ,987  36  4  
 1.27    /   

VI.1.3. Poutres secondaires (30x35) cm² : 

VI.1.3.1. Poutre de rive : 

 Armature longitudinale : 

       Amin =0,5%b.ht=0,5x30x35/100 = 5,25 cm² (sur toute la section) 

       Amax1=4%b.ht=4x30x35/100 = 42 cm² (zone courante) 

       Amax2=6% b.ht=6x30x35/100 = 63 cm² (zone de recouvrement) 

En appui : 

(Sp1) Mtsp1=11.36kN.m 

(Sp2) Mtsp2= 11.84kN.m 

2

1

sp

sp

Mt

Mt
= 0,95< 1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 

Données :      

 Largeur de la poutre b = 30 cm.                      

 Hauteur de la section ht= 35 cm.                        

 Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht =31,5 cm 

 Fissuration non préjudiciable 

 Fbc =18,48 MPa 

 σs= 400 MPa 

  
  

   .   .  
 

11.84  1  

3  (31,5   18,48
  , 21   ,392        

   ,989 
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 4      

   
  

 .  .   
 

11.84  1  

 ,989  31,5  4  
  .95   /   

En travée : 

(Sp1) Masp1= 5.87kN.m 

(Sp2) Masp2= 5.60kN.m 

2

1

sp

sp

Ma

Ma
=1.04<1,15    donc le calcul se fait sous (Sp1) 

  
  

   .   .  
 

5.87  1  

3  (31,5   18,48
  , 1   ,392        

   ,995 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

5.87  1  

 ,995  31,5  4  
  .46    /   

VI.1.3.2 Poutre intermédiaire : 

 Armature longitudinale : 

       Amin =0,5%b.ht=0,5x30x35/100 = 5,25 cm² (sur toute la section) 

       Amax1=4%b.ht=4x30x35/100 = 42 cm² (zone courante) 

       Amax2=6% b.ht=6x30x35/100 = 63 cm² (zone de recouvrement) 

En appui : 

(Sp1) Mtsp1=38.32kN.m 

(Sp2) Mtsp2= 44.55kN.m 

2

1

sp

sp

Mt

Mt
= 0,86< 1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 

Données :      

 Largeur de la poutre b = 30 cm.                      

 Hauteur de la section ht= 35 cm.                        

 Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht =31,5 cm 

 Fissuration non préjudiciable 

 Fbc =18,48 Mpa 

 σs= 400 Mpa 
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   .   .  
 

44.55  1  

3  (31,5   18,48
  , 8   ,392        

   ,958 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

44.55  1  

 ,958  31,5  4  
 3.69   /   

En travée : 

(Sp1) Masp1= 33.11kN.m 

(Sp2) Masp2= 35.24kN.m 

2

1

sp

sp

Ma

Ma
=0,93<1,15    donc le calcul se fait sous (Sp2) 

  
  

   .   .  
 

35,24  1  

3  (31,5   18,48
  , 64   ,392        

   ,967 

   
  

  
 4      

   
  

 .  .   
 

35.24  1  

 ,943  31,5  4  
 2.96    /   

Les tableaux représentés ci-après regroupent l'ensemble des résultants des 

sollicitations de calcul (Moments de calcul), les sections d'armatures correspondantes et 

les sections de ferraillage adoptées pour l'ensemble des niveaux.   

Tableau ‎VI-5. Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rive  

Etages Position 
Moments de 

calcul (T.m) 
As(calculé) As(min) Choix As 

Terrasse 
Appuis 6.33 3.69 

6,75 
3T14+2T14 7.7 

Travées 3.33 1.53 3T14 4.62 

Tous les 

étages 

Appuis 5.94 3.86 

6,75 

3T14+2T14 7.7 

Travées 2.39 0.99 3T14 4.62 

Tableau ‎VI-6. Récapitulation du ferraillage des poutres principales intermédiaires  

Etages Position 
Moments de 

calcul (T.m) 
As(calculé) As(min) Choix As 

Terrasse 
Appuis 7.:6 4.68 

6,77 
3T14+2T14 7.7 

Travées 3.48 1.27 3T14 4.62 

Tous les Appuis 7.58 5,37 6,77 3T14+2T14 7.7 
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étages Travées 5.77 3,28 3T14 4.62 

 

Tableau ‎VI-7. Récapitulation du ferraillage des chaînages de rive 

Etages Position Moments de 

calcul (T.m) 

As(calculé) As(min) Choix As 

Terrasse Appuis 2.32 0.95 
6,77 

3T12 3.38 

Travées 7.77 0.46 3T12 3.38 

Tous les 

étages 

Appuis 2.23 2.77 
6,77 

3T12 3.38 

Travées 7.64 7.58 3T12 3.38 

 

Tableau ‎VI-8. Récapitulation du ferraillage des chaînages intermédiaires  

Etages Position Moments de 

calcul (T.m) 

As(calculé) As(min) Choix As 

Terrasse Appuis 5.65 3.69 
5,25 

3T12+3T12 6,77 

Travées 4.6: 2.96 3T12 3.38 

Tous les 

étages 

Appuis 7.27 6.99 

5,25 

3T12+3T12 6,77 

Travées 6.63 6.33 3T12+3T12 6,77 

VI.1.4. Vérifications 

VI.1.4-1. Poutres principales (30x40) cm²  

 Condition de non fragilité : 

    Amin = 0,23b.d.ft28/fe = 0,23x30x40,5x2,1/400 = 1,397 cm². 

    A adoptée Amin…………………………………………. Condition vérifiée. 

Contrainte tangente :  τu  T/( .d) = 81,79x103/(300x360) = 0,378MPa 

Contrainte tangente admissible   τu   min (0,13 fc28 ; 5MPa) = 3,25 MPa. 

τu    ,73 MPa<τu   3,25 MPa…………………………... ondition vérifiée. 

Il n'y a pas un risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires à la ligne 

moyenne de la poutre). 

Calcul les armatures transversales : 

Diamètre des armatures transversales :  

Φt ≤ min (h/35 ;b/10 ; Φl) 

Φt≤  min (11.42 ;30 ;16) 

 On adopte    Φt   8 mm 
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Espacement: 

St ≤ min ( ,9d ;40cm)  

St ≤ min (32.4;40cm)   ═> St=30 cm 

D’après le R.P.A 99/2  3: 

 one nodale     St ≤ min (h/4 ; 12Φl ; 30cm) 

St ≤ min (1 ; 19,2 ;30cm)            ═> St=10 cm 

Zone  ourante   St ≤ h/2 

St ≤ 2  m  ═> St=15 cm 

Section des armatures transversales : 

  

 .   
.
  

  
 

    ,3 .    
 

 ,9 (    +      
. . . . . . . . . . . . . (   

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable) 

ftj* = min (2,1; 3,3 Mpa) =2,1 Mpa 

(α 9 ° ) (sinα + os α     1 

Fe  235 Mpa ;  s=1,15 

(*)
 1,02 0,3.1.2,1 .30

0,063 .............................( 1)
235

0,9.1.
1,15

t cal

At
cm

s

 
  

 
 

Pourcentage minimal des armatures transversales : 

)Mpa4,0;
2

(max
sb

feAt u

t








 

MpaMpa
sb

feAt

t

51,0)4,0;51,0(max 




 

)2.....(..............................065,0
235

3051,051,0

min

cm
fe

b

S

At

t


















 

De (1) et (2) : on prend  St = 15 cm 

D’où   At  2,55 cm²  6 8= 3.02 cm²/ml 

  St=15 cm 

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

Tmax=81,79kN        Mapp=68.21 kN.m 

u=Mapp/ Z68.21/0,9x36x10-2= 210.524 kN 88,20 kN 
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Les armatures longitudinales ne sont pas soumises à un effort de traction. 

Compression de la  ielle d’a out :   

La contrainte de compression dans la biellette est : 

 

ςb=Fb/S F  T√2       (l’état d’équili re   

 

d’ou     ςb 2T/a  S   a x  /√2 

a   Longueur d’appuis de la  iellette 

On doit avoir ςb<fc28/  b, mais pour tenir  ompte du fait que l’in linaison de la  iellette 

est légèrement différente de 45° donc on doit vérifier que : 

 σb≤ 0,8fc28/ γb 

 2T/ab ≤ 0,8fc28/ γb═>a ≥ 2T γb /0,8bfc28 

 a≥ 2x81,79x1,5/(0,8x30x25x10)=0,040 m=4cm 

 a’=b-5=30-5=25cm 

 a = min (a’; 0,9d)=25cm     

a =25cm >4 cm............condition vérifiée 

Entraînement des armatures : 

Vérifi ation des  ontraintes d’adhéren e : 

τuser T/ ,9d.µ.n ≤ τuser=ψs. ft28 

 ψs: coefficient de scellement  ψs=1,5pour H.A 

 T : Effort tranchant max T=81,79kN 

 n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n= 5 

 µ : Périmètre d’armature tendu   µ= π = 3,14 x1,4=5,024 cm 

τuser=81,79x103/0,9x36x5,024x6x10²=0.84Mpa 

τuser=1,5x2,1=3,15Mpa 

τuser 1,12 Mpa≤ τuser 3,15 Mpa…………… ondition vérifiée 

Ancrage des armatures tendues : 

τs   ,6 ψs  ft28=0,6(1,5)² 2,1=2,84 MPa 

La longueur de scellement droit ls : 

ls  Φ.fe/4.τs 

Avec   Φ   diamètre d’une  arre. 
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Ls=1,4 x400/ (4x2,84) = 49,30 cm 

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il 

faut courber les barres avec un rayon : 

r  5,5 Φl=5,5x1,4 = 7,7m 

Calcul des crochets : 

Crochets courants angle de 90°  

 r2/cdL2   ;   Profondeur utile d = 36 cm.  

87,1

Lr19,2L
L 2s

1




 

L = 1,2cm        ;        L2 = 28,2 cm         ;       L1 = 2,26 cm  

L = 1,4cm        ;        L2 = 28,1 cm         ;       L1 = 2,31 cm 

La longueur de recouvrement : 

Selon le R.P.A 99 (version 2  3 , la longueur minimale de re ouvrement est de 4  Φ  

 en zone I  

Φ = 1,2cm    l = 48 cm 

Φ   1,4  m   l = 56cm 

Vérification des contraintes (ELS) : 

Mser=  50.04 kN.m 

As= 4,62 cm² 

Position de l’axe neutre : 

by²/2-n.A (d-y)=0    

15y²+27.72y-997.92=0 y=7.30 cm  

Moment d’inertie :  

    I=by3/3+n.A (d-y)²=26722.87 cm4 

Contrainte maximale dans le béton comprimée bc:  

ςbc=K..y= Mpay
I

Mser

g

70,1330.7
87.26722

10 50.04 3






Tapez une équation i i.

 

bc =15 Mpa 

ςbc=13,70< bc =15 Mpa  ………………………….… ondition vérifiée.  

Vérification de la flèche :  
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Mtsmax= 16.98 kN.m, M0= (G+Q) l²/8= =9,50 kN.m   ({ l’ELS   

As=4,62cm² 

h/L>1/16   ,1    , 6………………..…………… ondition vérifiée 

 h/L >Mt/10M0   ,84    ,19 ………………....… ondition vérifiée 

 As/b.d< 4,2/fe ,  2  , 1 5…………….….…. ondition vérifiée 

VI.1.4-2. Poutres secondaires (30x35) cm²  

Condition de non fragilité : 

    Amin = 0,23bxdxft28/fe = 0,23x30x31,5x2,1/400 = 1,14 cm². 

    A adoptée Amin…………………………………………. ondition vérifiée. 

Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Contrainte tangente :  τu  T/( xd    59.92x103/(300x315) = 0,63MPa 

Contrainte tangente admissible   τu   min( ,13 fc28 ; 5MPa) = 3,25 MPa. 

τu    ,57Mpa τu   3,25 Mpa…………………………... Condition vérifiée. 

Il n'y a pas un risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires à la ligne 

moyenne de la poutre). 

Calcul les armatures transversales : 

Diamètre des armatures transversales :  

Φt ≤ min (h/35 ;b/10 ; Φl  

Φt≤  min (1  ;30 ;14) 

 On adopte    Φt   8 mm 

Espacement : 

St ≤ min ( ,9d ;40cm)  

St ≤ min (28,35 ;40cm)   ═> St=25 cm 

 one nodale     St ≤ min (h/4 ;12Φl ;30cm) 

St ≤ min (1  ;16,8 ;30cm) 

 ═>St= 10 cm 

Zone courante    St ≤ h/2 

St ≤ 2  m 

St= 15 cm 

Section des armatures transversales : 
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 
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Pourcentage minimal des armatures transversales : 

)Mpa4,0;
2
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feAt u

t
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


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De (1) et (2) : cm
S

At

t

051,0









, on prend  St = 15 cm 

D’où  :   At  0,77cm²     4 8= 2,01 cm²/ml 

St=15 cm 

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis : 

Tmax=59.92kN        Mapp=60.48 kN.m 

u=Mapp / Z 60.48 /0,9x31,5x10-2= 213,33 kN 59,92 kN 

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises à un effort de traction. 

- Compression de la  ielle d’a out :   

La contrainte de compression dans la biellette est : 

 

ςb=Fb/S F  T√2 (l’état d’équili re   

d’ou   ςb 2T/a S   a x  /√2 

a   Longueur d’appuis de la biellette 
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On doit avoir ςb<fc28/  b, mais pour tenir  ompte du fait que l’in linaison de la biellette 

est légèrement différente de 45° donc on doit vérifier que : 

ςb≤  ,8f 28/  b 

2T/a  ≤  ,8f 28/  b═ a   2T  b /0,8bfc28 

a  2x59.92x1,5/(0,8x30x25x10)=0,03 m=3 cm 

a’  -5=30-5=25cm 

a   min (a’;  ,9d  25  m     

a =25 cm >2,7 cm............Condition vérifiée 

Entraînement des armatures : 

Vérifi ation des  ontraintes d’adhéren e : 

τuser T/ ,9d.µ.n ≤ τuser=ψs. ft28 

ψs: coefficient de scellement  ψs=1,5pour H.A 

T : Effort tranchant max T=59.92 kN 

n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=6 

µ   Périmètre d’armature tendu   µ  π = 3,14 x1, 4=4,39 cm 

τuser=59,92x103/0,9x31,5x4,39x6x10²=0,8 Mpa 

τuser=1,5x2,1=3,15Mpa 

τuser=0,8Mpa ≤ τuser=3,15 Mpa…………… ondition vérifiée 

Ancrage des armatures tendues : 

τs   ,6 ψs  ft28=0,6(1,5)² 2,1=2,84 Map 

La longueur de s ellement droit ls  Φ.fe/4.τs 

Avec   Φ   diamètre d’une  arre. 

Ls=1,4x400/ (4x2,84) = 49,38cm 

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il 

faut courber les barres avec un rayon : r  5,5 Φl=5,5x1,4 = 7,7 cm 

Calcul des crochets : 

Crochets courants angle de 90°  

 r2/cdL2   ;            Profondeur utile d = 31,5 cm.  

87,1

Lr19,2L
L 2s

1




 

L = 1,4 cm        ;        L2 = 21,22 cm         ;       L1 = 6,04 cm 
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L = 1,2 cm        ;        L2 = 21,32cm         ;       L1 = 5,98 cm 

La longueur de recouvrement : 

Selon le R.P.A 99 (version 2  3 , la longueur minimale de re ouvrement est de 4  Φ  

en zone I 

Φ   1,4  m   l = 56cm 

Φ   1,2 m    l = 48 cm 

Vérification des contraintes (ELS) : 

Mser=60.48kN.m 

As= 4,62 cm² 

Position de l’axe neutre : 

by²/2-n.A (d-y)=0    

15y²+23,1y-727.65=0 y=6,23 cm 

Moment d’inertie   

    I=by3/3+n.A (d-y)²=17169,07 cm4 

Contrainte maximale dans le béton comprimée bc:  

ςbc=K.y=

Mpay
I

Mser

g

94.2123,6
07.17169

1048.60 3






 

bc =15 Mpa 

ςbc=11,90 < bc  15 Mpa  ………………………….… ondition vérifiée.  

Vérification de la flèche : 

Mtsmax= 54.21 kN.m, M0= (G+Q) l²/8= 8,78 KN.m     ({ l’ELS  As=3,38 cm² 

 h/L>1/16   ,81    , 6 …………………..…… ondition vérifiée 

 h/L >Mt/10M0  0,08 > 0,07………………..… ondition vérifiée 

 As/b.d< 4,2/fe0,00 3 <0,0105…………….…...condition vérifiée 

Donc le calcul pratique de la flèche n'est pas nécessaire. 

Le ferraillage des poutres principales et les chaînages et regroupe dans les tableaux 

suivantes: 
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VI.1.4. Dessin de ferraillage des sections des poutres : 

 

Tableau ‎VI-9. ferraillage des sections des poutres 

a- Poutres principales(30x45) cm²: 

Les étages La terrasse 

Poutre de rive 

 
 

Poutre intermédiaire 

 

b- Poutres secondaire (30x35) cm²: 

Les étages La terrasse 

Poutre de rive 

 

 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

 

Ferraillage en travée 

Ferraillage en Appui 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

 

3T14 fil+ 

3T12 chap. 

3T16 fil+ 

2T12 chap. 

 

Ferraillage en travée 

Ferraillage en Appui 

3T16 fil+ 

2T12 chap. 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

 

 

5T12  

5T112  

 

 

Ferraillage en travée 

Ferraillage en Appui 
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Poutre intermédiaire 

 

 

VI.2. Ferraillage des poteaux  

VI.2.1. Méthode de calcul  

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et un effort 

normalet un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. 

La section des armatures doit être égale au maximum des sections données par les 

combinaisons suivantes : 

- 1erGenre       1,35G+1,5Q……………                                                       

- 2ème Genre :   0,8G E…………..         

                         G+Q 1,2E…………      

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des  œffi ients de sé urité( γ s , b ) 

Pour situation accidentelle :     s=1         s = 400 Mpa. 

 b =1,15   b = 18,48 Mpa 

Pour situation courante  s =1,15   s = 348Mpa. 

 b =1,5     b = 14,17 Mpa 

VI.2.2.Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003)  

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence droites et sans 

crochets 

 Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zone I) 

 Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4% en zone 

courante, 6% en zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimal est de 12 mm 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 Ø (zone I) 

 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

3T16 fil+ 

2T12 chap. 

 

5T12. 

3T14 fil+ 

2T12 chap. 

 

Ferraillage en travée 

Ferraillage en Appui 
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 La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas 

dépasser 25cm en zone I. 

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

zones nodales. 

Poteaux Amin=0,7%Xs Amax1=4%xS Amax2=6%xS 

(50x50) cm² 17,5 100 150 

(45x45) cm² 14.17 81 121.5 

(40x40) cm² 11.2 64 96 

 

 

VI.2.3. Exemple de calcul  

VI.2.3.1. Les sollicitations défavorables 

Le tableau suivant donne les sollicitations défavora les du premier genre, l’unité est 

dekN.m : 

Tableau ‎VI-10. Sollicitations du premier genre. 

Etages Type 1  

(50 x 50 cm²) 

Type 2  

(45 x 45 cm²) 

Type 3 

(40 x 40 cm²) Combinaison 

A 
     1352.12 832.31 336.61 

     3,21 9.23 8.55 

B 
     278.30 112.01 18.97 

     2.22 3.02 3.92 

C 
     25.66 32.68 37.21 

     637.54 301.32 100.30 

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxième genre, l’unité est de kN.m :  

Tableau ‎VI-11. Sollicitations du deuxième genre. 

Etages Type1   

(50x 50 cm²) 

Type 2  

(45 x 45 cm²) 

Type 3 

(40 x 40 cm²) Combinaison 

A 
     1044.10 645.89 259.76 

     11.67 0.82 1.34 

B 

     150.51 1.97 8.33 

     1.16 2.50 5.06 

C 

     41.17 47.66 36.25 

     581.64 265.37 77.63 
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VI.2.3.2 Calcul d’un poteau : 

VI.2.3.2.1- Exemple de calcul : 

Poteaux (50x50) cm²: 

 Largeur du poteau b= 50cm.                      

 hauteur de la section ht= 50cm. 

 Enrobage : c=4 cm ; 

 Hauteur utile des aciers tendus : d=h-c ; 

 Contrainte des aciers utilisés :    4       ; 

 Contrainte du béton à 28 jours :   28  25    ; 

 Contrainte limite du béton :    2,1 1     ; 

 Fissuration peu préjudiciable. 

Combinaison de 1er genre (1,35G+1,5Q) : 

(a)-   Nmax=1352.12kN.m;   Mcor= 3,21 kN.m 

Détermination du centre de pression :e =M/N = 0,002 m = 0,2 cm 

Mu=Nu(d-
2

ht
+e)=1352.12(0,45-0,50/2+0,002)=273,12 kN.m 

Vérification si la section est surabondante: 

 Nu 0,81   .b.h                       Nu =1352,12<2869,42kN.....................vérifiée 

MuNu.d (1-0,514Nu/b.d.   )    Mu =273,12 KN.m<350,41kN.m ………..vérifiée 

Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les 

armatures ne sont pas nécessaires (A1=0)  

pas nécessaires (A1=0) . 

(b)-   Nmin=278.30kNMcorresp  = 2.22kN.m 

Détermination le centre de pression :  e=M/N=2,22/278,30=0,008 m 

Mu=Nu(d-
2

ht
+e)=278,30(0,45-0,50/2+0,008)=57,88kN.m 

Vérification si la section est surabondante : 

Nu 0,81.b.   .h          Nu 278,3 kN  2869,43KN…... ondition vérifiée        

MuNu.d (1-0,514Nu/b.d.   )     Mu=57,88 kN.m< 119,61kN.m.. Condition vérifiée. 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne 

sont pas nécessaires (A2 A’2=0)  

(b)-   Nmin=637.54 kNMcorresp  = 25.66kN.m 
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Détermination le centre de pression :e=M/N=25.66/637.54=0,04 m 

Mu = Nu (d-
2

ht
+e)=637.54(0,45-0,50/2+0,04)=153.01kN.m  

Vérification si la section est surabondante: 

Nu 0,81fbc.b.h                            Nu =637,54kN <2869,42 kN...condition vérifiée 

MuNu.d (1-0,514Nu/b.d.fbc)   Mu = 153.01kN.m<257,40kN.m  ... condition vérifiée 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne 

sont pas  nécessaires (A3 A’3=0)  

 

Combinaison de 2ème genre (0,8G±E): 

(a)-  Nmax=1044.10kNMcorresp = 11.67kN.m 

Détermination le centre de pression :e=M/N=0,011m 

Mu=Nu(d-
2

ht
+e)=1044,10(0,45-0,50/2+0,011)=220,30kN.m 

Vérification si la section est surabondante : 

Nu 0,81fbc.b.h                              Nu = 1044,10kN<2869,42kN....... condition vérifiée 

MuNu.d (1-0,514Nu/bdfbc)  Mu = 220.30kN.m  39 ,75kN…….. ondition vérifiée 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne 

sont pasnécessaires (A4 A’4=0)  

(b)-  Nmin=150.51kNMcorresp  = 1.16kN.m 

Détermination le centre de pression :e= M/N =0,007 m 

Mu=Nu (d-
2

ht
+e) =150.51(0,45-0,50/2+0,007) =  31,15kN.m 

Vérification si la section est surabondante : 

Nu 0,81fbc.b.h                            Nu   15 .51kN .2869,42kN.. … ondition vérifiée. 

MuNu.d (1-0,514Nu/b.d.fbc) Mu =31.15kN.m<66,08kN.m  ... condition vérifiée. 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne 

sont pas  nécessaires (A5=A'5=0) 

(b)-  Nmin=581.64kNMcorresp  = 41.17kN.m 

Détermination le centre de pression :e = M/N = 0,071 

Mu = Nu (d-
2

ht
+e) = 581.64 (0,45-0,50/2+0,071) = 157.62kN.m 
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Vérification si la section est surabondante : 

Nu 0,81fbc.b.hNu 581,64kN 2869,42kN……..... onditionvérifiée 

MuNu.d (1-0,514Nu/b.d.fbc)Mu = 157.62KN.m<237,19kN.m......condition vérifiée 

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne 

sont pas nécessaires (A6=A'6=0) 

 Calcul du ferraillage : 

Le  al ul de la se tion d’armature  e fait { la flexion simple ave  : 

 Mu = 41,17kN.m 

 Fbc=18,48 Mpa 

 σs= fe/γs = 400Mpa 

 b = 50 cm 

 d =  45 cm 

²41,2
400.45.948,0

10.17,41

..

948,0

0'39,0<099,0
²..

3

cm
d

Mt
As

sA
bdf

Mu

S

bc













 

Donc : A6=A'6=0 

Section adoptée : 

La se tion d’armature qu’on doit tenu en  ompte  ’est le max entre les trois se tions 

calculées et la section minimale exigée par RPA 99 V.2003 

Donc : 

Pour une section de béton (50x50) cm2 

Amin(R.P.A)= 17,50 cm² 

Aadopté= max (A1, A2, A3, A4, A5, A6,Amin(RPA) ) = max (0,00; 0,00 ;1,10 ;17,50 ) = 17,50cm² 

On adopte 4T20 +4T16=20,61 cm2/ml 

Vérification de la contrainte de cisaillement :  

on va vérifier par rapport le poteau le plus sollicité (50x50 ) cm²  

Tmax=26,41kN.m 
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  Contrainte tangente   τu  T/( xd    26,41x1 3/ (500x450)=0,117MPa 

  Contrainte tangente admissible : u = min (0,13 fc28 ; 5MPa)=3,25MPa. 

τu   ,117Mpa u =3,25 Mpa…………….…...Condition Vérifiée.  

Il n'y' à pas de risque de cisaillement. 

Calcul des armatures transversales :  

Diamètre des armatures transversales : 

Φt    Φl/3 

Φt   2  /3 

Φt    8 mm 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule: 

e1

ua

.fh

.Vρ

St

At


 

  -Vu : Effort tranchant de calcul 

  -h1 : hauteur totale de la section brute 

  -fe : Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale  

  -a : Coefficient correcteur égal à 2,5 si l'élancement géométrique g 5 et à 3,5 dans le 

cas contraire. 

  -St : Espacement des armatures transversales. 

Espacement : 

D’après  le R.P.A 99 (version2  3  on a   

 -En zone nodale :    St  ≤ min (1   L ; 15cm) = 15 cm      Soit  St =  10cm. 

 -En zone courante   St  ≤  15  L  = 30 cm                          Soit  St =  15cm. 

Cal ul de l’élan ement géométrique g : 

λg= Lf/ b 

Avec:   Lf: Longueur de flambement du poteau. 

b : Dimension de la section droite du poteau. 

Lf=0,7 L0  

λg= 0,7.L0 /b = 0,7.4,08 /0,5 = 5,71 

λg = 5,71> 5       ρ0 = 2, 5   
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Donc :
cm²028,0

50.235

1032,12,510

.fh

.V.ρS
At

e1

uat 




 

Quantité d’armatures transversales minimales   

  A t / t.b en % est donnée comme suit : 

λg=5,71> 5 :    0,3 %   

            Alors :                  Zone nodale :     A t =0,003.10.50= 1,50 cm 2  

                                         Zone courante : A t = 0,003.15.50 = 2,25 cm²    

On adopte aux poteaux de RDC : 8T8 soit S = 4,02 cm2 

Vérifi ation de la se tion minimale d’armatures transversales : 

  Mpa0,4;0,4MPaτ.max
b.S

.fA
u

t

et 

 

 vérifiée.condition.......... Mpa0,4Mpa 14,2
1550

4004,02
:courante Zone 





 

 vérifiée.condition.......... Mpa0,4Mpa 22,3
1050

4004,02
:nodale Zone 





 

Détermination de la zone nodale : 

La zone nodale est  onstituée par le nœud poutre-poteau proprement dit et les 

extrémités des barres qui y concourent. 

Les longueurs à prendre en compte pour chaque  

barre sont données dans la figure suivante : 

h'=Max(he/6;b;h;60cm)=Max(306/6;50;50;60)=60cm 

L'= 2.h =2x50= 100cm 

Disposition  onstru tive des armatures des nœuds : 

Les nœuds dans une  onstru tion sont des points  ritiques, don  selon les règles 

parasismiques algériennes au  ut d’évité l’é latement de  es zones on doit prévoir des 

cadres traditionnels ou deux U superposés formant un carré ou un rectangle avec un 

espacement maximum de 1  m et un nom re minimum de  3  adres par nœud. 

 

Les solli itations max et se tions d’armatures  orrespondants aux différents niveaux 

sont résumées dans les tableaux suivants : 

 

L' L' 

 

h' 
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Tableau ‎VI-12. Ferraillage des poteaux 

 

Niv. 
Comb 

1
ier

 genre 2
ème

 genre 
Amin 

(cm²) 

Aadoptée 

(cm²) 

   (t) 
   

(t.m) 

       

(cm) 

     

(cm²) 
     (t) 

     

(t.m) 

    

(cm²

) 

  

Type 2 (50 

x 50 cm²) 

A 1352.12 3.21 0.00 

17.5 

1044.10 11.67 0.00 

17.5 
4T20 

+4T16 
B 278.30 2.22 0.00 150.51 1.16 0.00 

C 637.54 25.66 0.00 581.64 41.17 0.00 

Type 2 (45 

x 45 cm²) 

A 832.31 9.23 0.00 

14.17 

645.89 0.82 0.00 

14.17 
4T16 

+4T14 
B 112.01 3.02 0.00 1.97 2.5 0.13 

C 301.32 32.68 0.00 265.37 47.66 0.00 

Type 2 (40 

x 40 cm²) 

A 336.61 8.55 0.00 

11.20 

259.76 1.34 0.00 

11.20 8T14 B 18.97 3.92 0.01 8.33 5.06 0.27 

C 100.30 37.21 1.50 77.63 36.25 1.75 

 

  

(RDC 1
ére

2
ème

)  (3
ème

 :….5
éme 

) étages       (6
ème

 :….7
éme 

) étages 

(50x50)                               (45x45)                           (40x40) 

  

 

  

 

                   4T20+4T16                   4T16+4T14                             8T14                        

Figure ‎VI-1. Dessin de ferraillages des sections des poteaux 

VI.5 Conclusion  

Les poteaux et poutres qui représentes le squelette de la structure reste les 

éléments les plus responsa le de la sta ilité d’une stru ture. 
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VII.1.Introduction 

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique 

couler dans des coffrages à leur emplacement définitif dans la construction. 

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées 

forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs. 

On utilise les voiles dans tous les bâtiments quelle que soit leurs destination 

(d'habitations, de bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,). 

VII.2.Le système de contreventement 

Les systèmes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit 

reprendre les forces horizontales dues aux vents "action climatique" ou aux séismes 

(action géologique). 

Dans notre construction, le système de contreventement est mixte (voile - 

portique); ce système de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une 

capacité de résistance satisfaisante. 

Mais ce système structural est en fait un mélange de deux types de structures qui 

obéissent à des lois de comportement différentes.de l'interaction portique – voiles, 

naissent des forces qui peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci 

s'explique par le fait qu'a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dansleurs 

déplacements. Par conséquent une attention particulière doit être observée pour ce type 

de structure: 

a) Conception  

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité 

(torsion). 

- Les voiles- L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut 

que les rigidités dans les deux directions soient très proches). 

b) Calcul  

Dans les calculs, on doit considérer un modèle comprenant l'ensemble des éléments 

structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois 

de comportement de chaque type de structure.   

 ne doivent pas être trop éloignés (flexibilité du plancher). 

c) Principe de calcul  

L'étude des voiles consiste à les considérer comme des consoles sollicitées par un 

moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus 

défavorable selon les combinaisons suivantes : 

G + Q E  (vérification du béton) 

0,8G + E  (calcul des aciers de flexion)  
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Le calcul des armatures sera fait à la flexion composée, par la méthode des 

contraintes et vérifier selon le règlement R.P.A 99(version 2003).  

Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature : 

- armatures verticales 

- armatures horizontales (parallèles aux faces des murs)  

- armatures transversales 

VII.3.La méthode de calcul 

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) : 

MPa18,48
1,15

0,85.fc
σ

I

M.V

A

N
σ 28

___

1,2 

 

Avec: N : Effort normal appliqué. 

          M : Moment fléchissant appliqué. 

          A : Section du voile. 

          V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée. 

           I : Moment d'inertie. 

On distingue 3 cas : 

1er cas : 

Si : (1 et 2)  0  la section du voile est entièrement comprimée " pas de zone tendue 

". 

La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)  

A min = 0,15.al  

2eme cas : 

Si : (1 et 2)0   la section du voile est entièrement tendue " pas de zone comprimée" 

On  al ul le volume des  ontraintes de tra tion, d’où la section des armatures verticales : 

Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 

2003). 

-Si : Av  A min = 0,15 % a.L, on ferraille avec la section minimale. 

-Si : Av  A min, on ferraille avec Av. 

3eme  cas: 

Si : (1 et 2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, 

donc on calcul le volume des contraintes pour la zone tendue. 
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Figure ‎VII-1. Schéma du voile + poteaux 

 

1) Armatures verticales  

Elles sont disposées on deux nappes parallèles servant à répondre les contraintes de 

flexion composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal à 

0,15% de la section du béton. 

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement 

de direction du séisme avec le diamètre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de 

l'épaisseur du voile.  

2) Armatures horizontales  

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur sont distribuées d'une façon 

uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des 

ouvertures ; les barres horizontales doivent être disposé vers l'extérieure. 

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit : 

- Globalement dans la section du voile 0,15% . 

- En zone courante 0,10 %. 

3) Armatures transversales  

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont à prévoir 

d'une densité de 4 par m² au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un 

diamètre inférieur ou égal à 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les 

barres avec un espacement au plus égal à 15 fois le diamètre des aciers verticaux. 

Les armatures transversales peuvent être des épingles de diamètre 6 mm lorsque 

les barres longitudinales ont un diamètre inférieur ou égal à 20 mm, et de 8 mm dans le 

cas contraire. 

VII.4.Ferraillage des voiles 

 Exemple de calcul  

Epaisseur du voile  

  
  

22
18,54    

On prend: a = 20 cm 

  (  3,26 +  ,5   ,9     

   
   

12
  

 ,2  3,26 

12
  ,57    

   ,5 +
 ,  

 
 2,13 m 

V = 2,13 m 
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I = 0.57 m4 

N = 673,21 kN 

M = 1344,01 kN. 

T = 324,18 kN 

Détermination des contraintes  

   
 

 
+

M.V

 
 

   
673,21

 ,9 
+

1344, 1  2,13

 .57
 5,77  MPa 

   
 

 
 

M.V

 
 

   
673,21

 ,9 
 

1344, 1  2,13

 .57
  4,274MPa 

 

1. Calcul des armatures verticales 

D'après le R.P.A 99 (version 2003) on à : 

A min =0,15%.a.L  

On calcul le ferraillage pour une bande de 1 mètre (L = 1 m)  

A min =0,15%a1 m = 0,001520100 = 3,00 cm²/ml 

Le diamètre : D 1/10a   (mm) 

                      D (1/10).200 

                      D20 mm 

On adopte : D= 12 mm 

L'espacement 

-Selon le BAEL 91,onà : 

Stmin {2.a, 33 cm} 

Stmin {40, 33 cm}       St 33 cm.......................................... (1). 

- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on à: 

Stmin{1,5a ; 30 cm} 

Stmin{30 , 30 cm}       St30 cm ..........................................(2). 

Donc : St min {StBAEL ; StR.P.A 99} 

St30 cm 

On adopte un espacement de 20 cm. 
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Figure ‎VII-2. Disposition des armatures verticales dans les voiles 

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm²/ml. 

2- Calcul des armatures horizontales  

D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les armatures 

verticales soit 5T12 = 5,65 cm²/mlavec un espacement de 20 cm. 

-Vérification de la contrainte de cisaillement b  

On calcul la contrainte de cisaillement 
a.L

T
τ

___

b   

Avec : calTT 4,1
___

    l'effort tranchant de calcul majoré de 40%  

a : Epaisseur du voile  

L : longueur du voile  

Cette contrainte est limitée par: 28

___

.fc2.0τ  =5MPa 

Mpa0,06
326200

1018,3241.4

a.l

Τ
τ

___

b 





 

 b = 0,06 MPa 0,05fc28 =1,25 MPa  ...............condition vérifiée 

Donc pas de risque de cisaillement 

VII.5.Disposition des armatures 

1. armatures verticales  

-Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués 

conformément aux règles de béton armé en vigueur. 

-La distance entre axes des armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser 

deux fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de 

l'épaisseur du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003). 

- A chaque extrémité du voile l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 

1/10 de la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm 

On à  St=20 cm  St/2 = 10 cm15 cm ........vérifiée 

L=326 cm   L/10 = 32,6 cm 
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2. Armatures horizontales  

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur 

de 10. 

Elles doivent êtreretournée aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent 

les ouvertures sur l'épaisseur du mur. 

Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués 

conformément aux règles de béton armé en vigueur St min (1,5a; 30 cm) 

- le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 

1/10 de l'épaisseur du voile. 

3.Armatures transversales : 

Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre 

carré. 

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure ‎VII-3. Disposition du ferraillage du voile 
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VIII.1.Introduction 

Les fondations ont pour but de transmettre les charges et les surcharges de la 

superstructure au sol. Leur choix dépend essentiellement de la contrainte du sol et des 

 harges de l’ouvrage. On distingue trois types de fondations : 

a) Fondations superficielles : 

     Elles sont adoptées  pour les sols de bonne capacité portante qui se trouvent à 

une faible profondeur. Elles permettent la transmission directe des efforts au sol, cas des 

semelles isolées, semelles filantes, radiers. 

b) Fondation semi-profonde : 

     Ce type de fondation est utilisé lorsque des fondations superficielles ne peuvent 

être  

Réalisées et que des fondations profondes ne sont pas nécessaires. Ce type de 

fondation 

Permet aussi de se prémunir contre le phénomène de gel et de dégel des sols.   

c) Fondations profondes : 

      Elles sont utilisées dans le cas où le bon sol se trouve à des profondeurs très 

importantes qui dépasse les dix mètre environs.   

VIII.2. Etude de sol :  

La valeur de la contrainte du sol est donnée soit par l’expérience, en raison de la 

connaissance que l’on peut avoir du terrain sur lequel des ouvrages sont déjà étés réalisés, 

soit à partir des résultats de sondage. Une étude préalable du sol à donnée la valeur 

1.7barspour la contrainte admissible du sol( sol ) 

VIII.3. Stabilité des fondations : 

Les massifs de fondations doivent être en équilibre sous l’action : 

 Des sollicitations dues à la superstructure qui sont : 

Des forces verticales ascendantes ou descendantes ; des forces oblique, des forces 

Horizontales et des moments de flexion ou de torsion. 

 Des sollicitations dues au sol qui sont : 

Des forces verticales ascendantes ou descendantes et des forces obliques (adhérence, 

Remblais). 

Les massifs de fondations doivent être stable ; c’est-à-dire qu’ils ne doivent donner lieu à       des 

tassements.  
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 Il est donc nécessaire d’adopter le type et la structure des fondations à la nature du sol qui va 

supporter l’ouvrage .En effet, l’étude géologique et géotechnique a pour but de préciser le type  le 

nombre et la dimension des fondations nécessaires pour fonder un ouvrage donné sur un sol donné. 

6.3. Facteurs de choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation dépend en général de plusieurs paramètres dont on cite : 

 Type d’ouvrage à construire. 

 Les caractéristiques du sol qui doit supporter l’ouvrage. 

 La nature et l’homogénéité du bon sol. 

 La capacité portante du terrain de fondation. 

 La charge totale transmise au sol. 

 La facilité de réalisation. 

 La nature est le poids de la superstructure. 

6.4. Choix de type de fondations : 

En ce qui concerne notre ouvrage, on a le choix entre : 

 Semelles continues (semelles filantes sous murs). 

 Semelle isolée.  

 Radier général  

Nous proposons en premier lieu les semelles isolées comme solution. 

a) Semelles isolées sous poteaux :  

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal N  qui est obtenu 

à la base des poteaux. 

a) Fondations superficielles : 

     Elles sont adoptées  pour les sols de bonne capacité portante qui se trouvent à une faible 

profondeur. Elles permettent la transmission directe des efforts au sol, cas des semelles 

isolées, semelles filantes, radiers. 

b) Fondation semi-profonde : 

     Ce type de fondation est utilisé lorsque des fondations superficielles ne peuvent être  

Réalisées et que des fondations profondes ne sont pas nécessaires. Ce type de fondation 

Permet aussi de se prémunir contre le phénomène de gel et de dégel des sols.   

c) Fondations profondes : 
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      Elles sont utilisées dans le cas où le bon sol se trouve à des profondeurs très 

importantes qui dépasse les dix mètre environs.  

{
 ς̅    1.7 ars  17tf/m   17  KN/m 

N  1346.81 KN
M   11 34KN.m

 

 Homothétie des dimensions : 

sol

Na
B

b 
 a= b =1 

D’où:‎‎‎‎B√
    .   

   
=2.8               B = 2.8 m 

 

 
 

 

 
     2.8 

 e0 =   M/N = 0.0084m  

 ___

181.079 170 / ²m sol KN m                      C.N.V    

Avec : 

___

  sol  : Contrainte admissible du sol  

(A.B) : la section de la semelle. 

 Remarque : 

On constate qu’il y a un chevauchement entre certaines semelles, par conséquent   

Nous essayons avec les semelles filantes. 

b) Semelles filantes : 

La surface des semelles doit  être  inférieure  à  50% de  la  surface  totale  du  bâtiment 

(Ss / Sb< 50%) 

La surface de la semelle est donnée par :  

s

N

S


sol
s

SOL

N
S




Avec : N = NG + NQ 

sol



  = 1.7  bars  =  17(tf/ m
2

), (à une profondeur de 1.8 m) 

L'effort normal supporté par la semelle filante est la somme des efforts normaux de tous les poteaux 

qui se trouve dans la même ligne. 
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On doit vérifier que:
S

N
sol   

 Tel que:  ∑  de chaque fil de poteaux et voiles : 

                    S = B x L 

B : Largeur de la semelle. 

 : Longueur de la file considérée.                  

sol

N
B

L 



 

 Calcul des surfaces revenant aux semelles : 

Les surfaces des semelles et les charges appropriées sont représentées sur le tableau suivant : 

 

Tableau ‎VIII-1. Les surfaces revenant aux semelles 

A file N(KN) L(m) Ϭsol(KN/m²) S (m²)  

B 2662.85 11.05 170 15.66 1.4175406 

C 2958.6 11.05 170 17.4 1.57498 

D 3678.45 11.05 170 21.63 1.9581847 

E 3498.06 11.05 170 20.58 1.862156 

F 3001.44 11.05 170 17.65 1.5977855 

G 2875.36 11.05 170 16.91 1.5306681 

H 2438.41 11.05 170 14.34 1.2980623 

O n a : 

Ssemelles =∑ Ssi =136.9 m² 

S bâtiment= 271.83m² 

Donc : 

         (SS / Sb) = 0.51 ˃ 0.5 

 Conclusion : 

La surface totale des semelles dépasse 50 % de la surface d’emprise du bâtiment ; cela nous 

conduit à adopter pour un mode de fondation dont la modalité d’exécution du coffrage et du ferraillage 

est facile à réaliser : c’est le radier général. 

Ce type de fondation présente plusieurs avantages: 

 L'augmentation de la surface de la semelle (fondation) minimise la pression exercée par la 

structure sur le sol. 

 La réduction des tassements différentiels. 

 La facilité d’exécution. 
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VIII.2.2.Définition du radier 

Le  radier  c'est  une  surface  d'appui  continue  (dalles,  nervures  et  poutres)  

débordant  

l'emprise de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout  en en 

résistant  

 aux contraintes de sol. 

VIII.3.Calcul du radier : 

Les radiers sont des semelles de très grandes dimensions supportant toute la 

construction.  

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité. 

(Réaction de sol   poids total de la structure). 

VIII.3.1.Pré dimensionnement du radier: 

Poids supporté par le radier. 

Superstructure GT
 : La charge permanente totale. 

Q

  La  harge d’exploitation totale. 













12

1i

it

12

1i

iT

KN66.8122QQ

.KN 16626.54GG

 

Com inaison d’a tions   

E.L.U: NU  = 1,35GT +1,5QT = 26664.81KN 

E.L.S: Nser = GT + QT = 19439.2 KN. 

Surface du radier: 

La surface du radier est donnée par la formule suivante : 
sol

S

N
  

N = Nser = 19439.2KN 

S   N/sol=19439.2/170=114,34 m². 

On prend un débord de 50 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne 

une surfa e d’assise S radier = 309.46m². 

Cal ul de l’épaisseur du radier   

L’épaisseur né essaire du radier sera déterminée { partir des  onditions suivantes   

1ere condition :  
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 u = FCu
db

28
.06,0.   

 Vu: Effort tranchant ultime : Vu = Q.L/2 

 L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 3.65 m 

         /     26664.81/3 9.46   86,17   /  . 

 Par ml :      86.17   1   86.17   /  . 

    86.17  3.65/ 2  157.26  

.b0,06f

v
d0,06.f

b.d

v

c28

u

c28

u 

 

0,105m
1250,06

26.157
d 




 

2éme condition : 

15cmd;20cmh:prendon;cm20515cdh

cm25.18d6.14

cm 365L        .
20

L
d

25

L







 

Vérification des contraintes : 

En tenant compte du poids propre du radier  

       =       

       =250.5307.48=3843.5 

ELS    =19439.2+3843.5=23282.7 

    

       
=

     . 

   .  
=0.075   .15 MPa………………  ondition vérifiée 

Epaisseur du radier : 

condition  de  rigidité : 

Le     2Lmax / π 

 Lmax : plus grande distance entre deux files parallèles 

 Le : longueur élastique (hauteur du libage), avec : Le=
4 /4 KbEI  

  

 E : module d’élasticité (E = 32164.2 MPA) 

 I : inertie d’une bande d’un mètre de radier. 

 K : coefficient de raideur du sol (K=40MN/m3= 40000 KN/m3)……. (Sol de 

densité    moyenne) 
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 b : largeur du radier (bande de 1m) 

 Le
4 =  4EI / K b,     avec : I = b h3 /12 

 
D’où :     hr≥

3

4

4

max..48

E

LK

 

Lmax= 3.65 m,   E = 32164.20  MPA,K= 40000 KN/m3,    

hr   .47m 

 

 

 

VIII.3.3.Evaluation des charges pour le calcul du radier: 

 

       
    

  

 
19439.2

3 7.48
 63.22   /  

{
     

    

  

 
19439.2

3 7.48
 63.22   /  

             25   .5  12.5  /  

                5 .72  /   

Donc la charge en « m² » à prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :  

    .      /   

VIII.4.Ferraillage Du Radier : 

VIII.4.1.Ferraillage des dalles : 

 

Soit une dalle reposant sur 4 côtés de dimensions entre nus des appuis Lx et Ly avec Lx Ly. 

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas : 

 1 
ère

 cas : 

0,4/LLα:Si yx   La dalle portante suivant les deux directions. 

Les moments sont données par :       .M.µM;L.q.µM oxyoy

2

xxox   

1. Moment en travée : 

Mt = 0,85Mo……………….panneau de rive. 

Mt = 0,75Mo……………….panneau intermédiaire. 

2. Moment sur appuis : 

Ma = 0,3Mo………………...appuis de rive. 

Ma = 0,5Mo………………...appuis intermédiaire. 

 2
éme

 cas : 

On opte pour la hauteur de radier H=50 cm. 
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0,4/LLα:Si yx   La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite 

portée 

Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand 

Exemple de calcul : 

0,40,79/4,9794,3/LLα yx 
 

La dalle porte dans les deux sens. 

26.93m64.29  0,9087M

.MμM

29.64Kn.m (3,45) 50.720,0491M

.Q.LμM

0,0491.µ;0,9087µ0,94

y0

xyy0

2

x0

2

xxx0

yx











  

En travée : 

Sens x-x: 

cm².49.1
480,958.45.3

22.38.10

σ..

M
A

958,0392,0.

0A'0,392μ0,008
41701(0.45)².1

22.83

bd².f

M
µ

Kn.m83.2293.260,850,85MM

3

s

1

l

bc

ty

0yty









d





 

En appuis : 

Sens x-x : 

cm².18.1
480,997.45.3

14.82.10

σ..

M
A

997,0051,0.

0A'0,392μ0,051
41701(0.45)².1

14.82

bd².f

M
µ

14.82.m64.290,50,5MM

3

s

1

l

bc

ty

oxax









d





 

On adopte : 7T12 / ml, A = 7.92cm2/ml, St =15 cm 

Sens-y : 

 

Figure ‎VIII-1. Schéma du panneau le 

plus défavorable 

 

 

 

 

 

3,45 

3,35 

3.45 

3.65 



VIII- Etude des fondations 

 

155 

 

cm².07,1
480,998.45.3

13.46.10

σ..

M
A

998,00046,0.

0A'0,392μ0,0046
.14170100(0.45)²

13.46.

bd².f

M
µ

t.m01,293.260,50,5MM

4

s

l

bc

ty

0yay









d





 

On adopte : 7T12 / ml, A = 7.92cm2/ml, St =15 cm 

On adopte le même ferraillage pour tous les panneaux du radier. 

VIII.4.3.Ferraillage des poutres de libage: 

Le rapport 0,4/LLα yx   pour tous les panneaux constituants le radier, donc les 

charges transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoïdales et 

deux charges triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus 

défavorable dans chaque sens et on considère des travées isostatiques. 

 Sens transversal(Y) : 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

Figure ‎VIII-3. Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture. 

Cal ul de Q’ : 

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments. 

Q'  
 

2
0.1  

Lx 
 

3.Ly 
 
/ .Lx + .1  

Lx 
 

3.Ly 
 
/ .Lx 1 

Avec :   Lx1= 3.45 m 

Ly1= 3.6  m 

Lx2 = 3.44 m 

F

i

g

u

r

e

 ‎

V

I

I

I

-

2

. 

R

é

p

a

r

ti

ti

o

n 

d

e

s 

c

54.3 m 

 

 

 

1.45 0.20 1.45 

1.45 

1.45 1.45 

1.45 

04.2 

45
0
 

45
0
 0.20 
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Q = 75.72   /   

Donc : 

Q'  
75.72 

2
0.1  

3,45 

3  3.6  
/ .3,45 + .1  

3,44 

3  3.6  
/ .3.441  181,72  N/m 

   
Q'.L 

8
 

26 ,67  3; 45  

8
 27 .37  N.m 

Calcul du ferraillage : 

En travée : 

    ,85M    .85  27 .37  229.82 KN.m,   55 m,   1   m,    ,9.h

 9  m 

μ  
  

 .d .ς  
 

229.82.1  

55 .(9    . 14,17
  , 36   μ   ,392      

                                                                             

   ,982 

     /  .  .   

   229.82.1  /348  . ,982. 9   7.47.     

on adopte ,
1erelit3T14
2émelit2T14

 ;A  7,7  m  

En appuis : 

1 : Appuis intermédiaires : 

Ma = 0,5Mo = 0,5270.37 = 135.185 kN.m 

µ = 0,022l=0,392 (A'=0) 

µ  , 22 β  ,989 Al  =4.36 cm2 

On adopte :3T14 At=4.62 cm2 

2 : Appuis de rive : 

Ma= 0,2.M0 = 0,2135.185 = 27.037 kN.m 

µ = 0,004l=0,392 (A'=0) 

µ    , 51 β  ,998 AL  .86 

AS = 0,86cm2 

On adopte : 3T14; A =4.62 cm². 

Sens transversal(x) : 

 

 

 

 

Q 

54.2 m 

 
 
 

 

54.3 

54.3 

5423 

54.3 54.3 

45
0 

45
0 

Figure ‎VIII-4. Répartition des charges sur  

les poutres selon Les lignes de rupture 
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Cal ul de Q’ : 

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments. 

1.Q.Lx
3

2
Q 

 

Tel que : Q = 75.72 KN/m2 

Lx1 = 3, 5 m 

Q' = 2/3 x 75.72 x 3,05 = 153,96 KN/m 

KN.m03,179
8

  3.05  x 153.96

8

Q'.L
M

22

o 
 

Calcul du ferraillage : 

En travée : 

    ,85M    .85  179. 3  152.17 KN.m,   55 m,   1   m,  

   ,9.h  9  m 

μ  
  

 .d .ς  
 

152.17  1  

55.(9   . 14,17
  , 24   μ   ,392      

                                                                             

   ,988 

   
  

  
.  .   

   
152.17.1  

348
 . ,988. 9   4.91.     

on adopte ,
1erelit3T14
2émelit2T14

 ;A  7,7  m  

En appuis : 

1 : Appuis intermédiaires : 

Ma = 0,5Mo = 0,5179.03 = 89,52 kN.m 

µ = 0,014l = 0,392 (A'=0) 

µ  , 14 β=0,993  

 AL=2.88 cm2 

On adopte : 3T114fil  ; A =4,62 cm². 

2 : Appuis de rive : 

Ma = 0,2Mo = 0.2 x179,03 = 35.80 kN.m 

µ = 0,006l = 0,392 (A'=0) 

µ  , 6 β  ,997   
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AL=1,14    

On adopte : 3T14; A =4,62 cm². 

VIII .4.4. Armature De Peau : 

Selon le BAEL 91 la hauteur de l'âme de la poutre :       (      ,        

      . 

Dans notre cas ha=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans 

ce cas il devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la 

poutre (armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées 

à la partie inférieure de la poutre n'empêchent pas la fissuration que dans leur voisinage 

et les fissures risquent d'apparaître dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui 

doivent être placées le long de la paroi de chaque côté de la nervure, elles sont 

obligatoires lorsque la fissuration est préjudiciable ou très préjudiciable, mais il semble 

très recommandable d'en prévoir également lorsque la fissuration peu préjudiciable ; 

leur section est d'au moins 3 cm² par mètre de longueur de paroi ; pour ces armatures, 

les barres à haute adhérence sont plus efficaces que les ronds lisses.  

Donc pour une poutre de section (       ( .     ,      , 

on a  Asp  32 (  + h   m → Asp = 32 ( ,55 + 1    9,3  m  

On adopte : 7T14Fil ; A = 10,78cm². 

 

 

 

 

 

 

 

Figure ‎VIII-5. Schéma des armatures de peau. 

 

VIII .5. Les Vérifications : 

VIII .5.1.Contrainte de cisaillement : 

 max  388. 3    

   
 max

 .d
 

388. 3  1   

55  9   .
  ,78MPa. 

 
  

  min( ,1 f 28;4MPa  2,5 MPa. 

    ,78MPa     2,5 MPa........................ ondition vérifiée. 

Armatures principales 

 

Armatures de peau : Asp  32 (  + h  [ m ] 

Armatures principales 

h 

b00 
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VIII .5.2.Armatures transversales : 

-Diamètre :
   

mm10υprendon

mm1090;0128.57,85;minb/10;υ;h/35minυ

t

lt




 

-Espacement : 

   min (
 

4
,12  )  min(25 ,12  12  m 

on prend    15  m. 

Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T8, A=2 ;01cm². 

 

Conclusion 

A travers cette étude, nous avons pu assimiler nous différentes connaissances dans 

le domaine de calcul des bâtiments qui nécessite l'utilisation des codes de calcules 

(BAEL91 ; RPA99/V2  3  et de l’outil informatique qui permettant de réduire le temps 

et facilité l'analyse et le dessin des structures (ROBOT, AUTO-CAD….etc.) en tenons 

compte de la sécurité et la résistance structurale ; de la conception et l'exécution, sans 

oublier le côté économique. 
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Conclusions 
Après les difficultés rencontrées en élaborant cette étude, causées par le manque de 

 onnaissan e et la maîtrise du logi iel SAP2    et l’insuffisan e du temps ; 

 En effet, nous pouvons dire que Le projet de fin d’études est une phase 

importante dans le  y le de formation d’élèves de Master, et  ’est la meilleure o  asion 

pour l’étudiant de mettre en éviden e ses  onnaissan es théoriques a quises durant les 

cinq années.  

    Ce projet nous a permis d’un côté d’assimiler les différentes te hniques et logi iels 

de calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul 

des ouvrages dans le domaine du bâtiment. 

 Ceci se fait à partir de la lecture des différentes références bibliographiques et 

surtout grâ e au  ôtoiement d’ingénieurs et de  her heurs dans le domaine du génie 

civil. 

 Nous avons appris à étudier une construction en béton armé ; cette étude doit 

respecter les critères et les prescriptions imposées par les codes et les règlements. 

L’utilisation du logi iel SAP2    afin d’interpréter les résultats qui nous on permit 

d’a outir aux ferraillages des différents éléments de  onstru tion.  

Nous avons appris que l’ingénieur en génie civil doit proposer des solutions 

raisonnables en matière de la stabilitéet la résistance de la structure vis-à-vis les 

différents types de contraintes ; et sur le terrain d’une manière générale une  on eption 

justifiée doit tenir  ompte de la sé urité, l’é onomie et le  onfort. 
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