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      Le but de cette étude et la conception d'une structure à usage d'habitation et 

commercial de  R + 9 étages + un sous sol qui sera implanté dans la wilaya de 

Oran, classé en zone (II - A) selon le règlement parasismique Algérien (RPA 

99 version 2003). 

La stabilité de l'ouvrage est assurée par les poutres, et les poteaux et les voiles. 

L'étude et l'analyse de ce projet ont été établies par le logiciel (robot 2018). 

Le calcul des dimensions et du ferraillage de tous les éléments résistants sont 

conformes aux règles applicables en vigueurs à savoir (BAEL91 modifier99, 

RPA99 version 2003). 

En fin, l'étude des éléments de l'infrastructure, à savoir les fondations, fait 

également partie de ce projet. 

Mots clés : Bâtiment, Béton armé, Robot 2018, RPA99 modifié 2003, BAEL91 

modifié 99. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

VI 
 

 

 

 

 

Abstract 
 

The aim of this study is the conception of an dwelling and commercial of study 

of a building for residential use in R + 09. 
 in the wilaya of Oran, classified in zone (II - a) according to the Algerian 

payment parasismic (RPA 99 version 2003).   

The stability of the work is ensured by the beams, and the columns and the 

walls. The study and the analysis of this plan had been established by software 

(Robot 2018).   

The calculation of dimensions and the reinforcement of all the resistant 

elements are in conformity with the rules applicable in strengths to knowing 

(BAEL91 modifier99, RPA99 -Version 2003).  

Key words: Building. Reinforced concrete, Robot 2018, RPA 99 modified 2003, 

BAEL 91 modified 99. 
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 ملخص
يهدف  هذا المشروع إلى دراسة  بناية ذات طابع سكني و  تجاري تتألف من طابق ارضي +  

المصنفة ضمن المنطقة  وهران طوابق + طابق ارضي سفلي , يتم انجازها بولاية     9
  RPA99 version 2003حسب القواعد الجزائرية المضادة للزلازل (  ( II - a)الزلزالية رقم 

. ( 
و استقرار البناية لكل الحمولات العمودية و الأفقية مضمونة بواسطة  مقاومة 

 ة الخرسانة المسلحة. د العارضات ,الأعمدة و الجدران المشكلة من ما
 ). (Robot 2018الدراسة الحركية تمت باستعمال برنامج ألي 

لقوانين تحديد الأبعاد و التسليح كل العناصر المقاومة للبناية صمم طبق المعايير و ا
 .modifier99) (RPA 99 version 2003, BAEL 91المعمول بها في الجزائر 

. Robot 2018 ،RPA99v2003 ،BAEL91modifié99   المسلحة، الخرسانة، بناية� الكلمات المفتاحية 
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L’exécution d’un projet de fin d’études est une étape très importante dans le 

savoir 

de l’ingénieur, elle permet de mettre en application les connaissances théoriques 

reçues 

pendant ses études. Après une décente de charge et un pré- dimensionnement des 

éléments de notre structure, une étude dynamique et sismique sera effectuée avec le 

logiciel de calcul robot pour trouver les caractéristiques du bâtiment et calculer les 

efforts engendrés par les déférentes sollicitations. Ces efforts sont utilisés pour le 

ferraillage des éléments résistants de la structure suivant les combinaisons et les 

dispositions constructives exigées par le BAEL 91 et le RPA99 version 2003 

 

Notre étude concerne un bâtiment composé de deux sous- sol, d’un rez-de-

chaussée 

et de neuf étages. Il devra être implanté dans la ville d’Oran qui est classée « zone IIa » 

selon le règlement para-sismique algérien (R.P.A99 version 2003). 

 

La bonne tenue d’un bâtiment dépend essentiellement des fondations sur les 

quelle 

il repose pour cela il est nécessaire que le sol choisi soit bien étudie vu que l’influence 

ajour sur la résistance et la stabilité de l’ouvrage si le choix des fondations dans les 

zones 

sismiques 
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I-1) INTRODUCTION :                                                                                                                                              

Le projet faisant l’objet de ce mémoire est un bâtiment en béton armé composé d’un 

sous-sol, RDC et 09 étages. 

• Le Sous-sol est utilisé pour parking. 

• Le Rez de chaussée   à usage commercial. 

• Les autres étages à usage d’habitation.   

I-2) CONCEPTION ET CHOIX STRUCTUREL : 
L’ossature d’un bâtiment doit assurer la résistance et la stabilité de l’ensemble 

structurel sollicité par les efforts horizontaux  (séisme, vent) et verticaux (poids 

propre, les surcharges …etc.). 

Notre structure est contreventée par des portiques autostables, ainsi que les voiles de 

la cage d’escalier et d’ascenseur. 

I-3) SITUATION : 
L’implantation de cette construction est prévue dans la région de Oran, classée 

comme zone moyenne sismicité (Zone II-A) selon le règlement parasismique 

Algérienne (RPA99 version 2003). 

I-4) CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES : 
Les caractéristiques de ce projet sont les suivantes :  

• Hauteur totale : 31.47m. 

• La longueur totale : 25.35 m.  

• La largeur totale : 15,80m. 

• La surface totale : 400,53m2. 

• Hauteur d’étage : 3,06m. 

• Hauteur de RDC : 3,33m. 

• Hauteur de sous-sol : 4.08m 

I-5) RESISTANCE DE LA STRUCTURE : 
L’ossature d’un bâtiment doit être conçue en fonction de la résistance désirée, elle 

doit assurer la stabilité de l’ensemble structurel sollicité par les efforts horizontaux 

et verticaux. 
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I-5-1) PLANCHER :                                                                                                                                                                

Les planchers déterminant les différents niveaux d’une construction; jouent le rôle 

de : 

- Plate-forme porteuse pour l’étage considéré, toit pour l’étage sous-jacent et 

élément de stabilité. 

On distingue deux types de plancher dans notre projet : 

• Plancher en dalle pleine dans le sous-sol, les balcons et pour la cage 

d’escaliers. 

• Plancher en corps creux. 

I-5-2) ESCALIERS : 

La circulation verticale dans ce projet est assurée par  un escalier droit à deux volées 

et palier de repos pour les étages courants et un autre escalier angulaire vers le sous-

sol. 

I-5-3) MACONNERIE : 

La maçonnerie est l’ensemble du mur intérieur et extérieur ayant des épaisseurs 

différentes suivant leur emplacement tel que jouent le rôle d’isolant thermique et 

acoustique, les briques en terre cuite sont les plus utilisé. 

I-5-4) L’ACROTERE : 

L’acrotère est assimilé à une console encastrée dans le plancher terrasse d’un 

hauteur de 60cm. 

I-5-5) BALCON: 

Est un porte-à-faux encastré dans le plancher. 

I-5-6) FONDATION : 

La fondation est l’élément qui permet de transmettre les charges et surcharge de la 

structure vers le sol. 

I-5-7) LES REVETEMENTS : 

• Carrelage pour l’escalier et les planchers. 

• Faïence pour les sanitaires 

• Un enduit en ciment de 2cm pour les façades extérieurs. 

• Un enduit en plâtre de 2cm pour les façades intérieures.                                                                                                                                                                                    

I-5-8) CARACTERISTIQUES DU SOL D’ASSISE : 
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D’après les résultats géotechniques, le sol d’assise est un sol ferme avec: 

L’angle de frottement : φ  = 35° 

Le poids spécifique du sol est γsol = 17  KN/m3
  

Capacité portante du sol σ sol = 2 bar (provisoire) 

Coefficient de raideur K=3×104 KN/m3 

 I-6) LES CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX : 
Le béton armé est un matériau composé de l’acier et béton :  

• L’acier pour la résistance à la traction. 

• Le béton pour la résistance à la compression.  

Le béton armé passe par des états limites, un état limite est celui pour lequel une 

condition requise d’une construction (ou l’un de ses éléments) est strictement 

satisfaite. 

Au-delà du seuil d’état limite une structure cesse de remplir les fonctions ou ne 

satisfait plus aux conditions pour les quelles elle a été conçue.  
 

Tableau (I-1) les états limites. 

Etats limites 

Les états limites ultimes (ELU)  Les états limites de service (ELS) 

Ils sont relatifs à la stabilité ou la 

capacité portante : 

-équilibre statique de la construction 

          exemple : pas de renversement 

-résistance de chacun des matériaux  

          exemple : pas de rupture 

-stabilité de forme  

          exemple : pas de flambement.                

Ils sont relatifs surtout aux conditions 

d’exploitation :                                                                                                                                                                                                                    

-état limite de déformation (flèches)  

-état limite de compression du béton                           

ou de traction des aciers  

-état limite d’ouverture de fissures      

pour   la sécurité des ouvrages. 

I-6-1) LE BETON : 

On utilise le béton courant dosé à 350Kg/m3 avec un ciment de type (CPJ325) 

(ciment portland composé de 32,5bars). 

La formulation du béton en chantier pour 1m3 est de: 

• ciment 350 Kg/m3  
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• gravier 800 l/m3. 

• sable  400 l/m3. 

• l’eau  175 l/m3  

• Cette composition contient une granularité discontinue s’il est possible . 

L’ouvrabilité : c’est la qualité d’un béton qui permet sa maniabilité en conservant 

son homogénéité. 

Le retrait: c’est la diminution de longueur d’un élément de béton on peut 

l’assimiler à l’effet d’un abaissement de la température qui entraîne un 

raccourcissement, il égale à  3‰ de la longueur d’élément.                                                                                           

La dilatation: puisque le coefficient de dilatation thermique du béton est évalué 

à10-5, pour une variation de ± 20° C donc la dilatation est de 2‰ de la longueur 

d’élément.                        

Le fluage: est un phénomène de déformation provoqué dans le temps sous une 

charge fixe constamment appliquée. 

I-6-1-1) RESISTANCES CARACTERISTIQUES DU BETON : 

a) Résistance à la compression : le béton est défini par la valeur caractéristique de 

sa résistance à la compression à l’age de 28 jours dite ƒC28 (à 28 jours presque la 

résistance  maximale).   

Pour notre projet, ont considéré un contrôle régulier sur chantier avec ƒC28 =25MPa  

b) Résistance à la traction : le béton résiste mal à la traction et son résistance 

donnée en fonction de la résistance à la compression :        

ƒtj = 0,6 + 0,06 ƒcj 

ƒC28=25MPa    ⇒     ƒtj = 0,6+0,06(25)    ⇒     ƒtj =2,1MPa       

I-6-1-2) MODULESDE DEFOMATION LONGITUDINALES DU BETON :     

Module instantanée : Ei=11000(ƒC28)1/3=32164,195MPa pour les charges d'une durée 

d'application inférieure  à 24 h. 

Module différée : Eν =3700 (ƒC28)1/3=10818,865MPa pour les charges de longue 

durée d'application. 

I-6-1-3) CONTRAINTES LIMITES :  

La contrainte limite  ultime de  compression  du béton : 
θγ

σ
⋅

=
b

c
bc

f 2885,0    
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θ: coefficient   qui dépend   de duré « d » d’application  des charges. 

θ = 1 si d > 24h   (cas des bâtiments) 

θ = 0,9 si 1h ≤ d ≤ 24h 

 

θ = 0,85 si  d < 1h 

 bγ : Coefficient de majoration   du  béton. ( bγ =1,50 cas courant, bγ  =1,15 cas 

accidentelles).   

 σbc= (0,85×25)/ (1×1,50)=14,2MPa (situations durables). 

 σbc= (0,85×25)/ (1×1,15)=18,5MPa (situations accidentelles). 

• La contrainte ultime de cisaillement est définie par la relation : 

 
b : largeur de la section  

d : hauteur  utile    

 : effort tranchant  

• La contrainte limite admissible de cisaillement est : 

τu adm =min [ ; 5] =3,33MPa  (fissuration  peu  préjudiciable). 

τu adm=min [ ; 4] = 2,50MPa   (fissuration   préjudiciable ou très 

préjudiciable).  

• La contrainte  admissible  de compression  de béton :  

 σbc adm=0,6 ƒcj = 0,6×25 =15MPa  

I-6-1-4) DIAGRAMME CONTRAINTE DEFORMATION :                   

 À l’état limite ultime de résistance (E.L.U.R) 
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I-6-1-5) L’EFFET "POISSON" :                                                                                                      

En compression comme en traction, la déformation longitudinale est aussi 

accompagnée d’une déformation transversale, le coefficient poisson ν est égale au  

Rapport de la déformation transversale sur la déformation longitudinale, dont la 

valeur varie entre  0,15 et 0,3. 

• Pour  le calcul des déformations  ν =0,2  

• Pour le  calcul des sollicitations     ν =0 

I-6-2) L'ACIER:  

Les aciers utilisés dans la construction sont des alliages de fer et carbone, suivant 

les pourcentages du carbone contenu à l’intérieur de l’acier ,il peut être classé en 

deux :  

• acier doux : 0,15% à 0,25% de carbone (C). 

• acier dur : 0,25% à 0,40% de carbone (C).  

I-6-2-1) LES ARMATURES UTILISEES : 

Les armatures utilisées dans ce projet sont de type 1, car sont les plus disponible au 

marché. 

• Pour les armatures longitudinales, on utilise des aciers à haute adhérence 

(H.A) de nuance FeE 400. 

Parabole  

θγ
σ

⋅
=

b

c
bc

f 2885,0  

Rectangle  

2‰ 

 

3,5‰ 

 

εbc ‰ 

( )MPabcσ  

Figure (I-1): Diagramme de déformation – contrainte (εbc ; σbc)  de béton. 
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• Pour les armatures transversales, on utilise des aciers ronds lisses (R.L) de 

nuance   FeE 235.  

• Pour les dalles de compression, on utilise des treillis soudés (T.S).  

Remarque : Fe=400 ⇒  ƒe= 400MPa    

I-6-2-2) DIAGRAMME DE CONTRAINTE DEFORMATION D’ACIER :      
 

                                                                                                                                                                            

 

 

 

 

 

 

 

Figure (I-2) : Diagramme de déformation- contrainte (εs ; σs) des aciers. 
I-6-2-3) CONTRAINTE DE CALCUL D’ACIER : 

Etat limite ultime :(ELU) 

                 ; ƒe : résistance élastique d’acier. 

                               

                                                                       

Pour FeE 400 : 

σs = 400MPa (γs = 1,00 cas accidentel). 

σs = 348MPa (γs = 1,15 cas courant). 

σs = ε×ES  si  ε ≤ εℓ    (la loi de HOOKE). 

εℓ =  

    = 400/ (1,15×2×105) =1,74‰ 

ES : module d’élasticité de l’acier ES = 2×105MPa. 

Si εs ≤ εℓ   ⇒  σs = εs×ES  

Si εs ≥ εℓ   ⇒      = 400/1,15 = 348MPa. 

Etat limite de service : (ELS) 

Les contraintes admissible de l’acier sont données commet suite : 

γs : coefficient de sécurité 
γs = 1,15 cas courant. 

γs = 1,00 cas accidentel. 

Allongement 

10‰ 

Raccourcissement 

s

ef
γ

−  

- 10‰ ε s ‰ 

 

s

ef
γ

+  

sσ  

ss

e

E
f
γ.

 

ss

e

E
f
γ

−
.
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• Pour le cas d’une fissuration préjudiciable : 

                σst lim = min [(2/3) ƒe ; 110(η ƒtj )1/2] MPa 

• Pour le cas d’une fissuration très  préjudiciable : 

      σst lim = min [(1/2) ƒe ; 90(η ƒtj )1/2] MPa 

• Pour le cas d’une fissuration peu préjudiciable : aucune limitation de stσ   

avec  σst lim : contrainte admissible d’acier à la traction. 

η:  cœfficient  de fissuration 

Le coefficient η : η =1,6 pour les armatures à haute adhérence (H.A). 

η =1 pour les armatures ronds lisses (R.L). 
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II)  INTRODUCTION : 

          Il est nécessaire avant d’entamer tout calcul d’estimer l’ordre de grandeur des 

éléments de la structure et pour cela les règlements en vigueur  permettent le pré 

dimensionnement en respectant l’économie et la sécurité. 

II-1)  PREDIMENSIONNEMENT DES PLANCHERS : 

II-1-1) PLANCHERS A  CORPS CREUX : 

 

 

 

 

 

                         

                                    Figure II-1   schéma d un plancher a corps creux. 

Le pré dimensionnement suivant la condition de rigidité donne : 

                 ou bien : ht
5.22

l
≥  

Avec  l : portée entre nus des poutrelles 

Tableau II-1 : dimensions de plancher à corps creux 

Lmax (m)  (cm) Le choix adopté 

3.70 16.44 
On prend ht=20cm (16+4) ; Corps creux de 16cm et dalle 

de compression de 4cm. 

ht = h + h0 = 16 + 4   (cm). 

Avec h0 : épaisseur de la dalle de compression  h0 = 4cm. 

         h : épaisseur de corps creux   h = 16cm. 

II-1-2) PLANCHERS DALLE PLEINE :  

Vue l’usage de rez de chaussé, les charges sont importantes, on adopte un plancher 

de type dalle pleine. 

h1 

h0 
ht 
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• Cas d’une dalle portant dans un seul sens lx. 

 
• Cas d’une dalle portant dans deux sens lx ; ly. 

  

Avec  et  sont respectivement la plus petite et la plus grande dimension du 

panneau de la dalle pleine.  
  

 

 

 

 

On illustre le pré dimensionnement de tous les panneaux de la dalle dans le tableau 

suivant : 

Tableau II-2 : dimensions des panneaux de la dalle. 

  α 
 

Le choix adopte 

3.70 4.20 0.88 9.25 7.4 ht=15 cm 

Le choix s’effectue pour assurer une isolation acoustique : 

• L’isolation contre le bruit d’impacte : 2500  ≥400Kg/m2 

                                                                      •h ≥ 15 cm 

• Contre le bruit aérien : 2500  ≥350Kg/m2 

                                         

Condition de sécurité en matière d’incendie : 

• le plancher coupe feu une heure (1h) pour l’épaisseur h = 7cm 

• h=11cm le plancher coupe feu deux heures (2h) 

Donc on adopte une dalle pleine d’épaisseur  ht=15 cm. 

 

 

 

Figure II-2 : schéma d’un panneau de dalle    
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II-2) DESCENTE DES CHARGES : 

II-2-1) CHARGE D’EXPLOITATION (Q) : 

Les charges d’exploitation sont définies par le document technique règlementaire 

(D.T.R) et suivant l’utilisation du niveau. 

• Le rez de chaussée usage commercial   plancher sous-sol : Q = 

5,00KN/m2  

• Les planchers d’étage courant, usage d’habitation Q = 1,50KN/m2  

•  Les planchers terrasse inaccessible : Q = 1,00KN/m2  

II-2-2) CHARGE PERMANENTE (G) : 

II-2-2-1) PLANCHER TERRASSE INACCESSIBLE : 
                          

             11 

 

 

 

Tableau II-3 : charge permanente (G) terrasse inaccessible 

 

 

 

 

 

 

 

 

• Charge permanente G=678Kg/m2 

• Charge d’exploitation Q=100Kg/m2  

 

CHARGEMENTS Charge (kg/m2) 

1 Gravions roule de protection (4cm) 80 

2 Étanchéité multicouche (2cm) 12 

3 Forme de pente moyenne (10cm) 220 

4 Chape flottante (2,5cm) 50 

5 Isolation thermique en liège (4cm) 16 

6 Plancher à corps creux (16 + 4) cm 280 

7 Enduit en plâtre (2cm) 20 

∑Gi 678 

2  

7 

6 

5 
4 
3 

1 

Figure. II- 3: Coupe transversale d’un  plancher terrasse inaccessible    
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II-2-2-2) PLANCHER ETAGE COURANT : 

 

 

 

 

                                             7      

  

 

Tableau II-4 : charge permanente (G) étage courant 

  

 

 

 

CHARGEMENTS Charge (kg/m2) 

1 Carrelage (2cm) 44 

2 Mortier de pose (1,5cm) 40 

3 Lit de sable (3cm) 51 

4 Isolation thermique (4cm) 10 

5 Plancher à corps creux (16 + 4) cm 280 

6 Enduit en plâtre (2cm) 20 

7 Cloison légère (2cm) 75 

∑Gi 520 

Figure. II-4:Coupe transversale d’un  plancher à corps 

       

 

1 

6 

5 

4 
2 
2 

 

Figure. II-4:Coupe transversale d’un  plancher à corps creux d’étage courant corps creux 
d’étage courant 
 

1 

6 

5 

4 
2 
2 

 

7 
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• Charge permanente G=520Kg/m2  

• Charge d’exploitation Q=150Kg/m2 du RDC au 08ème étage. 

 

II-2-2-3) PLANCHER EN DALLE PLEINE : 

 

 

 

 

 

 

Tableau II-5 : charge permanente (G) plancher de sous sol 

CHARGEMENTS Charge (kg/m2) 

1 Carrelage (2cm) 44 

2 Mortier de pose (1.5cm) 40 

3 Lit de sable (3cm) 51 

4 Dalla pleine (16cm) 400 

5 Enduit en plâtre (2cm) 20 

6 Cloison légère (2cm) 75 

∑Gi 630 

• Charge permanente G=630Kg/m2 

• Charge d’exploitation Q=500Kg/m2   

 

 

Figure II-5 : description des composantes de la charge (plancher sous-sol dalle pleine) 
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II-3) PRE-DIMENSIONNEMENT DES POUTRES : 

Suivant le règlement BAEL91 (béton armé aux états limites) le dimensionnement 

des poutres satisfaire aux conditions de la flèche tel que : 

• b : la largeur de la poutre  

• h : la hauteur de la poutre  

• L : la longueur de la poutre entre nus si les dimensions des appuis sont 

connues. 

     

     

Et selon les conditions imposées par le RPA99 modifié 2003(règlements 

parasismiques Algériennes). Les dimensions des poutres doivent aussi vérifier les 

conditions suivantes : 

• b ≥ 20cm 

• h ≥ 30cm 

• h/b ≥ 4 

 

 

 

 

 

II-3-1) PREDIMENSIONNEMENT DES POUTRES PRINCIPALES (P.P) :   

 

                           Tableau II-6 : dimensions des poutres principales (P, P) 

Lmax (cm) L/15≤h≤L/10(cm) h (cm) adopté par justification b (cm) 

     4.20 28 ≤  h  ≤  42 h =35cm condition de RPA vérifier 30cm 

h 

L 
b 

Figure II-6 : dimensions d’une poutre 

L/15 ≤ h ≤ L/10 

0,4h ≤ b ≤ 0,8h 
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   poutre  principale  P.P (b*h) cm2  

        P.P (30*35) cm2 pour les   poutres principales.    

II-3-2) PREDIMENSIONNEMENT DES POUTRES SECONDAIRES (PS): 

Le dimensionnement des poutres secondaires se fait selon les critères de rigidité et 

de RPA. 

; . 

 Tableau II-7 : dimension des poutres secondaires. 

 (m) 
 

(cm) 
 

(cm) 

Le chois adopté 

( ) cm2 

3.70   24.66≤ h ≤ 40           12≤    b  ≤ 24 PS  (30 30) cm2 

 

Le chois est convenable aux conditions de Règlement Parasismique Algérienne. 

     

                          les trois conditions sont vérifiées soit pour les poutres principales 
(PP)  

   ou les poutres secondaires (PS).  

 

II-4) PREDIMENSIONNEMENT DES POTEAUX : 

Un poteau est un élément qui assure la transmission verticale des charges d’une 
structure vers un autre élément porteur, ou à la fondation. 

Le pré dimensionnement s’effectue selon le cas le plus défavorable c’est le cas de la 

plus grande surface afférente, généralement le poteau du centre. 

 4 

 ≥ 30 cm 

 ≥ 20 cm 
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      Figure II-7 : surface afférente du poteau de centre. 

 

Critère de résistance d’après le BAEL 91. 

 

  ≥ …………………. (II-1) 

D’après les règles de BAEL 91 on prend     %. 

Br : section réduite de béton Br= (b-0,02) (a-0,02). 

θ : facteur de durée d’application des charges   θ = 1 (lorsque le durée est ≥ 24 h). 

K : facteur correcteur pour la durée d’application des charges, les surcharges étant 

appliquées généralement après 90 jours donc K=1 sinon K=1,2. 

Nu : l’effort normal ultime. 

Nu=1,35 Ng+1,5 Nq 

Ng : effort normal de la charge permanente. 

Nq : effort normal de la charge d’exploitation. 

 =1+0,2 2)
35

( λ  

: Coefficient qui dépend de l’élancement du poteau. 

    4.00    3.40 

 3.65 

    4.50 
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: Contrainte limite ultime de béton égale à 14,2MPa. 

: Contrainte limite ultime d‘acier égale à 348MPa. 

Si on remplace les valeurs dans l’équation (II-1). 

Avec λ=35 on trouve =1,2 donc 

≥   

 

0,64Nu (cm²) avec Nu en(KN). 

II-4-1) L’APPLICATION DE LA LOI DE DEGRESSION: 

La loi de dégression des charges s’applique aux bâtiments à plusieurs niveaux (plus 
de 4 étages). 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Etage  01                                                 S0+S1 

Etage 02                                                 S0+0,95(S1+S2) 

Etage 04                                              S0+0,85(S1+S2+S3+S4) 

Etage 03                                                S0+0,9(S1+S2+S3) 

Etage 05                                             S0+0,80(S1+S2+S3+S4+S5) 

Etage n                                          S0+ ((3+n)/(2n))∑n
i=1Si 

Point d’appuie terrasse                         S0 

 

Figure II-8 : schéma de la loi de dégression des charges (n ≥ 5). 

Point d’appui terrasse 
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II-4-2) CALCUL DE LA SURFACE AFFERENTE :  

Saff= 283.123.0
2

4.300.4*3.0
2

65.35.4 m=



 −

+
−

+  

II-4-3) CALCUL DE POIDS PROPRE G: 

• Poutres principales PP et poutres secondaires PS : Pp= b h l ρB 

avec  ρB = 25 KN/m3 ; (poids volumique de bétan). 

• Poids des poteaux : Ppot = b h H ρB. 

• Poids des planchers : Pplan = G SaffG . 

 II-4-4) LA CHARGE D’EXPLOITATION : 

Tableau II-8 dégression des surcharges. 

 Niveau (étage) Q (KN/m²) Q×SaffQ (KN) 

Q9 9                    Q0  12.83 

Q8 8 Q0+ Q1 32.07 

Q7 7 Q0+0,95(Q1
+ Q1) 49.39 

Q6 6          Q0+0,90(  3Q1) 64.79 

Q5 5 Q0+0,85( 4Q1) 78.26 

Q4 4 Q0+0,80(5Q1) 89.81 

Q3 3 Q0+0,75(6Q1
 ) 99.43 

Q2 2 Q0+0,71(7Q1
 ) 109.05 

Q1 1 Q0+0,69(8Q1
 ) 118.67 

QRDC RDC Q0+0,67(9Q1
 ) 128.30 

QSS Sous-sol Q0+0,65(9Q1+Q2) 167.11 

 

Q0 = 1,00 KN/m². Pour terrasse. 

Q1= 1,50 KN/m² Pour RDC est 1 au 08 étage. 

Q2 = 5,00 KN/m². Pour sous-sol. 
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 Poteau du 9ieme étage : 

• Poids du plancher : 12.83*6.78= 86.99 KN.  

• Poids de la poutre principale :  

( ) .91.9
2

35.320.4*25*35.0*3.0 KN=





 + . 

• Poids de la poutre secondaire : ( ) KN65.7
2

10.370.3*25*3.0*3.0 =





 + . 

G9=104.55 KN. 

NU9= 1.35G+1.5Q 

Nu9=1.35×(104.55)+1.5×12.83 =160.39 KN. 

Br9 ≥ 0,64×160.39   Br9 ≥ 102.65cm² soit un poteau de (30×30) cm². 

 

 Poteau du 8ieme étage : 

• Poids du plancher : 12.83*5.2=66.72KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire 7.65KN. 

• Poids de poteau : (0,30×0 ,30)×3,06×25=6.88 KN. 

G8=91.15 KN. 

Nu8=1.35×(91.15+104.55)+1.5×32.07 =312.31 KN. 

Br8≥0,64×312.31 Br8≥199.88cm² soit un poteau de (30×30) cm². 

 

 Poteau du 7ieme étage : 

• Poids du plancher : 66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : 6.88KN . 

G7=91.15 KN. 

Nu7=1.35×(91.15+195.70)+1.5×49.39 =461.33 KN. 

Br7≥0,64×461.33 Br7≥295.25cm² soit un poteau de (30×30) cm². 
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 Poteau du 6ieme étage : 

• Poids du plancher : 66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : 6.88KN . 

• G6=91.15 KN. 

Nu6=1.35× (91.15+286.85) +1.5×64.79 =607.48 KN. 

Br6≥0,64×607.48 Br6≥388.79 cm² soit un poteau de (35×35) cm². 

 Poteau du 5ieme étage : 

• Poids du plancher :  66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : (0,35×0.35) ×3,06×25=9.37 KN. 

G5=93.65 KN. 

Nu5=1.35× (93.65+378) +1.5×78.26 =754.12KN. 

Br5≥0,64×754.12 Br5≥482.63 cm² soit un poteau de (35×35) cm². 

 Poteau du 4ieme étage : 

• Poids du plancher : 66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : 9.37KN. 

G4=93.65 KN. 

Nu4=1.35× (93.65+471.65) +1.5×89.81=897.87 KN. 

Br4≥0,64×897.87 Br4≥574.64 cm² soit un poteau de (35×35) cm². 

 Poteau du 3ieme étage : 

• Poids du plancher : 66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : 9.37KN. 
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G3=93.65 KN. 

Nu3=1.35× (93.65+565.30) +1.5×99.43=1038.73 KN. 

Br3≥0,64×1038.73 Br3≥ 664.78 cm² soit un poteau de (40×40) cm² 

 Poteau du 2ieme étage : 

• Poids du plancher : 66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91 KN . 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65 KN. 

• Poids de poteau : (0,40×0,40) ×3,06×25= 12,24 KN. 

G2=96.52 KN. 

Nu2=1.35× (96.52+658.95) +1.5×109.05=1183.46 KN. 

Br2≥0,64×1183.46 Br2≥ 757.41 cm² soit un poteau de (40×40) cm². 

 Poteau du 1ieme étage : 

• Poids du plancher : 66.72  KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : 12.24 KN. 

G1=96.52 KN. 

Nu1=1.35× (96.52+755.47) +1.5×118.67 =1328.19 KN. 

Br1≥0,64×1328.19 Br1≥ 850.04 cm² soit un poteau de (45×45) cm². 

 Poteau du rez de chaussée (RDC): 

• Poids du plancher : 66.72 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 

• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau : (0.45*0.45) *25*3.33=16.86 KN. 

GRDC=101.14 KN. 

NRDC=1.35× (101.14+851.99) +1.5×128.30 =1479.18 KN. 

            BRDC≥0,64×1479.18 BRDC≥946.67 cm² soit un poteau de (45×45) cm². 

 Poteau du sous-sol (SS) : 

• Poids du plancher : 6,30×12.83=80.83 KN.  

• Poids de la poutre principale : 9.91KN. 
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• Poids de la poutre secondaire : 7.65KN. 

• Poids de poteau :  20.65 KN. 

GSS=119.04 KN. 

NSS=1.35× (119.04 +953.13) +1.5×167.11 =1698.09 KN. 

BSS≥0,64×1698.09 BSS≥ 1086.78 cm² soit un poteau de (50×50) cm². 

II-4-5) VERIFICATION DES SECTIONS DES POTEAUX : 

A-VERIFICATION SELON LE RPA 2003 : 

Poteau carré (zone II-A) : 

  

            

 

Avec he la hauteur d’étage. 

         B-VERIFICATION DE STABILITE DE FORME (FLAMBEMENT): 

D’après le BAEL 91, il faut vérifier λ ≤ 35. 

 , avec =0,7 l0. 

   =   

S = ab = a²  

Tel que : 

λ : l’élancement du poteau. 

: Longueur de flambement 

l0 = he : la hauteur d’étage 

: Rayon de giration minimal 

I : moment d’inertie du poteau ; (   cas des poteaux carrés). 

 

 

 

 

Min (a, b) ≥ 30cm             (a) 

Min (a, b) ≥ he/20             (b) 

1,4 ≤ a/b ≤ 4                      (c) 
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Tableau II-9 Vérification de flambement et les conditions de RPA 2003. 

 

 

Remarque : 

  Lorsque les poteaux considérés comme bi-encastré (cas des bâtiments). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau (a b) cm² 
(m) 

 

(m) 

0,7  
(m) 

λ 

 

λ≤35 
condition  

a ≥ 25 
condition b 
a ≥  

Condition c 
1/4 ≤a/b ≤4 

Sous 
Sol 

(50.50) 4.08 2,86 0,144 19.86 CV CV CV CV 

RDC et1 (45.45) 
4,08 

3.06 

2,86 

2.14 

0,129 

0.129 

18,06 

16.59 
CV CV CV CV 

  2 et 3 (40.40) 3,06 2,14 0,115 18,60 CV CV CV CV 

4 ;5 et 6 (35.35) 3,06 2,14 0,101 21,18 CV CV CV CV 

7 ;8 et 9 (30.30) 3,06 2,14 0,086 24.88 CV CV CV CV 
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 II-5) Pré dimensionnement des voiles : 

II-5-1) Les voiles de contreventement : 

L’épaisseur du voile doit satisfaire les trois (03) conditions du [RPA99/A.7.7.1] 

 

 

 

 

 

 

 

 

Première condition :  

                      L≥ 4 a ⇒ a ≤ 
4
L  

        Avec : 

               L : Largeur du voile correspondant à la portée maximale. 

Deuxième  condition :  

                      amin ≥  15 cm 

       Avec :       amin : Epaisseur minimal du voile. 

Troisième  condition : Condition de rigidité aux extrémités :  

Dans notre structure on trouve 2 types de voiles : 

l 

he 

Figure-II 9: Voile en élévation. 

 

a       
h 

   hd 

Figure-II-10:Vue en plan de voile de la cage d’ascenseur. 

a 

a
   

a
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• Pour le 1er type :     a ≥ 
25
he

    

II-5-2) Voiles périphériques de sous-sol : 

L’épaisseur du voile périphérique doit respecter les deux conditions de l’ RPA99 v. 

2003 . 

• amin = 20 cm  [RPA99/10.1.2] 

• a ≥           [RPA99/7.7.1] 

    Les résultats de calcul de tous les types de voiles sont illustrés sur le tableau ci-

dessous : 

                                                Tableau II-10 : Epaisseur des voiles 

Type de 

voile 

L 

[cm] 

L/4 

[cm] 

he 

[cm] 
25

eh  

[cm] 
 

20
eh  

[cm] 
 

Epaisseur 
adoptée [cm] 

 
Type 1 147 36.75 388 15.52 19.40 20 

Voile 

périphéri

que 

420 105 388 15.52 19.40 20 
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III-1) INTRUDUCTION : 

Les planchers sont des éléments structuraux  porteur déterminent les différents 

niveaux d’une construction, leurs rôles essentiels : 

• Une plate-forme porteuse pour étage considéré. 

•  Toit pour l’étage sous-jacent. 

• Ecran permettant le confort de l’habitation. 

• Elément de stabilité. 

Les planchers choisis dans cette étude sont des planchers à corps creux de (16+4) 

cm avec une dalle de compression et des planchers en dalle pleine ayant 16cm 

d’épaisseur. 

Le calcul effectué dans ce chapitre consiste à évaluer les moments fléchissant et les 

efforts tranchants sollicitant les poutrelles afin de déterminer le ferraillage 

nécessaire à adopter pour les sections d’aciers longitudinales et transversales. 

III-2) CALCUL DES PLANCHERS : 

III-2-1) CALCUL DES PLANCHERS A CORPS CREUX : 

Constitués  d’une dalle de compression de faible épaisseur (4 à 5 cm) reposant 

sur un ensemble de poutrelles parallèles entre elles, légèrement espacées 

(environ 60 cm) et séparées par des entrevous (corps creux) servant de 

coffrage perdu à la fois pour la face inférieure de la dalle de compression et 

pour les faces latérales des poutrelles et améliorant l’isolation thermique et 

acoustique. 

III-2-1-1) ETUDE DE LA DALLE DE COMPRESSION : 

Pour le ferraillage de la dalle de compression, il faut respectées les conditions 

suivantes : (BAEL B.6.8, 42) 

 La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4cm et être 

armée de quadrillage des barres dont les dimensions des mailles ne doivent pas 

dépasser : 

• 20cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures ( )⊥Α . 

• 30cm pour les armatures parallèles aux nervures ( )ΠΑ . 

 La section minimale des armatures doit être : 



Chapitre III                                         Etude des planches  

31 
 

• Pour l’écartement des axes des nervures : cmLcm n 8050 ≤≤   

Donc on a   







≥Α⊥

e

n

f
L

4       ;      





 Α≥Α ⊥

Π 2
  Avec : 

nL  : Distance entre axes des nervures en ( )cm .   

ef  : La limite d’élasticité des armatures. Donc pour un treillis soudés de diamètre 

mm6≤φ  et MPafe 520=  

• Armature perpendiculaire aux nervures : nLcm ≤50 = cmcm 8060 ≤  

Donc on a : 







≥Α⊥

e

n

f
L

4        ⇒          





≥Α⊥ 520

604  

                                              ⇒          mcm /461,0 2≥Α⊥  

On prend  m/65φ    ⇒   mcm /41,1 2=Α⊥     alors   cme 20= .  

• Armatures parallèles aux nervures : 

2
⊥

Π

Α
≥Α          ⇒        

2
41,1

≥ΑΠ      

                        ⇒        mcm /705,0 2=ΑΠ  

On prend m/65φ   ⇒    mcm /41,1 2=Α⊥    donc cme 20=  

On adopte un treillis soudé ( ) ( )CSTmm 152002006 2×φ   avec un recouvrement de 

deux mailles (40cm) pour chaque direction. 

III-2-1-2) ETUDE DES POUTRELLES : 

 PREDIMENSIONNEMENT : 

 

 

 

 

 

 

 

                               

  

                               

ht  

          b                                            

 

 
 

 
   Ln                      b0          b1 

   Ln 

h0 

Figure III-1  schéma des poutrelles 

 
cm16  Épaisseur ( )h  de corps creux. 

cm4  Épaisseur ( )0h  de la dalle de compression. 
cmht 20=   ⇒  
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La fissuration est peu préjudiciable ; donc il faut que 
bulu

u

f
M

db
.

. 2
0 µ

≥  selon le 

BAEL91 avec 0b  : La largeur de la nervure. 

d  : La hauteur utile thd 9,0= . 

uM  : Le moment ultime  ( )MPafc 3028 ≤  

luµ  : Le moment réduit ultime limite 






 −+= 305049344010 284

θ
θγµ c

lu
f . 

γ  : Le rapport du moment ultime au moment de service seru MM /=γ . 

buf  : Résistance de calcul ( )MPafbu 2,14= . 

( ) 6,0.
8

.5.135,1
2LQGM u +=   ⇒   ( ) ( ) 6,0

8
00.45,15,12,535,1

2

×××+×=uM  

                                             ⇒   mKNM u .12.11=  

QG
QG

+
+

=
5,135,1γ   ⇒   38,1=γ  ; 1=θ  Les charges appliquées après 24h. 

( )3050492538,113440 −×+××=luµ   ⇒   300,0=luµ  

cmbb 05.8
102,14300,0)²18,0(

12.11
030 ≥⇒

×××
≥  

On prend cmb 120 = . 

       
2

0
1

bL
b n −≤                             cmb 24

2
1260

1 =
−

≤       

       
101
Lb ≤                     ⇒            cmmb 4040,0

10
00.4

1 ==≤  

       010 86 hbh ≤≤       cmbcm 4024 1 ≤≤  

                           cmLn 60=   et   mL 00.4=  

nL  : La distance entre axes des nervures. 

L  : La distance maximale entre nus d’appuis de la travée considérée  

 ( )32,40,24min1 =b  On prendra donc cmb 241 = . 

012 bbb +=   ⇒    cmb 60= . 

On a un plancher (16+4). 
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 EVALUATION DE LA CHARGE : 

• ELU : ( )bQGPu .5,135,1 +=  

• ELS : ( )bQGPser .+=  

Tableau III-1 évaluation des charges. 

Type du 

plancher 
( )mb  ( )2/ mKNG  ( )2/ mKNQ  ( )mKNPu /  ( )mKNPser /  

Etage courant 6,0  20,5  50,1  56,5  02,4  

Terrasse 6,0  78,6  00,1  40,6  67,4  

 

 LES TYPES DES POUTRELLES : 

Les poutrelles sont disposées suivant la petite portée, donc on trouve les types  

indiqués sur la figure (III-3). 

 

As 

d 

b 

b0 

   ht  h1 

h0 

b1 

Figure III-2 dimensions des poutrelles 

 
ht=20cm 

h0=4cm 

b=60cm 

b0=12cm 

b1=24cm 

d=0,9h=18cm 
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III-2-2) METHODE DE CALCUL :    

•   PRINCIPE :  

La méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées et sur 

appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximales du moment 

0M dans la travée isostatique indépendante de même portée et soumise aux mêmes 

chargements que la travée. 

•   LES CONDITIONS D’APPLICATION DE LA METHODE : 

• Les charges d’exploitation sont modérées c'est-à-dire : 

≤Q max ( ) 2/5;2 mKNG . 

Avec :   

G  : La charge permanente. 

Q  : La charge d’exploitation. 

• La fissuration est peu préjudiciable.  

• Les moments d’inerties sont identiques pour toutes les travées. 

• Les portés vérifient : 25,18,0
1

≤≤
+i

i

L
L  

•  VERIFICATION DES CONDITIONS DE LA METHODE 

FORFAITAIRE POUR NOTRE PROJET : 

a) ;/50,1;;/00,1 222 mKNQmKNQ == Pour chaque étage. 

 

  3.10                 3.70                3.20              2.80           3.20               3.70               3.10 

3.70               3.20                2.80             3.20                      3.70  

         3.70 

                   Figure III-3  Type de poutre a calculé 
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Donc : 2/50,1 mKNQ = <  2/5 mKN …………………..CV 

b) la fissuration est peu préjudiciable ………………..CV 

c) Les moments d’inerties sont constante…………….CV 

d) les portés de tous les travées sont vérifiées que 25,180,0
1

≤≤
+i

i

L
L ……..CV 

 

 

 

 

 

  

 

 Moment sur appuis : 

•  Appuis de rive : ana
i
ja MMMM === 102,0  

•  Appuis voisins de rive : ( )1205,0 −=== naa
i
ja MMMM  

                                                                                                 Si plus à 

deux ( )2 travées 

•  Appuis intermédiaires : ( )230 ....4,0 −=== naa
i
ja MMMM  

•  Appuis intermédiaires : 206,0 a
i
ja MMM == …………….Si à 

( )2 travées. 

 Moment en travées : 

Le moment en travée est au moins égale à : 

                                                    ( ) 03,01 Mα+  

•                                                                     

⇒………pour tous les cas. 

                                                    0.05,1 M  

•  ( )
it MM 02

3,02,1 α+
≥                                   ⇒……….travée de rive. 

•  ( )
it MM 02

3,01 α+
≥                                      ⇒………..travée intermédiaire.  

1 2 3 i j n-1 n 

Appui de rive Appui voisin de rive Appui intermédiaire  

Figure III-4 : type d’une poutrelle continue. 

≥
+

+
2

ew
t

MMM  max 
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Avec : 

iM 0  : Moment maximal dans la travée de référence (isostatique). 

tM  : Moment maximal dans la travée continue. 

aM  : Moment sur appuis. 

i
jM 0  : Moment maximal de gauche ou droite de l’appui considéré.  

α  : Coefficient 







+

=
QG

Qα . 

•   LE PRINCIPE GENERALE DU CALCUL DES SOLLICITATIONS 

DES ETAGES : 

Tableau III-2  Valeur des charges et coefficient α. 

 Terrasse Etage habitation 

ELU Qu (KN/m) 6,40 5,56 

ELS Qser (KN/m) 4,67 4,02 

α 0,128 0,224 

 
Application de la méthode forfaitaire :  
 
On prend les 03 types comme exemple de calcul  

Poutrelle 03 : tous les planchers courant. 

 
* Calcul les moments fléchissant  
* moment flichissant en appuis  

 
 

  3.10                 3.70                3.20              2.80           3.20               3.70               3.10 

                    Figure III-5  Poutrelle Type 03   
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  Moment isostatique 
 

Mo1= ( ) MKNLQU *68.6
8

²10.3*56.5
8

²*
==   

 

Mo2= ( ) MKNLQU *51.9
8

²70.3*56.5
8

²*
==  

Mo3= ( ) MKNLQU *12.7
8

²20.3*56.5
8

²*
==  

Mo4= ( ) MKNLQU *45.5
8

²80.2*56.5
8

²*
==  

Mo1= =Mo7= = 6.68KN*M  
Mo3=Mo5= 7.12KN*M 
Mo6=Mo2=  9.51KN* M 
Calcule le moment en appuis 
 

-  Mo= 0.2 Mo1 = Mow = Moe = 0.2 x 6.88 = 1.34 KN.m 
-  M7= Mo=  1.34 KN x m 

      -    MKNMoM *75.451.9*5.05.01 2
1 ===  

      -    MKNMM *75.451.9*5.061 ===  
      -    MKNMoM *80.351.9*4.04.02 3

2 ===  
      -    MKNMM *80.352 ==  
      -    MKNMoM *85.212.7*4.04.03 4

3 ===   
      -    MKNMM *85.243 ==  
 
 

 

Mt1                                                  Mt3                 Mt 4                    Mt5                                         Mt7 

                                 Mt2                                                                                              Mt6 

 

     A    +                  B        +               C      +             D      +            E       +            F           +              G        +               H 

                                                                                                                  

                     0.5M02                                                                                                                       0.5M07  

    0.2 M01                                          0.4M03       0.4M04     04M05       0.4M06                                                0.2 M08.     

                 -                      -                   -                 -                  -                       -         

                          Figure III-6 moment fléchissant en appuis  
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CALCULE LE MOMENT DE POUTRELLE     
 

Mt + ( ) ( )


 +

≥
+

Mo
Mo

MaxMeMw
05.1

*3.01
2

α
 

 
Les travées de rive  

 Mt1+
( )


 +

≥
+

68.6*05.1
68.6224.0*3.01

2
75.434.1 Max   

Mt1=3.04




〉
01.7
13.7

Max  

Mt1=7.13-3.04=4.09 KN*M 
Verification: 

Mt1= MKNMo *23.4
2

3.02.1
1 =

+ α  

 Mt1= Max  {4.09,.4.23KN.M } 
 On prend  
 Mt1= 4.23 KN*M 
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Tableau III-3 sollicitations de plancher de étage courant  à ELU. 

 

 

 

SOLICITATION ELU 

E
ta

ge
   

co
ur

an
t 

Appui Moment en appuis Moment en travée Effort tranchant (KN) 

0 1.34 4.23 7.52 - 

1 4.75 10.54 - 7.52 
5.87 

2 3.80 9.20 - 10.54 

4.28 
3 2.85 7.78 - 9.20 

2.97 
 4 2.85 8.60 - 7.78 

4.28 
5 3.80 10.54 - 8.60 

5.87 
6 4.75 7.52 - 10.54 

4.23 7 1.34 - - 7.52 

 

      4.23                                             4.28                 2.97                4.28                                                 4.23                    

                                  5.87                                                                                          5.87 

     A    +                B       +                C      +                D   +           E       +         F            +                 G        +           H 

                                                                                                                  

                           4.75                                                                                                                    4.75  

                                                      3.80               2.85               2.85                 3.80               

   1.34                                                                                                                                                                             1.34 

                    -                          -                        -                    -                      -                           -         
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 Moment isostatique 
 

Mo1= ( ) MKNLQU *83.4
8

²10.3*02.4
8

²*
==   

 

Mo2= ( ) MKNLQU *88.6
8

²70.3*02.4
8

²*
==  

Mo3= ( ) MKNLQU *14.5
8

²20.3*02.4
8

²*
==  

Mo4= ( ) MKNLQU *94.3
8

²80.2*02.4
8

²*
==  

 Mo1= =Mo7= 4.83 KN*M  
 Mo3=Mo5=5.14 KN*M 
 Mo6=Mo2=6.88 KN* M 
Calcule le moment en appuis 
 

-  Mo= 0.2 Mo1 = Mow = Moe = 0.2 x 4.83 = 0.97 KN.m 
-  M7= Mo=  0.97 KN x m 

      -    MKNMoM *44.388.6*5.05.01 2
1 ===  

      -    MKNMM *44.388.6*5.061 ===  
      -    MKNMoM *75.288.6*4.04.02 3

2 ===  
      -    MKNMM *75.252 ==  
      -    MKNMoM *06.214.5*4.04.03 4

3 ===   
     -     MKNMM *06.243 ==  
  
 

                10.54                                                                                             10.54 

                                                 9.20            

  7.52                                                             7.78                 8.60                                             7.52 

   +                           +                       +                      +                        +                        +                     + 

                                                                                                                       

                                                                                                                                           

       A             -        B                  C                      D                      E                    F                        G -                        H 

                 7.52                             -                        -                                               -                                           7.52 

                                                                                       

                                                                                                                                                            

           Figure III-7 diagramme des moments et effort tranchant de l’étage courant a ELU 
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CALCULE LE MOMENT DE POUTRELLE     
 

Mt + ( ) ( )


 +

≥
+

Mo
Mo

MaxMeMw
05.1

*3.01
2

α
 

 
1es travées de rive  

 Mt1+
( )


 +

≥
+

83.4*05.1
83.4224.0*3.01

2
44.397.0 Max   

Mt1=2.20




〉
07.5
15.5

Max  

Mt1=5.15-2.20=2.95 KN*M 
Verification 

Mt1= MKNMo *05.3
2

3.02.1
1 =

+ α  

 Mt1= Max  {2.95,.3.05KN.M } 
 On prend  
 Mt1=3.05 KN*M 
 
                          Tableau III-4 sollicitations de plancher de étage courant  à ELS 
 

SOLICITATION ELS 

E
ta

ge
   

co
ur

an
t 

Appui Moment en appuis Moment en travée Effort tranchant (KN) 

0 0.97 3.05 5.41 - 

1 3.44 7.59 - 5.41 
4.23 

2 2.75 6.62 - 7.59 

3.08 
3 2.06 5.60 - 6.62 

2.14 
 4 2.06 6.19 - 5.60 

3.08 
5 2.75 7.59 - 6.19 

4.23 
6 3.44 5.41 - 7.59 

3.05 7 0.97 - - 5.41 
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                             Tableau III-5 : sollicitation de plancher de terrasse à ELS   

                      7.59                                                                                              7.59 

                                                  6.62               5.60                  6.19     

5.41                                                                                                                                        5.41   

    +                           +                        +                      +                     +                     +                       +            

                                                                                                                                                  A             -         B              -           C            -         D         -            E         -            F             -          G              H 

                        5.41                                                                     5.60                                                             5.41 

                                                7.59                    6.62                                           6.19                     7.59                                                  

 

           Figure III-8 diagramme des moments et effort tranchant de l’étage courant a ELS 

                                                                              2.14 

       3.05                                              308                                           3.08                                         3.05 

                                     4.23                                                                                           4.23 

                                                                        

                                                                                                         

     A       +         B            +               C         +          D      +           E       +            F          +                  G        +           H 

                                                                                                                  

                        3.44                                                                                                                         3.44  

                                                       2.75              2.06               2.06                 2.75         

     0.97                                                                                                                                                                     0.97 

                    -                             -                     -                     -                      -                          -                                          



Chapitre III                                         Etude des planches  

43 
 

SOLICITATION ELU 
T

er
ra

ss
e 

Appui Moment en appuis Moment en travée Effort tranchant (KN) 

0 1.54 4.87 8.65 - 

1 5.47 12.13 - 8.65 
6.76 

2 4.38 10.58 - 12.13 

4.91 
3 3.28 8.96 - 10.58 

3.41 
 4 3.28 10.58 - 8.96 

4.91 
5 4.38 12.13 - 10.58 

6.76 
6 5.47 8.65 - 12.13 

4.87 7 1.54 - - 8.65 

                          

 

      4.87                                                      3.41                                                                                     

                                                                                                                                     4.87 

                                               4 91                                4 91 

                                                                                                         

     A    +         B                     C     +          D      +      E       +        F                       G        +         H 

                                                                                                                  

                     5.47                                                                                                   5.47  

     

                                            4.38        3.28                 3.28                  4.38         

                                                                                                                                                              -                      -                   -                 -                  -                       -         
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                             Tableau III-6 sollicitations de plancher de terrasse à ELS 
 

SOLICITATION ELS 

T
er

ra
ss

e 

Appui Moment en appuis Moment en travée Effort tranchant (KN) 

0 1.11 3.51 6.23 - 

1 3.94 8.73 - 6.23 
4.87 

2 3.15 7.62 - 8.73 

3.53 
3 2.36 6.45 - 7.62 

2.45 
 4 2.36 7.62 - 6.45 

3.53 
5 3.15 8.73 - 7.62 

4.87 
6 3.94 6.23 - 8.73 

3.51 7 1.11 - - 6.23 

                  12.13                                                                              12.13 

                                                 10.58            

 8.65                    +                                          8.96     +            10.58                   +                     8.65 

                                                         +                     +                       +                  

                                                                                                                                                  A            B -                         C                     D                      E                     F                        G                    H 

                                                       -                      -                         -                      -                        - 

                         8.65                  12.13                    10.58              8.96                10.58           12.13            8.65 

                                                                                       

                                                                                                                                                         

 

           Figure III-9 diagramme des moments et effort tranchant de terrasse a ELU 
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      3.51                                                3.53                                    3.53                                            3.51             

                                   4.87                                                                                      4.87 

                                                                           

     A    +            B              +         C              +          D         +         E       +          F              +         G                  +         H 

                                                                                          2.45                       

                     3.94                                                                                                                            3.94  

                                                     3.15                    2.36              2.36             3.15         

1.11                                                                                                                                                                         1.11 

                   -                           -                        -                    -                      -                           -         

                       8.73                                                                                             8.73 

                                                   7.62            

                                                                      6.45                7.62     

6.23                    +                           +                       +                      +                  +               6.23  + 

                                                                                                                       

                                                                                                                                           

       A              B                      C                       D                      E                    F                     G                       H 

                         6.23                                                                                                                                           6.23 

                                                    8.73                    7.60              6.45              7.62                    8.73 

                                                                                                                                                            

           Figure III-10 diagramme des moments et effort tranchant de terrasse  a ELS 
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III-2-3) LES SOLLICITATIONS MAXIMALES DES ETAGES : 
 

Tableau III-7  les sollicitations maximales 

Sollicitations ELU ELS 

Mt max (KN.m) 6,76 4,87 

Ma max (KN.m) 5,47 3,94 

T max (KN) 12.13 8.73 

III-2-4) CALCUL DE FERRAILLAGE DES POUTRELLES : 

Le béton résiste bien à la compression et l’acier à la traction, pour cela on ajoute les 

aciers au béton pour obtenir une section efficace. 

• Dimensions des poutrelles : 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

  

• Caractéristiques des matériaux : 

Tableau III-8  Caractéristiques des matériaux 

γb γs ƒe ƒc28 ƒt28 σbc σs 

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

 

As 

d 

b 

b0 

   h 
 h1 

h0 

b1 

Figure III-11 : dimensions des poutrelles 

 
h=20cm 

h0=4cm 

b=60cm 

b0=12cm 

b1=24cm 

d=0,9h=18cm 
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• Calcul de moment de la table : 

bctu
h

dbhM σ






 −=
2
0

0  

3102,14
2
04,018,004,06,0 ××






 −××=tuM  

mKNM tu .52,54=  

tM < tuM   ⇒    mKNM t .76,6max =  < mKN.52,54  

L’axe neutre est dans la table de compression on calcule la section comme section 

rectangulaire (b×h) ;(60×20) cm2.   

• Condition de non fragilité : 

La condition de non fragilité est une vérification assurée un minimum d’acier 

proportionnel à la section du béton avec : 

                      

    

                      

e

t

fvh
f

...81,0
. 28

min
Ι

=Α  ; 

Ι  : Moment d’inertie de la section totale du béton (supposé non fissurer).  

v  : Distance entre le centre de gravité (CDG) et la fibre tendue. 

 

• Cas particulier :     section rectangulaire  

e

tj

f
f

db ...23,0min =Α  

Pour notre cas : 

• En travée :
400

1,2186023,0min ×××=Α   ⇒   2
min 30,1 cm=Α   

• En appuis : 
400

1,2181223,0min ×××=Α ⇒   2
min 26,0 cm=Α  

• Exemple de calcul de ferraillage : 

On prend le cas de travée. 

mKNM t .76,6=  

minΑ≥Α
 

Α  : étant la section total d’acier dans le béton. 

 minΑ   : La section minimale d’acier. 
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bc

t
u db

M
σ

µ
²..

=      ⇒      
( ) 2,1418,06,0

1076,6
2

3

××
×

=
−

uµ     (Moment réduite)     

     ⇒      079,0=uµ  

( )µα 21125,1 −−=    ⇒    103,0=α   

αβ 4,01−=       ⇒       960,0=β  

st

u
s d

M
σβ ..

=Α      ⇒       
34818,0960,0

1076,6
××

×
=Α s  

                       ⇒       212,1 cms =Α  

( )min;max ΑΑ=Α ss     ⇒     230,1 cms =Α    

Le choix des armatures s’effectué a respectée quelque conditions comme la 

condition de non fragilité et les dispositions constructives. 

Pour notre cas, on a choisis :         3T12 =3,39cm2. 

Pour le calcul des armatures d’appuis, on suivre les mêmes démarches, les résultats 

sont illustrées dans le tableau suivant : 

          Tableau III-9 calcul des sections d’armatures pour les travées et les appuis. 

( )mKNM .  µ  α  β  ( )2cmsΑ  ( )2
min cmΑ  choix  ( )2cmsΑ  

Travée  76.6  079,0  103,0  96,0  12,1  30,1  123T  39.3  

Appuis  47,5  020,0  025,0  99,0  88,0  26,0  122T  26,2  

 

• Schéma de ferraillage : 

 

 

 

 

 

 

 VERIFICATION A L’ELS : 

La vérification consiste à limitée les contraintes dans le béton et dans les aciers 

tendue. 

Les contraintes de service ne doivent pas dépasser les limites suivantes : 

Figure III-12 : ferraillage des poutrelles 

En appuis En travée 

1T12constructif 

3T12 

2T12 
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• Pour le béton 286,0 cbcbc f=≤σσ  

        Ou bien   
1002

1 28cf
+

−
≤
γα    avec   

ser

u

M
M

=γ  

• Pour l’acier aucune limitation des contraintes, lorsque les fissurations 

considérants comme peu préjudiciable. 

• Vérification de la contrainte du béton : 

En travée et en appuis on a vérifié la condition suivante : 

 

     
1002

1 28cf
+

−
≤
γα       Avec :   

ser

u

M
M

=γ  

              Tableau III-10 : vérification de la contrainte de service limite pour le 

béton 

( )mKNM u .  ( )mKNM ser .  γ  α  
1002

1 28cf
+

−γ  Observation 

Travée  76.6  87,4  39,1  103,0  445,0  VC.  

Appuis  47.5  94.3  39,1  025,0  445,0  VC.  

Donc les armatures calculées à ELU sont maintenues. 

La condition ( 
1002

1 28cf
+

−
≤
γα  ) est vérifié donc : bcbc σσ ≤     

• VERIFICATION D’EFFORT TRANCHANT : 

Pour la fissuration peu préjudiciable : 

Contrainte tangente : 
db

Vu
u .0

=τ    

Contrainte tangente limite : [ ]MPaf bc 5;/2,0min 28lim γτ =  ⇒  ττ == MPa33,3lim   

                            Tableau III-11 : vérification d’effort tranchant. 

( )KNTmax  ( )MPauτ  ( )MPalimτ  Observation de limττ ≤u  

73,11  561,0  33,3  Condition vérifié 

 

III-2-5) VERIFICATION DE LA FLECHE : 

 La vérification de la flèche consiste à limite les déformations à une 

certaine limite, il faut donc que les conditions suivantes soient vérifiées : 
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                                    Tableau III-12 : vérification de la flèche 

Condition Vérification Observation 

16
1

≥
L
ht  0625,0054,0

370
20

≥=  VNC ..  

010M
M

L
h tt ≥  061,0

88.710
87,4054,0

370
20

=
×

≥=  VNC ..  

efdb
2,4

.0

≤
Α  0105,0

400
2,40109,0

1812
36,2

=≤=
×

 VNC ..  

Les conditions ci-dessus ne sont pas vérifiées ; on procède au calcul des flèches, 

donc il est nécessaire de procéder à une justification des déformations, par 

l’application des principes de l’article A.4.6, 1 du BAEL 91, on calcule :   

• Les flèches instantanée et différée giF , gvF  dues à l’ensemble des charges 

permanentes. 

• La flèche instantanée jiF due aux charges permanentes appliquées au 

moment de la mise en œuvre des cloisons. 

• La flèche instantanée piF  dus à l’ensemble des charges permanentes et 

d’exploitation supportée par l’élément considéré. 

La part de la flèche totale à comparer aux valeurs admissibles a pour valeur : 

gipijigvt FFFFF −+−=∆  . 

La flèche admissible est :    
500
LFt ≤∆     (lorsque L < m5 ) 

On doit vérifier :     admit FLF =≤∆
500

. 

Pour les flèches dues aux charges instantanées :  

fii
i IE

LMF
..10

. 2

=              Avec      
µλ .1

1,1 0

i
fi

I
I

+
×

=          Et        







 +

×
=

b
b
f t

i
0

28

3
2

05,0

ρ
λ    ; 

                        0  

max=µ                                                                  Et         
bb .0

Α
=ρ                

                           ( ) ( )2828 4/75,11 tst ff +− ρσ  
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Pour les flèches dues aux charges de longues durées : 

fvv
v IE

MLF
10

2

=             Avec       ( )µλi
fv

I
I

4,01
0

+
=  

 

Avec : 

0I  : Moment de l’inertie de la section totale rendue homogène. 

vi EE ;  : Les déformations du béton successivement instantané et différée. 

ρ  : Rapport de la section d’armature tendue à celle de béton, pourcentage  

d’armature
bb0

Α
=ρ .    

28tf  : Résistance caractéristique du béton à la traction. 

bb ;0  : Largeur de la table de compression et de la nervure. 

fvfi II ;  : Moment de l’inertie fictive évaluée empiriquement.  

A) Charge apprendre en compte : 

Charge permanente appliquée au moment de la mise en œuvre des cloisons ( )j  : 

=j (Plancher de corps creux (16+4) + cloison)× b  

Étage courant :    ( ) 6,075,08,2 ×+=j   ⇒   mKNj /130,2=  

Terrasse :                     ( ) 6,008,2 ×+=j        ⇒   mKNj /680,1= . 

L’ensemble des charges permanentes ( )g  : 

=g (G Total)× b  

Étage courant :    6,02,5 ×=g          ⇒   mKNg /120,3= . 

Terrasse :             6,078,6 ×=g      ⇒   mKNg /070,4= .  

L’ensemble des charges permanentes et d’exploitations ( )P  : 

( ) bQGP ×+=  

Etage courant :              ( ) 60,05,12,5 ×+=P   ⇒    mKNP /02,4=  

Terrasse :                       ( ) 60,0178,6 ×+=P   ⇒    mKNP /67,4=  

 Coefficient : 
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bb0

Α
=ρ    ⇒    

1812
36,2
×

=ρ    ⇒    0109,0=ρ  

 

                         0                                             0  
max=µ                                            ⇒                                                                                                              

                           
28

28

4
.75,1

1
ts

t

f
f
+

−
ρσ

                      
1,20109,04

1,275,11
+××

×
−

sσ
 








 +
=

b
b

f t
i

0

28

3
2

05,0

ρ
λ    ⇒    







 ×

+

×
=

60
12320109,0

1,205,0
iλ    ⇒    705,3=iλ  

 Moment de service maximal dans la travée : 

8
85,0

2QLM = . 

 Centre de graviter :  

 

 

 

  

 

 

 

i

iiV
ΣΑ

ΥΣΑ
=1    ⇒    

( ) ( ) ( ) ( )[ ]

( ) ( ) ( )s

s

nbhhhb

dhn
hh

bhh
h

hhb
V

Α+−+

−×Α+














 −
×−+















 −×

=
...

.
2

.
2

.

000

0
00

0
0

1  

                      ⇒    ( )( )[ ] ( )[ ] ( )[ ]
( ) ( ) ( )36,2151216460

236,21581216220460
1 ×+×+×

×+×+−×
=V  

                      ⇒    cmV 68,121 =  

12 VhV −=      ⇒     cmV 32,72 =  

 

 Moment d’inertie de la section totale rendue homogène avec 15=n  : 

( )( ) ( )2
2

3
020

3
10

3
2

0 .15
3

.
3
.

3
.

Vd
hVbbVbVb

II sGX −Α+
−−

−+==   

CDG 

As 

d 

b 

b0 

   h 
 h1 

h0 

b1 

Figure III-13  Centre de graviter 
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( ) ( ) ( )( ) ( )2
333

0 32,71836,215
3

432,7.1260
3

68,1212
3

32,760
−××+

−−
−

×
+

×
== GXII

4
0 6457,19451 cmII GX ==  

 Les contraintes dans l’acier suivant les sollicitations : 

W
nM

s
.

=σ     ⇒     y
I

nM
s

0

.
=σ  

y  : La distance entre l’armature tendue et l’axe neutre. 

2Vdy −=    ⇒     32,718 −=y     ⇒    cmy 68,10=  

Les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau suivant : 
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Tableau III-13 : Vérification de la flèche après de calcul 

Etage Etage courant Terrasse 

L max (m) 3,70 3,70 

Charges 

KN.m 

j  13,2  68,1  

g   12,3  07,4  

p  02,4  67,4  

M moment 

fléchissant 

KN.m 

jM  10.3  44.2  

gM  54.4  92.5  

pM   85.5  79.6  

Contrainte 

De l’acier 

MPa 

sjσ  90.23  09.20  

sgσ  39.37  75.48  

spσ  18.48  66.55  

 

coefficient 
jµ  0.7164 0.6616 

gµ  0.8003 8426.0  

pµ  0.8409 8606.0  

iλ  705,3  

Moment 

d’inertie  fictif  

cm4 

j
fiI  30.5855  34.7052  

g
fiI  42.5396  14.5192  

p
fiI  71.5199  08.5109  

g
fvI  646.19451  646.19451  

 

La flèche 

Cm 

j
if  0255.0  014.0  

g
if  0358.0  048.0  

p
if  047.0  056.0  

g
vf  190.0  190.0  

( )cmFt∆  295.0  308.0  

( )cmFadm  740,0  74.0  

Vérification admt FF ≤∆  C.V C.V 

A partir les résultats de tableau la condition de la flèche est vérifié.   
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III-2-6) LES ARMATURES TRANSVERSALES : 

• Diamètre des armatures transversales : 

                    
35
h                                               mm

35
200  

min≤tφ       
10

0b           ⇒           min≤tφ         mm
10
120                      

                     Lφ                                               mm10  

                                 ⇒    mmt 57,5=φ  

                                   Donc    mmt 6=φ  

• Les espacements des armatures : 

Selon le BAEL 91 et pour le cas de la flexion simple on a : 

( )αα
γ

τ

cossin
9,0

3,0
.0 +









−
≥

Α

s

e

tju

t

t

f
f

Sb
   Avec 090=α (Article A.5.1,22 BAEL 91). 

α  : L’angle qui fait les armatures transversales avec l’horizontal. 

 Donc  ( )280 3,0..
9,0.

tus

et
t fb

f
S

−
Α

≤
τγ

        Voir le tableau. 

( )cmdSt 40;9;0min≤         ⇒        cmSt 2,16≤    

                                        ⇒        cmSt 15=  

                         Tableau III-14 : calcul d’espacement tS  

( )MPauτ  ( )2cmtΑ  
( )280 3,0..

.9,0.

tus

et
t fb

f
S

−
Α

≤
τγ

  ( )cm  

54,0  57,0  46.100  
257,0 cmt =Α . On prend deux mmt 62φ . 

MPafe 235=     ( )235FeE . 

A partir des résultats de tableau et l’espacement minimal, on a choisit :   

               cmSt 15=   Pour toute la structure. 

III-3) PLANCHER EN DALLE PLEINE (SUOS-SOL) : 

                                     2/30,6 mKNG =  

Plancher de sous-sol     2/5 mKNQ =                                     
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 EVALUATION DES CHARGES : 

Le calcul se fait pour une bande de 1 .m  

• à ELU : 

( )bQGpu .5,135,1 +=      ⇒     ( ) 155,130,635,1 ××+×=up      ⇒      mKNpu /01,16=  

• à ELS : 

( )bQGpu .+=               ⇒     ( ) 100,530,6 ×+=up                  ⇒      mKNpu /30,11=  

 DETERMINATION DES SOLLICITATIONS : 

                     2.. xuuxux LPM µ=                                           2.. xsersxsx LPM µ=  

ELU  ⇒                                              ;     ELS  ⇒  

                     uxuyuy MM .µ=      sxsysy MM .µ=  

 LES DIFFERENTS TYPES DES PANNEAUX EST: 

              

                               
 

 

    Lx= 3.70m 

 

 

 
Ly=4.20m 

0.5My 

0.5Mx 0.5Mx 

    0.75Mx 

        0.5My 

 

0.75 My 

 Type I : Panneau de centre  
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                               Figure III-14  Les types de panneau. 

 calcul les sollicitations : 
 
 Exemple de calcul: type I 

 Combinaisons fondamentales : 

 Etat limite ultime (E L U) :  

Lx= 3.70m  

Ly = 4.20 

88.0==
ly
lxα  

  40.088.0 =α  Donc la dalle porte suivants deux direction. 

 

    Lx= 3.70m 

 

 

 
Ly=3.60m 

03My 

0.5Mx 0.5Mx 

      0.75Mx 

        0.5My 

 

0.85 My 

Type III : Panneau de rive 

    Lx= 3.70m 

 

 

 
Ly=4.20m 

0.3My 

0.5Mx 0.3Mx 

     0.85Mx 

        0.5My 

 

0.85 My 

 Type II : Panneau d’angle 
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 Calcul  de M0x  et M0y 
 Moment en appuis : 

 

                     ( ) 040.0
4.218

1
3 =

+
=

α
µx  

 
 ( ) 755.09.09.1*3 =−= ααµy . 
 
                     Mox= 2** lxquxµ  
 
 
 .* MoxyMoy µ=  
 
                      
                     Mox=0.040*16.01*3.70 2   ► Mox=8.77 Kn.m 
 
 
                      Moy = 8.77*0.755=6.62 Kn*m   
 
Moment en appuis  
  
Ma=   max        Max= 0.5Mox               Max =4.38 Kn.m 
 
                            May = 0.5 MoY                   May = 3.31 Kn.m  
 
          Ma= 4.38Kn.m. 
 
Moment en travée : 
 
                             Max= 0.75Mox               Mtx = 6.58 Kn.m 
 
                            May = 0.75 MoY                Mty = 4.96 Kn.m  
 
Vérification  
 

Mty= 645.1
4

=
Mty

     Donc       Mtx=6.58 Kn.m. 

  Mty = 4.96 Kn.m    
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Etat limite de service (ELS) : 
 
Lx= 3.70m  

Ly = 4.20 

88.0==
ly
lxα  

  40.088.0 =α  Donc la dalle porte suivants deux direction. 

 Calcul  de M0x  et M0y 
 Moment en appuis : 

  

                     ( ) 040.0
4.218

1
3 =

+
=

α
µx  

 
 ( ) 755.09.09.1*3 =−= ααµy . 
 
                     Mox= 2** lxquxµ  
 
 
 .* MoxyMoy µ=  
 
                      
                     Mox=0.040*11.30*3.70 2   ► Mox=6.19 Kn.m 
 
 
                      Moy = 6.19*0.755=4.67 Kn*m   
Moment en appuis : 
  
Ma=   max        Max= 0.5Mox               Max =3.09 Kn.m 
 
                            May = 0.5 Moy                   May = 2.34 Kn.m  
 
          Ma= 3.09Kn.m. 
 
Moment en travée : 
 
                             Max= 0.75Mox               Mtx = 4.64 Kn.m 
 
                            May = 0.75 MoY                Mty = 3.50 Kn.m  
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Vérification  
 

Mty= 16.1
4

=
Mty

     Donc       Mtx=4.64 Kn.m. 

  Mty = 3.50 Kn.m    
 
 
Calcul de l’effort tranchant (T) 










=

+
=

3
. 

       
).2(

.

x
y

yx

yx
x

lqT

ll
ll

qT
 

 
Les résultats de calcul pour tous les panneaux sont récapitulés dans le tableau 

suivant : 

  Tableau.III.15: Tableau récapitulatif des sollicitations  de panneau plus sollicitée à ELU  
 

 

moments  fléchissant [KN.m] Efforts tranchants [KN] 
SENS X-X SENS Y-Y SENS X-X SENS Y-Y 

E.L.U E.L.U E.L.U 
M appuis M travée M appuis M travée Tx Ty 

Type 1 4.38 6.58 5.65 8.47 21.45 19.54 
Type 2 4.38 7.45 5.65 9.60 21.45 19.54 
Type 3 3.22 5.46 3.04 4.57 19.38 19.74 

 
 
    Tableau.III.16: Tableau récapitulatif des sollicitations  de panneau plus sollicité à ELS  
 

 

moments  fléchissant Efforts tranchants 
SENS X-X SENS Y-Y SENS X-X SENS Y-Y 

E.L.S E.L.S E.L.S 
M appuis M travée M appuis M travée Tx Ty 

Type 1 3.09 6.64 4.07 4.36 15.44 14.07 
Type2 3.09 5.36 4.07 4.36 15.44 14.07 
Type 3 2.32 3.93 4.06 2.19 13.95 14.21 
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Tableau.III.17: Tableau récapitulatif des sollicitations maximales  

 

 Calcul du ferraillage de la dalle pleine  
 

a)  Sens X-X :   

a.1) En travée :         

 Etat limite ultime (E L U) : mNM u
tx .7.45K=                                  

 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

0289.0
135,02,14

1045.7
.. 2

-3

2 =
×
⋅

==
db

M

b

u
t

bu σ
µ

 
392,0=µ       µµbu  

Donc : 
 Il n ya pas d’armatures dans la zone  comprimée 
           A’=0 

 

       

 
( )

m 133,0)4.01(
037,021125.1

=⋅−×=

=−−=

α
µα

dZb

   

 Détermination des armatures: 

ml
cm

Z
M

A
bs

u
a

s
24

3

61.110
133,0348

1045.7
.

=⋅
×
⋅

==
−

σ
 

Calcul des armatures minimales  

• condition de non fragilité: 

Dalle pleine (barres à haute adhérence de classe FeE400) ; 

 [B.A.E.L 91r99 /art B.7.4.] 

 
Ay=0,0008 h0     A=1,20cm2/ml 

 SENS X-X SENS Y-Y 

Combinaison E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S 

Ma [KN.m] 4.38 3.09 5.65 4,07 

Mt [KN.m] 7.45 5.36 9.60 6.91 

T [KN] 21.45 15.44 19.74 14.21 

Figure-III-15 Section de calcul en 
   

A 15 

100 

13.5 
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Ax  20.1*
8

88.03;
2

3
minminmin 






 −

=⇒
−

= AxAyα   

mlcmAx /27.1 2
min =  cm2/m 

( ) mlcmAxAA calcul
2

min, 61.1max ==   

Espacement maximal des armatures:            [BAEL 91r99  /art A.8.2, 42] 

L’écartement des armatures :   

Choix des armatures:  

                                 T12                      e = 33cm. 

                                 4T12                     A = 4.52cm2/ml 

Avec: disposition de première barre e1 =e/2 =16,5 cm 

Vérification de la contrainte du béton : 
 

• Flexion simple 
• Section rectangulaire sans A’   
• Acier FeE400 

Avec : 39,1
36.5
45.7

=== s
tx

u
tx

M
M

γ  

446,0
100
25

2
139,1

=+
− >   037,0=α               C.V      

Conclusion : 

bσ < MPab 15=σ             

Fissuration peu nuisible    
  (Aucune vérification pour sσ ) 
  

 a.2) En appuis : 

 Etat limite ultime (E L U) :       mNM u
tx .K 38.4=                                              

017.0
135,02,14

1038.4
.. 2

-3

2 =
×
⋅

==
db

M

b

u
a

bu σ
µ

 
392,0=µ       µµbu  

Donc : il n ya pas d’armatures dans la zone  comprimée 
         A’=0 cm2/ml

 

         

 
( )

m 134,0)4.01(
021,021125.1

=⋅−×=

=−−=

α
µα

dZ b

   

 Détermination des armatures: 

⇒ Les armatures calculées en ELU sont maintenues 

Figure-III-16 Section de calcul en 
   

16 

100 

13.5 A 

MPaff
cbb

c 156,0
1002

1
28

28 =×=≤⇒+
−

≤⇒ σσγα
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ml
cm

Z
M

A
bs

u
a

a
24

3

94.010
134,0348

1038.4
.

=⋅
×
⋅

==
−

σ  
Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité): 

Ay=0,0008 h0     A=1.20 cm2/ml 

Ax  20.1*
8

88.03;
2

3
minminmin 






 −

=⇒
−

= AxAyα   

mlcmAx /27.1 2
min =  cm2/m 

( ) mlcmAxAA calcul
2

min, 27.1max ==         

Espacement maximal des armatures: 

L’écartement des armatures :   

Choix des armatures: 

T12                     e = 33cm. 

           4T12                   A = 4.52 cm2/ml 

Avec: disposition de première barre e1 =e/2 =10 cm 

• Vérification de la contrainte du béton : 

• Flexion simple 
• Section rectangulaire sans A’   
• Acier FeE400            

Avec : 41,1
09.3
38.4

=== s
tx

u
tx

M
M

γ  

458,0
100
25

2
141,1

=+
− >  021,0=α               C.V   

Conclusion : 

bσ < MPab 15=σ             

Fissuration peu nuisible 
  (Aucune vérification pour sσ ) 
 

 Ferraillage sur le sens XX : 
Tableau III-18  Ferraillage sur le sens XX 

Sens 

XX 

uM  

( )mKN.
 

µ  α  Zb 

sΑ  

( )mcm /2

 

minΑ  

( )mcm /2

 

Choix
 

m/  

sΑ  

( )mcm /2

 
Travé

e 
7.45 

0,02

8 

0,03

7 

0,13

3 
1.61 1,27 4T12 4.52 

⇒ Les armatures calculées en ELU sont maintenues 

MPaff
cbb

c 156,0
1002

1
28

28 =×=≤⇒+
−

≤⇒ σσγα



Chapitre III                                         Etude des planches  

64 
 

Appui

s 
4.38 

0,01

7 

0,02

1 

0,13

4 
0.94 1,27 4T12 4.52 

 

 Ferraillage sur le sens YY : 
Tableau III-19 Ferraillage sur le sens YY 

Sens YY uM  

( )mKN.  

µ  α  Zb 
sΑ  

( )mcm /2  

minΑ  

( )mcm /2  

Choix  

m/  
sΑ  

( )mcm /2  
Travée 9.60 0,044 0,057 0,120 2.30 1,27 4T12 4.52 

Appuis 5,65 0,026 0,033 0,121 1,34 1,27 4T12 4.52 

A) VERIFICATION D’EFFORT TRANCHANT : 

La fissuration peu préjudiciable donc : 

• Contrainte tangente :              
db

Tu
u .
=τ  

• Contrainte tangente limite :   
b

c
u

f
γ

τ 2807,0 ×=  

Tableau III-20  vérification d’effort tranchant 

Sens ( )mL  ( )md  ( )KNTmax  ( )MPauτ  ( )MPauτ  ( )MPauu ττ ≤  

Type I 
XX  70,3  5.13  45.21  159,0  167,1  CV 

YY  20.4  50.13  74.19  146.0  167,1  CV 

B) VERIFICATION DE POINÇONNEMENT : 

( )vuh
Pu

u +
=

..2
τ      ;     ( )→+ vu.2 Périmètre 

cju f045,0≤τ . 

Donc on prend type (I) : 

25045,0045,0 ×=cjf        ⇒         MPafcj 125,1045,0 =  

( ) ( )2.47,316,02
1001,16 3

+××
×

=
−

uτ   ⇒   MPau 007,0=τ  < MPafcj 125,1045,0 =   ⇒   CV 

C) VERIFICATION DE LA FLECHE :  

......................................038,0
09.320

36.50405,0
70,3
15,0

20
=

×
≥=⇒≥

axser

txser

x M
M

L
h CV. 

.........................................................005,0
400

200113,0
400

52.42
.

=≤=⇒≤
Α

e

s

fdb
CV 
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IV-1) INTRODUCTION : 

Les éléments non structuraux sont des éléments qui n’ont pas une fonction 

porteuse ou de contreventement ; des éléments en maçonnerie (murs 

extérieurs,cloison…etc.) ou autres (escaliers, balcon, acrotère…etc.). 

IV-2) ETUDE DE L’ACROTERE : 

L’acrotère est assimilé à une console encastrée dans le plancher terrasse, il à 

pour rôle de protéger le revêtement de terrasse contre les eaux pluviales grâce à son 

casse goûte. 

L’acrotère sera calculé en flexion composée sous l’effet d’un effort normal dû à son 

poids propre WP et un moment de flexion de l’application de la charge FP. 

à partir de l’article (6.2.3) de RPA99 version 2003 impose l’application de la force 

horizontale FP pour le calcul secondaire. 

FP = 4ACPWP. 

Tel que : 

• A : coefficient d’accélération de zone, zone II-a groupe d’usage 2 donc  

     A=0,10 

• CP : facteur de force horizontal  CP = 0,8. 

• WP : poids de l’élément considéré.    

 

 
Le calcul sera fait pour une bande de 1m et d’une épaisseur de 10cm. 

Les surcharges sont estimées de Q=1KN/mℓ. 

 

10          15cm     cm 

60
cm

 

  5cm 
5cm 

 

WP  

60
cm

 

Figure (IV-2) : Schéma statique del’acrotère Figure (IV-1) : Coupe verticale sur l’acrotère 
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IV-2-1) CALCUL DE L’ACROTERE : 

• POIDS PROPRE : 

WP= ( ) ( ) 2515,0
2

05,010,010,06,0 ×



 ×

+
+×  

WP=1,78KN/mℓ. 

• FORCE HORIZONTALE : 

FP=4.A.CP.WP 

FP=4×0,1×0,8×1,78 

FP=0,57KN/mℓ. 

• CALCUL A ELU : 

Mu=1,5.FP.h 

Mu=1,5×0,57×0,6         ⇒    Mu=0,51KN.m/mℓ. 

Nu=1,35×WP.                ⇒    Nu=2,40KN/mℓ. 

• CALCUL À ELS: 

MS=FP.h 

MS=0,57×0,6                ⇒     MS=0,34KN.m/mℓ.   

NS=WP=1,78KN/mℓ. 

• CALCUL DE L’EXCENTRICITÉ: 

1) Excentricité de premier ordre:   

e1=
U

u

N
M =

40,2
51,0           ⇒        e1=0,21m 

2) Excentricité additionnelle:  

ea = max [2cm,
250
L ]   ⇒     ea=2cm=0,02m 

3) Excentricité due aux effets de second ordre lies à déformation de la 

structure : 

e2= ( )αφ+2
10000

3 2

h
L f   

α  : Le rapport du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi-permanentes, 

au moment total du premier ordre, ce moment étant pris avant application des 

coefficients γ. 

 



Chapitre IV              Etude des éléments non structuraux  

69 
 









−=

ser

u

M
M
5,1

110α ,  α =0,5 si Ni=0   

fL  : Longueur de flambement 

φ  : Le rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée 

sous charge considéré ; ce rapport est généralement pris égale à 2. 

02LLf =      ⇒      6.02×=fL  

 ⇒  mL f 20,1=   

0
34,05,1

51,0110 =⇒







×

−= αα   

e2= ⇒×
×

× 2
10,010000

)2,1(3 2

 e2=0,00864m 

e=e1+e2+e3            ⇒    e=0,21+0,02+0,00864  

                              ⇒    e=0,24m=24cm 

cmch 3,02
2
10,0

2
=−=−  

e> ch
−

2
 donc la section sera partiellement comprimée, le calcul de la section sera 

fait en flexion simple par un moment fictif. 

( )03,024,040,2
2

−×=⇒





 −+×= fuF McheNM  

                                  mmKNM f /.504,0=⇒  

• CALCUL DE FERAILLAGE : 

♦ Les armatures longitudinales : 

bc

f
u bd

M
σ

µ 2=         ⇒     
( ) 2,1408,01

10504,0
2

3

××
×

=
−

uµ  

                            ⇒     0055,0=uµ  

( )uµα 21125,1 −−=        0069,0=⇒α   

αβ 4,01−=                     997,0=⇒ β    

4
3

10
34808,0997,0

10504,0
..

×
××

×
=Α⇒=Α

−

s
st

f
s d

M
σβ
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                    218,0 cms =Α⇒  

♦ Condition de non fragilité : 

e

tj

f
f

db ..23,0min =Α        ⇒   
e

tj

f
f

db ..23,0min =Α  

                       ⇒  2
min 966,0 cm=Α  

100
.2,0

max
b

=Α    ⇒   4
max 10

100
1,012,0
×

××
=Α         

                       ⇒    2
max 2cm=Α    

♦ Le choix d’armature : 
22cms =Α        ⇒    201,284 cmT =  

♦ Les armatures de répartition :  

4
s

t
Α

=Α           ⇒     
4
01,2

=Αt  

                        ⇒      250,0 cmt =Α  

♦ Le choix d’armature : 
250,0 cmt =Α    ⇒      285,064 cm=φ  

 

• VERIFICATION D’EFFORT TRANCHANT : 

PFT 5,1max =      ⇒       57,05,1max ×=T  

                       ⇒       mKNT /855,0max =  

db
T

.
max

max =τ       ⇒       
08,01
10855,0 3

max ×
×

=
−

τ  

                        ⇒       MPa2
max 1007,1 −×=τ  









×= MPaf

b

c
adm 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒     MPaadm 33,3=τ  

                         maxτ < admτ       ⇒      C.V 
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• VERIFICATION AU SEISME :  

5,1≤PF Q                                                        

Q= mKN /1       ⇒      1,5Q=1,5 mKN /  

5,157,0 <=PF   ⇒       C.V 

 

• Schéma de ferraillage : 

 
IV-3) ETUDE DES BALCONS : 

Le balcon est assimilé à une console encastré au plancher, réalisé en dalle pleine.               

Le calcul se fait pour une bonde de 1m de largeur. 

• DIMENSIONS :    

L’épaisseur du balcon est donné par : 

1030
LeL

≤≤       ⇒      
10

130
30

130
≤≤ e           

                         ⇒      cme 1333,4 ≤≤  

Donc l’épaisseur de la dalle de balcon est : cme 12=  

IV-3-1) DESCENT DES CHARGES :  

 

 

 

 

                                   Figure IV-4    Coupe sur balcon 

 

Figure IV-3   Schéma de ferraillage de l'acrotère  

cmesp 2064φ  

cmespT 2584  

Carrelage 
Mortier de pose Sable 
 Dalle pleine 
  Enduit au plâtre 
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• Charge permanente G : 

                                   Tableau IV-1 Charge permanente (G) de balcon   

CHARGEMENTS Charge (KN/m2) 

1 Revêtement en carrelage (2cm) 0,44 

2 Mortier de ciment (2cm) 0,40 

3 Lit de sable (2cm) 0,34 

4 Dalle pleine (12cm)  3,00 

5 Enduit en plâtre (2cm)  0,20 

∑Gi 4,38 

• Charge d’exploitation Q :                        Loggias  ⇒    Q=6,00KN/m2 

IV-3-2) EVALUATION DES CHARGES : 

a) à ELU :  

QGQu 5,135,1 +=      ⇒       mKNQu /913,14=  

2

2LQM u
u =               ⇒        ( )

2
30,1913,14 2×

=uM  

                                ⇒        mKNM u .60.12=  

♦ Calcul de ferraillage : 

bu

u
u fdb

M
..

=µ                   ⇒          
( ) 2,1409,01

1060.12
2

3

××
×

=
−

uµ  

      ⇒  110,0=uµ  

( )uµα 21125,1 −−=      ⇒      145,0=α   

αβ 4,01−=                   ⇒      942,0=β  

s

u
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒      227,4 cms =Α  

♦ Choix des barres : 

4T12     ⇒      252,4 cms =Α     

♦ Armature de répartition : 

4
s

t
Α

=Α            ⇒        
4
52,4

=Αt    

                           ⇒         213,1 cmt =Α  
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2
min 32,1 cm=Α   ⇒        232,1 cmt =Α  

                         ⇒        4T10= 214,3 cm  

b) à ELS : 

GQQser +=        ⇒    mKNQser /38,10=  

2

2LQM ser
ser =      ⇒     mKNM ser .77.8=  

IV-3-3) VERIFICATION  DES CONTRAINTES : 

• Contrainte de béton comprimé :     bcbc σσ ≤    

Donc :   cjbc f6,0=σ    ⇒     MPabc 15=σ   

Ou bien : ( )
cjf01,0

2
1
+

−
≤

γα  ; 

ser

u

M
M

=γ    ⇒       cj
ser

u

f
M
M

01,0
2

1
+









−

≤α  

 ⇒        468,0145,0 <=α     ⇒  C.V 

• Contrainte des aciers : 

Fissuration peu préjudiciable aucune vérification n’est  nécessaire .sσ  

IV-3-4) VERIFICATION D’EFFORT TRANCHANT : 

LQT uu .=     ⇒      30,1913,14 ×=uT        

                  ⇒     KNTu 39.19=  

db
Tu

.max =τ    ⇒     
09,01
1039.19 3

max ×
×

=
−

τ  

                   ⇒      MPa215,0max =τ  









= MPaf

b

c 5;2,0min 28
lim γ
τ      ⇒    MPa33,3lim =τ  

Donc : 215,0max =τ    <     MPa33,3lim =τ   ⇒   C.V 

IV-3-5) VERIFICATION DE LE FLECHE : 

fi
EI
LQs

8
. 4

=  ;    MPaEi 195,32164=  
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• Centre de graviter :  

52,412100
1052,415612100

+×
××+××

=
ΣΥ
ΥΣΑ

=Υ
i

ii
G  

Donc : cmV 54,61 =      ⇒       cmV 46,52 =  

• Moment de l’inertie : 

• ( )2
1

3
2

3
1 15

33
Vd

bVbV
I s −Α++=    ⇒    4594,15561 cmI =  

fi
( )

( ) 594,15561195,321648
103,138,10 74

××
××

=     ⇒       fi cm074,0=  

fadm
250
L

=          ⇒      fadm
250
130

=      ⇒        fadm cm52,0=  

fi cm074,0=   <   fadm cm52,0=      ⇒     C.V 

Remarque : 

Pratiquement ; on prolonge le ferraillage du balcon jusqu’au plancher pour avoir un 

contre poids.  

IV-3-6) LE CONTRE POIDS : 

• CALCUL LONGUEUR DE CONTRE POIDS : 

♦ Poids du balcon (ep=12cm) : 

2513,112,01 ×××=G       ⇒       KNG 90.31 =  

♦ Poids de contre balancement (ep=20cm) : 

( ) 25120,01 ×××= XG     ⇒        XG 51 =  

21%60 GG =×                 ⇒         X590.360,0 =×  

                                      ⇒         mX 47,0=  On prend     X= 0.50m 

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre IV              Etude des éléments non structuraux  

75 
 

• Schéma de ferraillage : 

 

 

 

 

 

 

 

    

  

 

 

IV-4) ETUDE D’ESCALIER : 

 Les escaliers sont des éléments non structuraux constitués d’une 

succession des gradins et permettant le passage à pied entre les différents niveaux 

d’un bâtiment. 

IV-4-1) DESCRIPTION: 

L'escalier se compose généralement de: 

La paillasse : une dalle inclinée en béton armé, elle supporte les marches et les 

contres marches. 

Palier de repos : L’escalier est équipé d’une petite dalle dite palier de repos, 

permettant aux usagers de se reposer. 

L’emmarchement : la longueur d’une marche. 

Le giron (g) : la largeur d’une marche. 

Contre marche (h) : la hauteur de marche. 

Garde de corps : à pour rôle d’éviter les risques de chute. 

 

 

 

 

 

Figure IV-5 schéma de ferraillage du balcon. 

1,30m 0,50m 

4cm 

16cm 

4T10 4T12 

4T10 
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IV-4-2) LES TYPES D’ESCALIER : 

Dans notre projet on à deux types d’escalier : 

• Type 1 : escalier à deux volées parallèles et palier de repos pour les étages 

courants. 

• Type 3 : escalier à deux volées et palier   pour le RDC. 

• Type 3 : escalier à deux volées et palier d’angle  pour le sous-sol. 

IV-4-2-1) ESCALIER TYPE 1 : (étages courants). 

 Pré dimensionnement : 

Pour un escalier à accès facile  il faut que : 

La hauteur de la contremarche h est : cmhcm 1814 ≤≤  

La largeur de la marche g  est : cmgcm 3225 ≤≤  

La formule très empirique qui les liés est : 

La formule de BLONDEL : .65,0260,0 mghm ≤+≤  

On prend       cmh 17=      ⇒     cmh 17,0=  

mghm 65,0260,0 ≤+≤    ⇒     cmgcm 6517260 ≤+×≤  

                            ⇒     cmgcm 3126 ≤≤  

                                             ⇒     cmg 30=  

On choisissant   .30cmg =  

311722 +×=+ gh            ⇒     cmgh 642 =+   

1−
=

n
Lg              ⇒        

3,0
1 Ln =−          

Figure IV-6  Schéma d’un escalier 

Marche 

  Palier 

  Paillasse Emmarchement 

Contremarche 
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                              ⇒        
3,0
40,21 =−n      

                              ⇒        81 =−n  

                           ⇒        9=n  

Donc nous adoptons 9 contremarches de cm17 et 8 marche de .30cm  

• L’angle de l’inclinaison α  : 

g
htg =α          ⇒          

30
17

=αtg        ⇒       54,29=α   

                                                                 ⇒      87,0cos =α  

• L’épaisseur de la volée de paillasse ou palier : 

2030
pal

pal
pal L

e
L

≤≤        ⇒        
20

120
30

120
≤≤ pale        

                                      ⇒        cmecm pal 00,600,4 ≤≤  

On prend cmepal 15=  pour des raisons constructives. 

 

αcos
4,2

=VL         ⇒         
87,0
4,2

=VL        ⇒        mLV 76,2=          

2030
V

V
V LeL

≤≤     ⇒        
20

276
30
276

≤≤ Ve     

                         ⇒       cmecm V 8,132,9 ≤≤   

On prend cmeV 15=  pour des raisons constructives. 

 Descente des charges : 

• Volée : 

Carrelage horizontal ( )cm2  : 02,022× ..........................................................   
2/44,0 mKN=  

Mortier de pose horizontal ( )cm2  : 2/40,0..................................................02,020 mKN=×  

Carrelage vertical ( )cm2  : 2/25,0.........................................................
30
1702,022 mKN=××  

Mortier de pose vertical ( )cm2  : 2/22,0...............................................
30
1702,020 mKN=××  

Paillasse (dalle en béton cme 15= ) : 2/31,4..............................................
cos

15,025 mKN=×
α
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Marche 2/13,2..................................................................................................25
2
17,0 mKN=×  

Enduit en plâtre sous volée ( )cm2  : 2/23,0................................................
cos

02,010 mKN=×
α

  

Garde corps : 2/1....................................................................................................... mKN=  
                                                                                                 2/98,8 mKNGtotal =  
                                                                                                 2/5,2 mKNQtotal =  

• Palier : 

Carrelage ( )cm2  : 02,022× ...............................................................................
2/44,0 mKN=            

Mortier de pose ( )cm2  : 2/40,0.....................................................................02,020 mKN=×  
Enduit en plâtre ( )cm2  : 2/20,0......................................................................02,010 mKN=×  
Dalle du palier ( )cm15  : 2/75,3......................................................................15,025 mKN=×  
                                                                                                2/80,4 mKNGtotal =  
                                                                                                2/5,2 mKNQtotal =  
 Combinaison d’action : 

 

Tableau IV-2 : combinaison d’action   

Palier ( )2/ mKN  Volée ( )2/ mKN  

ELU QG 5,135,1 +  23,105,25,180,435,1 =×+×  87,155,25,198,835,1 =×+×  

ELS QG +  30,750,280,4 =+  48,1150,298,8 =+  

Calcul des sollicitations : 

Le calcul se fait par une bande de 1 m. 

            
 

 

 

    1.20 

       2.76 

    1.20 

              Figure IV-7: schéma statique d’escalier  

2.76 1.20 1.20 

      Figure IV-8: Schéma de chargement de l’escalier  

Pu3 Pu1 
Pu2 
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Calcul RDM  

Réaction d’appuis : 

( )[ ] ( )[ ]76.2*87.152*20.1*23.100/ −−+→=∑ RbyRayxF  

KNRbyRay 34.68=+⇒  

( )[ ] ( )[ ] ( )[ ]60.0*20.1*23.1038.1*76.2*87.1536.3*20.1*23.1096.3*0/ −++−⇒=∑ RayAM
KNRby 81.23=  

( )[ ] ( )[ ] ( )[ ]56.4*20.1*23.1060.0*20.1*23.1036.3*76.2*87.1596.3*0/ ++−⇒=∑ RayBM
KNRay 53.44=  

 

Les coupes  

Section I-I    20.100   

                                         
( ) xxT 23.10−=                                                                         

 ( ) 000 =⇒= Tx  

( ) KNTx 276.1220.120.1 =⇒=  

( )
2

23.10
2xxM −=  

( ) 211.5 xxM −=    ( ) 000 =⇒= Mx  

 ( ) MKNMx *36.720.120.1 −=⇒=  

Section II-II :   .96.320.1  X  

 

 

 

M 

  T 

10.23 KN/ml 

   X 
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( ) ( ) ( )20.187.1553.4420.1*23.10 −−+−= xxT  

( ) 30.5187.15 +−= xxT       ( ) KNTx 25.3220.120.1 =⇒=  

     ( ) KNTx 54.1196.396.3 −=⇒=  

( ) ( ) ( )( ) ( )220.1
2
87.1560.020.1*23.10120 −−−−−= xxxRaxM  

( ) 5.5730.51935.7 2 −+−= xxxM      ( ) MKNMx .36.720.120.1 −=⇒=  

 ( ) MKNMX *21.2196.396.3 =⇒=  

Section III-III : 16.596.3  X  

 

                          
 

( ) ( )96.323.1076.2*87.1553.442.123.10 −−−+−= xxxT  

( ) 96.2823.10 +−= xxT         ( ) KNTx 54.1196.396.3 −=⇒=  

                                            ( ) KNTx 82.2316.516.5 −=⇒=  

 

( ) ( )( ) ( ) ( )( ) ( )96.3
2
23.1058.276.2*87.156.0*20.1*23.1020.153.44 −−−−−−−= xxxxxM

 

( ) 19.1392.2811.5 2 −+= xxxM    ( ) MKNMx *21.2196.396.3 =⇒=  

                                                    ( ) MKNMx *016.516.5 =⇒=  

 

 

   X-3.96 

       X-1.20 

                 X 

   

 

   10.23KN/ml 

  15.87KN/ml 
    

 10.23KN/ml 

 

 

      15.87KN/ml   

X-1.20 

       X 

   10.23 KN/ml 
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Calcul de maxM  : 

( ) 030.5187.15 =+−= xxT  

mx 23.3
87.15
30.51

==  

( ) 5.5730.51935.7 2 −+−= xxxM  

( ) MKNM .41.2523.3 =  

   

 
 Calcul de ferraillage : 

• En travée : 

mKNM t .41.25=  

4103050
1
2549139,13440 −






 −×+××=luµ      ⇒      296,0=luµ  

- 

 

 

+ 

  - 

   23.82 

        32.25 

0 
         T(X) 

 + 

 

   - 

    
0 

7.36 

0 

    25.41 

                 Figure IV-9  diagramme effort tranchant et le moment  

  12.27 



Chapitre IV              Etude des éléments non structuraux  

82 
 

bu

a
u fdb

M
.. 2=µ        ⇒       

( ) 2,14135,01
1041.25
2

3

××

×
=

−

uµ               

                            ⇒        098,0=uµ < luµ  Donc pas d’armature comprimé 0' =Α  

( )uµα 21125,1 −−=       ⇒     129,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒     948,0=β  

s

t

d
M
σβ ..

=Α      ⇒       4
3

10*
348135,0948,0

1041.25
××

×
=Α

−

     ⇒       270.5 cm=Α    

e

t

f
fdb 28

min ...23,0≥Α      ⇒     
400

1,213510023,0min ×××≥Α     ⇒       2
min 60.1 cm=Α            

Pour des raisons constructives on adopte  6T12/ml   ⇒    mcmt /78.6 2=Α  avec un 

espacement  .17cmSt =   

• Armatures de répartition : 

4
t

r
Α

=Α         ⇒        
4
78.6

=Α r    

                      ⇒          269.1 cmr =Α  

mcm /60,1 2
min =Α   Donc   mcmr /69,1 2=Α  

On prend   4T10/ml  ⇒     mcmr /14,3 2=Α  avec espacement  .20cmt =δ  

  

• En appuis : 

mKNM a .36.7=    ;     296,0=luµ  

bu

a
u fdb

M
.. 2=µ        ⇒       

( ) 2,14135,01
1036.7
2

3

××
×

=
−

uµ               

                            ⇒        028,0=uµ < luµ  Donc pas d’armature comprimé 0' =Α  

( )uµα 21125,1 −−=       ⇒     036,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒     985,0=β  

s

t

d
M
σβ ..

=Α      ⇒       4
3

10*
348135,0985,0

1036.7
××

×
=Α      ⇒       259,1 cm=Α  

On prend 4T12/ml   ⇒    mcma /52,4 2=Α  avec un espacement  .20cmSt =   

• Armatures de répartition : 
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4
t

r
Α

=Α         ⇒        
4
52,4

=Αr    

                      ⇒          213,1 cmr =Α  

mcm /60,1 2
min =Α   Donc   mcmr /60,1 2=Α  

On prend   4T10/ml  ⇒     mcmr /14,3 2=Α  avec espacement  .20cmSt =   

  

 Vérification d’effort tranchant : 

KNT 25.32max =  

db
T

u .
max=τ            ⇒        

135,01
1025.32 3

×
×

=
−

uτ         

                         ⇒        MPau 238,0=τ  














= MPa

f

b

c
u 5;.2,0min 28

γ
τ       ⇒      MPau 33,3=τ  Fissuration peu préjudiciable. 

    uτ < uτ      ⇒     CV   

 Vérification des contraintes à ELS : 

En vérifier que : 
1002

1 28cf+
−

≤
γα    ⇒   bcσ < bcσ   

On a   
ser

u

q
q

=γ    ⇒     39,1=γ  

                          ⇒     445,0
1002

1 28 =+
− cfγ  

• En travée :        129,0=α < 445,0 ………CV 

• En appuis :        036,0=α < 445,0 ………CV 

        ⇒    bcσ < bcσ …….. CV   

Aucune vérification n’est nécessaire pour ( )sσ lorsque la fissuration peu 

préjudiciable 
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 CALCUL DE LA POUTRE PALIERE : 

La poutre palière est une poutre qui supporte les réactions des escaliers et les 

transmettent directement au poteau est encastrée à deux extrémités. 

 Pré dimensionnement : 

 

 

 

 

 

La hauteur h de la poutre doit satisfaire la condition de la flèche : 

1015
LhL

≤≤     ⇒     
10
280

15
280

≤≤ h       ⇒       .2866.18 cmhcm ≤≤  

On prend .30cmh =  

La largeur b :  hbh 8,04,0 ≤≤      ⇒       cmbcm 2412 ≤≤      

On prend .30cmb =  

• Vérification selon RPA 2003 : 

        cmb 20≥                                 CVcmcm ....................2030 ≥         

        cmh 30≥             ⇒                CVcmcm ....................3030 =  

        4≤
b
h                                      CV............................41≤  

 Evaluation des charges :  

 

• Le poids propre de la poutre : ./87,12530,030,0 mKN=××  

 

                                                 mKNRBU /53.44=  

• La réaction du palier : 

2.80m 

Figure IV-10 Schéma statique de la poutre palière. 
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                                                      mlKNRBser /30.38=  

 

 

 

 

• à ELU : 

BUu RGP += 35,1     ⇒       53.4425.235,1 +×=uP    ⇒      ./57.47 mKNPu =  

• à ELS : 

Bsers RGP +=         ⇒        30.3825.2 +=sP   ⇒   mKNPs /55.40=  

 Calcul des sollicitations : 

•  Moment en travée : 

ut MM 085,0=      ⇒       
8

.85,0
2LPM u

t =    ⇒      mKNM t .62.39=  

• Moment en appuis : 

ua MM 040,0=     ⇒       
8

.40,0
2LPM u

a =    ⇒      mKNM a .65.18=  

 Calcul de ferraillage : 

 

• Condition de non fragilité : 
e

t

f
fdb 28

min ...23,0=Α  

Tableau IV-3 : le ferraillage de poutre palière 

 

( )mKNMu .  µ  α  β  sΑ  minΑ  choix  ( )2cmsΑ  

Travée 62.39  127,0  171,0  931,0  52,4  978,0  142;122 TT  34,5  

Appuis 65.18  06,0  077,0  969,0  05,2  978,0  122T  26,2  

 

 Vérification à ELS : 

8
..85,0

2LPM s
ts =       ⇒        mKNM ts .77.33=    
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8
..40,0

2LPM s
as =      ⇒         mKNM as .90.15=  

• Vérification de la contrainte du béton : 

En travée et en appuis on a vérifié la condition suivante : 

1002
1 28cf
+

−
≤
γα       Avec :   

ser

u

M
M

=γ  

Tableau IV-4  Vérification de la contrainte de service limite pour le béton (poutre palière).  

( )mKNM u .  ( )mKNM ser .  γ  α  
1002

1 28cf
+

−γ  Observation 

Travée  62.39  77.33  17,1  171,0  336,0  VC.  

Appuis  65.18  90.15  17,1  077,0  336,0  VC.  
 

• Vérification de la contrainte d’acier : 

Pour l’acier aucune vérification n’est nécessaire ( )sσ lorsque les fissurations peu 

préjudiciable. 

• Vérification d’effort tranchant : 

2
.

max
LPT u=       ⇒       

2
8.257.47

max
×

=T       ⇒        KNT 59.66max =  

db
T

u .
max=τ            ⇒        

27,030.0
1059.66 3

×
×

=
−

uτ         

                         ⇒        MPau 822,0=τ  









= MPa

f

b

c
u 5;.2,0min 28

γ
τ       ⇒      MPau 33,3=τ  Fissuration peu préjudiciable. 

    uτ < uτ      ⇒     CV   

• Calcul des armatures transversales : 





= ct

bh φφ ;
10

;
35

min         ⇒         [ ]12;30;75,8min=tφ  

                                       ⇒  8φφ =t  

Si on prend un cadre  ( )22 01,18200,1 cmcmt ==Α φ  

• Espacement des armatures transversales : 







≥

Α MPa
Sb
f u

t

et 40,0;
2

max
.
. τ     ⇒     ( )MPa

Sb
f

t

et 40,0;041max
.
.

≥
Α  
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 ⇒    MPa
Sb
f

t

et 46,0
.
.

≥
Α  

3046,0
2351
×

×
≤tS        ⇒        cmSt 02.17≤  

Avec ( ) cmcmdSt 244;9,0max =≤  

Donc on adopte  cmSt 15=  

• Vérification selon RPA 2003 : 

o Zone nodale :  ( )φ12;4/min h       ⇒       cmSt 5,7=  

o En d’hors de la zone nodale : 2/hSt =      ⇒        cmSt 15=  

Donc cmSt 5=  en zone nodale et cmSt 15=  en d’hors de la zone nodale. 

 VERIFICATION DE LA FLECHE : 

EI
LPF ser

i 384
..5 4

=   

• Centre de graviter :  

34,5153030
2734,515153030

×+×
××+××

=
ΣΥ

ΥΣΑ
=Υ

i

ii
G  

Donc : cmV 98.151 =      ⇒       cmV 02.142 =  

• Moment de l’inertie : 

( )21

3
2

3
1 15

33
VdbVbVI s −Α++=                 ⇒    488.106302 cmI =  

MPaEi 195,32164=  

( )
88.106302*19.32164*384

10*8.2*10*55.40*5 743

=iF                      ⇒      cmFi 19,0=   

500
LFadmi =          ⇒          

500
280

=admiF        ⇒      cmFadmi 56,0=  

cmFi 19,0=    <   cmFadmi 56,0= ........................................... CV.  

IV-4-2-2) ESCALIER TYPE 2 :  (RDC). 

 Pré dimensionnement : 

Pour un escalier à accès facile  il faut que : 

La hauteur de la contremarche h est : cmhcm 1814 ≤≤  

La largeur de la marche g  est : cmgcm 3225 ≤≤  
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La formule très empirique qui les liés est : 

La formule de BLONDEL : .65,0260,0 mghm ≤+≤  

On prend       cmh 17=      ⇒     cmh 17,0=  

mghm 65,0260,0 ≤+≤    ⇒     cmgcm 6517260 ≤+×≤  

                            ⇒     cmgcm 3126 ≤≤  

                                             ⇒     cmg 30=  

On choisissant   .30cmg =  

311722 +×=+ gh            ⇒     cmgh 642 =+   

1−
=

n
Lg              ⇒        

3,0
1 Ln =−          

                              ⇒        
3,0
90.01=−n      

                              ⇒        31=−n  

                           ⇒        4=n  

Donc nous adoptons 4 contremarches de cm17 et 3 marche de .30cm  

• L’angle de l’inclinaison α  : 

g
htg =α          ⇒          

30
17

=αtg        ⇒       54,29=α   

                                                                 ⇒      87,0cos =α  

• L’épaisseur de la paillasse ou volée de palier : 

palvpalV eeeLLL ==+= ,   avec :
αcos

90.0 , mLmL palv 20.1,03.1 1 ==  

mLpal 10.1=          mL 33.310.120.103.1 =++=  

2030
pal

pal
pal L

e
L

≤≤        ⇒        
20
333

30
333

≤≤ pale        

                                      ⇒        cmecm pal 65.1610.11 ≤≤  

On prend cmeee palV 15===  pour des raisons constructives. 

 Descente des charges : 

• Volée : 

Carrelage horizontal ( )cm2  : 02,022× ..........................................................   2/44,0 mKN=  
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Mortier de pose horizontal ( )cm2  : 2/40,0..................................................02,020 mKN=×  

Carrelage vertical ( )cm2  : 2/25,0.........................................................
30
1702,022 mKN=××  

Mortier de pose vertical ( )cm2  : 2/22,0...............................................
30
1702,020 mKN=××  

Paillasse (dalle en béton cme 15= ) : 2/31,4..............................................
cos

15,025 mKN=×
α

 

Marche 2/13,2..................................................................................................25
2
17,0 mKN=×  

Enduit en plâtre sous volée ( )cm2  : 2/23,0................................................
cos

02,010 mKN=×
α

  

Garde corps : 2/1....................................................................................................... mKN=  

                                                                                                 2/98,8 mKNGtotal =  

                                                                                                 2/5,2 mKNQtotal =  

• Palier : 

Carrelage ( )cm2  : 

02,022× ............................................................................... 2/44,0 mKN=            

Mortier de pose ( )cm2  : 2/40,0.....................................................................02,020 mKN=×  

Enduit en plâtre ( )cm2  : 2/20,0......................................................................02,010 mKN=×  

Dalle du palier ( )cm15  : 2/75,3......................................................................15,025 mKN=×  

                                                                                                2/80,4 mKNGtotal =  

                                                                                                2/5,2 mKNQtotal =  

 Combinaison d’action : 

Tableau IV-5 : combinaison d’action 

Palier ( )2/ mKN  Volée ( )2/ mKN  

ELU QG 5,135,1 +  23,105,25,180,435,1 =×+×  87.155,25,198.835,1 =×+×  

ELS QG +  30,750,280,4 =+  78,1150,298.8 =+  

 

 Calcul des sollicitations : 
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( ) ( ) ( )
10.103.120.1

10.1*23.1003.1*87.1523.10*20.1
++

++
=eoQu  

mlKNQueq /97.11=  

( ) ( )( )
10.103.120.1

10.1*30.703.1*43.1130.7*20.1
++

+
=eqQs  

mlKNQseq /56.9=  

                             
Calcul la réaction d’appuis : 

∑ =−+= 033.3*97.11/ RbRayF  

mlKNRbRa /86.39=+  

( ) 





+−⇒=∑ 2

33.3*33.3*97.1133.3*0/ RbaM  

mKNRb .93.19=⇒  

93.1986.3986.39 −=⇒=+ RaRbRa  

mKNRa .39.19=  

 

Calcul les moments fléchissent et l’effort tranchant :  

Section I-I :  33.30  x  

               3.33 
A B 

 

  

Pu3 

Pu2 
         

          Pu1 

 1.10          1.03                1.20 

         Figure IV-11 : schéma statique d’escalier type 2 

    A B 
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( ) xQuRaxT eq *−=  

( ) xxT 97.1193.19 −=      ( ) KNTx 93.1900 =⇒=  

 ( ) KNTx 93.1933.333.3 −=⇒=  

( )
2

2xQuRaxxM eq−=  

( ) 298.593.19 xxxM −=      ( ) 000 =⇒= Mx  

                                         ( ) 033.333.3 =⇒= Mx  

                      
Calcul  maxM  : 

( ) xxT 97.1193.19 −=  

X=1.66m 

( ) ( ) ( )266.198.566.193.1966.1 −=M  

mKNM *60.16max =  

 Calcul de ferraillage : 

  

    19.93 KN 

 

19.93KN 

     - 

 

  + 

Figure  IV-12 : diagramme d’effort 
h   

 

 

M 

  T 

11.97 KN/ml 

   X Ra 
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mKNM .60.16=  

4103050
1
2549139,13440 −






 −×+××=luµ      ⇒      296,0=luµ  

bu

a
u fdb

M
.. 2=µ        ⇒       

( ) 2,14135,01
1060.16
2

3

××
×

=
−

uµ               

                            ⇒        064,0=uµ < luµ  Donc pas d’armature comprimé 0' =Α  

( )uµα 21125,1 −−=       ⇒     08,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒     968,0=β  

s

t

d
M
σβ ..

=Α      ⇒       410*
348135,0968,0

1060.16
××

×
=Α      ⇒       265.3 cm=Α    

e

t

f
fdb 28

min ...23,0≥Α      ⇒     
400

1,213510023,0min ×××≥Α     ⇒       2
min 63,1 cm=Α            

Pour les raisons constructives on adopte  5T12/ml   ⇒    mcmt /65,5 2=Α  avec un 

espacement  .16cmSt =   

 

• Armatures de répartition : 

4
t

r
Α

=Α         ⇒        
4
65,5

=Αr    

                      ⇒          241,1 cmr =Α  

mcm /63,1 2
min =Α   Donc   mcmr /63,1 2=Α  

On prend   4T10/ml  ⇒     mcmr /14,3 2=Α  avec espacement  .20cmSt =   

 Vérification d’effort tranchant : 

KNT 93.19max =  

db
T

u .
max=τ            ⇒        

135,01
1093.19 3

×
×

=
−

uτ         

                         ⇒        MPau 147,0=τ  









= MPa

f

b

c
u 5;.2,0min 28

γ
τ       ⇒      MPau 33,3=τ  Fissuration peu préjudiciable. 

    uτ < uτ      ⇒     CV. 

 Vérification des contraintes à ELS : 
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En vérifier que : 
1002

1 28cf+
−

≤
γα    ⇒   bcσ < bcσ   

On a   
ser

u

q
q

=γ    ⇒     39,1=γ  

                          ⇒     445,0
1002

1 28 =+
− cfγ  

          08,0=α < 445,0 ………CV 

        ⇒    bcσ < bcσ …….. CV   

Aucune vérification n’est nécessaire pour ( )sσ lorsque la fissuration peu 

préjudiciable.  

IV-4-2-3) ESCALIER TYPE 3 (sous sol) : 

 Pré dimensionnement : 

Pour un escalier à accès facile  il faut que : 

La hauteur de la contremarche h est : cmhcm 1814 ≤≤  

La largeur de la marche g  est : cmgcm 3225 ≤≤  

La formule très empirique qui les liés est : 

La formule de BLONDEL : .65,0260,0 mghm ≤+≤  

On prend       cmh 17=   ⇒     cmh 17,0=  

mghm 65,0260,0 ≤+≤   ⇒     cmgcm 6517260 ≤+×≤  

                        ⇒     cmgcm 3126 ≤≤  

                                         ⇒     cmg 30=  

On choisissant   .30cmg =  

311722 +×=+ gh    ⇒     cmgh 642 =+   

1−
=

n
Lg       ⇒        

3,0
1 Ln =−          

                    ⇒        
3,0

3001=−n      

                              ⇒        101=−n  

     ⇒        11=n  

Donc nous adoptons 11 contremarches de cm17 et 10 marche de .30cm  

• L’angle de l’inclinaison α  : 
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g
htg =α          ⇒          

30
17

=αtg        ⇒       54,29=α   ⇒      87,0cos =α  

• L’épaisseur de la paillasse ou volée de palier : 

palvpalV eeeLLL ==+= ,   avec :
αcos

300 , mLmL palv 90.0,45.3 1 ==  

         mL 35.490.045.3 =+=  

2030
pal

pal
pal L

e
L

≤≤        ⇒        
20
435

30
435

≤≤ pale        

                                      ⇒        cmecm pal 74.2150.14 ≤≤  

On prend cmeee palV 15===  pour des raisons constructives. 

 Descente des charges : 

• Volée : 

Carrelage horizontal ( )cm2  : 02,022× ..........................................................   2/44,0 mKN=  

Mortier de pose horizontal ( )cm2  : 2/40,0..................................................02,020 mKN=×  

Carrelage vertical ( )cm2  : 2/25,0.........................................................
30
1702,022 mKN=××  

Mortier de pose vertical ( )cm2  : 2/22,0...............................................
30
1702,020 mKN=××  

Paillasse (dalle en béton cme 15= ) : 2/31,4..............................................
cos

15,025 mKN=×
α

 

Marche 2/13,2..................................................................................................25
2
17,0 mKN=×  

Enduit en plâtre sous volée ( )cm2  : 2/23,0................................................
cos

02,010 mKN=×
α

  

Garde corps : 2/1....................................................................................................... mKN=  

                                                                                                 2/98,8 mKNGtotal =  

                                                                                                 2/5,2 mKNQtotal =  

• Palier : 

Carrelage ( )cm2  : 02,022× ............................................................................... 2/44,0 mKN=            

Mortier de pose ( )cm2  : 2/40,0.....................................................................02,020 mKN=×  

Enduit en plâtre ( )cm2  : 2/20,0......................................................................02,010 mKN=×  
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Dalle du palier ( )cm15  : 2/75,3......................................................................15,025 mKN=×  

                                                                                                2/80,4 mKNGtotal =  

                                                                                                2/5,2 mKNQtotal =  

 

 

 Combinaison d’action : 

Tableau IV-6: combinaison d’action 

Palier ( )2/ mKN  Volée ( )2/ mKN  

ELU QG 5,135,1 +  23,105,25,180,435,1 =×+×  87.155,25,198.835,1 =×+×  

ELS QG +  30,750,280,4 =+  48,1150,298.8 =+  

 

 Calcul des sollicitations : 

                        
( ) ( )

90.045.3
45.3*87.1523.10*90.0

+
+

=eoQu  

mlKNQueq /70.14=  

( ) ( )
45.390.0

45.3*48.1130.7*90.0
+
+

=eqQs  

mlKNQseq /61.10=  

   

    Pu1 

 

Pu2 

B  A 

0.90                     3.45 

 Figure IV-13 : schéma statique de l’escalier type 
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Calcul la réaction d’appuis : 

∑ =−+= 035.4*70.14/ RbRayF  

mlKNRbRa /94.63=+  

( ) 





+−⇒=∑ 2

35.4*35.4*70.1435.4*0/ RaaM  

mKNRa .97.31=⇒  

97.3194.6394.63 −=⇒=+ RaRbRa  

mKNRa .97.31=  

Calcul les moments fléchissent et l’effort tranchant :  

Section I-I :  35.40  x  

                                       
( ) xQuRaxT eq *−=  

( ) xxT 70.1497.31 −=      ( ) KNTx 97.3100 =⇒=  

 ( ) KNTx 97.3135.435.4 −=⇒=  

( )
2

2xQuRaxxM eq−=  

( ) 235.797.31 xxxM −=      ( ) 000 =⇒= Mx  

                                         ( ) 035.435.4 =⇒= Mx  

 

 

M 

  T 

14.70 KN/ml 

   X Ra 

                 4.35 
A B 
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Calcul  maxM  : 

( ) xxT 70.1497.31 −=  

X=2.17m 

( ) ( ) ( )217.235.717.297.3117.2 −=M  

mKNM *76.34max =  

 Calcul de ferraillage : 

  

mKNM .76.34=  

4103050
1
2549139,13440 −






 −×+××=luµ      ⇒      296,0=luµ  

bu

a
u fdb

M
.. 2=µ        ⇒       

( ) 2,14135,01
1076.34
2

3

××
×

=
−

uµ               

                            ⇒        134.0=uµ < luµ  Donc pas d’armature comprimé 0' =Α  

( )uµα 21125,1 −−=       ⇒     181.0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒     928,0=β  

s

t

d
M
σβ ..

=Α      ⇒       4
3

10*
348135,0928,0

1076.34
××

×
=Α      ⇒       297.7 cm=Α    

e

t

f
fdb 28

min ...23,0≥Α      ⇒     
400

1,213510023,0min ×××≥Α     ⇒       2
min 63,1 cm=Α            

Pour les raisons constructives on adopte  6T12/ml   ⇒    mcmt /13.8 2=Α  avec un 

espacement  .16cmSt =   

    31.97 KN 

 

31.97KN 

     - 

 

  + 

Figure  IV-14 : diagramme d’effort 
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• Armatures de répartition : 

4
t

r
Α

=Α         ⇒        
4
13.8

=Α r    

                      ⇒          203.2 cmr =Α  

mcm /63,1 2
min =Α   Donc   mcmr /03.2 2=Α  

On prend   4T10/ml  ⇒     mcmr /14,3 2=Α  avec espacement  .20cmSt =   

 Vérification d’effort tranchant : 

KNT 97.30max =  

db
T

u .
max=τ            ⇒        

135,01
1097.30 3

×
×

=
−

uτ         

                         ⇒        MPau 229,0=τ  









= MPa

f

b

c
u 5;.2,0min 28

γ
τ       ⇒      MPau 33,3=τ  Fissuration peu préjudiciable. 

    uτ < uτ      ⇒     CV. 

 Vérification des contraintes à ELS : 

En vérifier que : 
1002

1 28cf+
−

≤
γα    ⇒   bcσ < bcσ   

On a   
ser

u

q
q

=γ    ⇒     39,1=γ  

                          ⇒     445,0
1002

1 28 =+
− cfγ  

          181.0=α < 445,0 ………CV 

        ⇒    bcσ < bcσ …….. CV   

Aucune vérification n’est nécessaire pour ( )sσ lorsque la fissuration peu 

préjudiciable.  

 

 

 

 

 

 



Chapitre IV              Etude des éléments non structuraux  

99 
 

 

                                               ETUDE DE L'ASCENSEUR 

IV-6 Introduction : 

L’ascenseur est un moyen mécanique de circulation  verticale qui permet 

d’assurer le transport des personnes, ou des marchandises en toute sécurité.  

La cage d’ascenseur est généralement  conçue à côté de celle d’escalier 

composé de trois constituants principaux : 

Cabine : organe destiné à recevoir les personnes ou les charges à transporter ; 

Treuil de levage de la poulie et le contre poids.   

IV-6-1- Principe de fonctionnement : 

         La cabine est fixée à un câble entraîné par un treuil accouplé à un moteur 

électrique et équilibré par un contre poids avec une machine supérieur. 

IV-6- 2-  Etude de l'ascenseur : 
         D’après la norme française NF-P82-209 qui répartit les ascenseurs en cinq 

classes dont la classe I contient les ascenseurs destinés principalement au transport des 

personnes, que l’on désignait auparavant sous le terme simple d'ascenseur, les 

Dimensions de la cabine (voir constitution des ascenseurs et monte charge P58/59). 

C’est ainsi que la norme NF-P82-208 a adopté plusieurs types de cabine selon la 

charge à transporter, et pour un immeuble à usage d'habitation; On a opté pour un 

ascenseur de 08 personnes dont la charge maximale est d'environ 600 KN, donc  

les dimensions  sont : 

-Largeur de la cabine :                                     Lc = 1.14m 

-Profondeur de la cabine :                                Pc = 1.27m 

-Largeur de la gaine :                                      LG = 1.27m 

-Profondeur de la gaine :             PG = 1.25m 

-Hauteur de la cabine :                                    Hc = 2.20m 

-Largeur du passage libre :                              Lp = 1.00m 

-Hauteur du passage libre :                              Hp = 2,00m 

-Epaisseur de voile :                                       e =20cm 

 

 
 

Figure IV-18 dimensions de 
l’ascenseur 
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 Remarque :                        
        Les dimensions de l’ascenseur sont prises en assurant la protection contre le feu 
et le bruit, pour cela on prend  l’épaisseur de la dalle machine égale à 15cm ; et une 
gaine d’ascenseur de  vitesse supérieure à 1 m/s. 
 
 Descente de charge : 

a) Charge d’exploitation: 

q = 6,00 KN             (8 Personnes) 

b) Charge permanente : (NEP 82-209) 

1. Masse de la cabine M1 : 

Surface latérale S1 : S1 = (LC+2×PC) ×HC= (2 ×1.14+ 1.27) × 2.20 = 8.77 m2 

M1 = 1,08  KN 

2. Masse du plancher M2 : 

        S2 = LC × PC  

S2 = 1.14*1.27 = 1.45 m2 

M2 = 0,70 KN/m² 

M2 = 70 × 1.45 = 1,01 KN 

3. Masse du toit M3 : 

        S3 = LC × PC 

S3 = 1.14 × 1.27  = 1.45 m2 

M3 =  0,20 KN/m² 

M3 = 20 × 1.45 = 0,29 KN 

4. Masse de l’arcade M4 : 

M4 = 0,60 KN + (0,60 KN/m × LC (m) ) 

 M4 = 0,60 + (0,60 × 1.14) = 1,28 KN 

5. Masse du parachute M5 : 

M5 = 1,00 KN   (à prise amortie)     ; (V >1m/s) 

6. Masse des accessoires M6 : 

M6 =  0,80 KN 

7. Masse de la porte M7 : 

M7 = 0,80+0,25× (0,8 × 2) = 1,20 daN 
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8. Masse des poulies de moulages M8 : 

M8 = 0,03 × n=0,03×2 = 0,06 KN (n = 2 poulies) 

Donc le poids mort est égal à : 
∑
=

=
8

1i
im MP   

Pm = M1 + M2 + M3 + M4 + M5 + M6 + M7 + M8 = 6.72 KN 

c) Masse du contre poids : 

Pp = Pm + 
2
q          ; avec     Pp : Contre poids 

                                                       Pm : Poids mort 

                                                       q : Charge en cabine 

Pp = 6.72+ 
2
00,6  = 9.72 KN 

Remarque : 

Dans un ascenseur moderne, le contre poids (Pp) équilibre la demi-charge en 

cabine tandis que, la demi-charge restante et le poids mort (Pm) seront soulevés 

par le moteur. 

Calcul de la charge de rupture Cr : 

Cr = Cr1 × n × m………….(1) 

Tel que :  Cr : Charge de rupture totale 

Cr1 : Charge de rupture d’un seul câble 

n : Nombre de câbles 

m : Nombre de moulages 

On sait que : Cs = 
M

rC ……….(2) où : Cs : Coefficient de sécurité 

M = q + Pm + Pcâble ……….. (3) 

Pcâble est négligeable par rapport aux poids mort Pm et charge de la 

cabine q donc : 

M = q + Pm  

Généralement :
40

12

≥

≥

d
D
Cs

                     On prend  
d
D =40mm 
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Avec :        

D : Diamètre de poulies de moulages = 500 mm 

d : Diamètre de câble 

d = 
45

500
45

=
D  = 12,5 mm  → Tableau p99 du ascenseur et monte charge 

 d = 12,5  mm 

 Caractéristiques du câble : 

La charge admissible totale : 81,52 KN 

Masse linéaire : 0,005 KN/m 

Coefficient de sécurité de câblage=0.85. 

Cr  = Cs × M × 
85.0
1  = Cs (q + Pm) × 

85.0
1  

 

Cr = ( )
85.0

72.600,613 +  = 194.54KN 

n = 
28152

C 19454
mCr1

r

×
=

×
 = 1.19 

Soit   n = 2 câbles. 

d).Détermination des poids des câbles Mc: 

Mc = 0,005 × 252,02 = 0,53 KN 

e).Masse du treuil :          
KNM g 00,12=  

       Résumé :  
  Poids mort = 6.72KN 
  Masse du câble = 0,53KN 
  Masse du contre poids = 9.72KN 
 Treuil en haut + moteur = 12,00 KN  
 G = 28.97 KN 

 
     f) Combinaison fondamentale : 

ELU : Qu = 1.35G + 1.5Q = (1.35 × 28.97+1.5 × 6,00) = 48.11KN 

ELS : Qs = G + Q = 28.97+ 6,00 = 34.97 KN 
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Vérification de  la dalle au poinçonnement : 

Nombre d’appuis : 04 

⇒ Pour chacun des quatre appuis :   

qu = Qu / 4    = 12.03 KN 

qser = Qs  /4 = 8.74 KN 

D’après l’article A 5. 2. 4. du CBA93 

Si qu < Qu  = 0.045 × Uc × h ×
γ
f

b

28c ⇒ Les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires, avec : 

qu : Charge utile pour chaque appui ; 

Uc : Périmètre du contour au niveau du feuillet moyen défini par l’article A3.25 du 

BAEL91; 

h : Epaisseur totale de la dalle=16cm ; 

u : Dimension parallèle à Lx ; 

v : Dimension parallèle à Ly. 

Surface d’impact : a × b = (0.10 x 0.10) m2 
 

u= v = [a + 2 
2
h ] = 10 + 2 

2
16  = 26 cm 

 Calcul des moments dus aux charges concentrées : 

 Lorsque la charge n’est pas concentrique, on procède  de la façon suivante : 

Soit pour figure (IV-4) une dalle de dimensions (Lx×Ly) soumise à une charge on 

centrique (A) répartie sur un rectangle (U×V). 

On divise la dalle en rectangles fictifs donnant les charges symétriques : 

4 rectangles symétriques A, 2 rectangles symétriques B, 2 rectangles symétriques C et 

1 rectangle au centre D. 
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On divise la dalle en rectangle fictif donnant des charges symétriques comme suite : 

 

 

 

 

 

 

                  

 

 

 

 

 

 

 
On cherche les moments produits par les rectangles :  
             1=4A+2B+2C+D          (fig a)                               
             2=2B+D                      (fig b)                                
             3=2C+D                       (fig c)                                
             4=D     (fig d)  

1.27 

1.25 Lx 

Ly 

 25 

 25 

20 

 20 

 35 

 20 20 35  26 20
 

26 20 

 V 

 U 

A A 

A A 

B 

B 

C C D 

Figure IV -19  Schéma de la dalle pleine d’ascenseur 

Figure IV -20  Chargement de panneau 

Figure .d 

35
cm

 

35cm 

87
 c

m
 

(1) (2) 

35
cm

 

(3) 

 3
5  (4) 

87 cm 

87 cm 35cm 

Figure .a Figure .b 

Figure .c 
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Il est évident que les moments produits par la charge non concentrique A seront 
donnés par : 

   
4

IVIIIIIIA +−−
=                           

4,002.1
25.1
27.1

〉===
Ly
Lxζ   La dalle porte dans les deux sens 

Donc : MxC = (MxI – MxII – MxIII + MxIV ) 
            MyC = (MyI -  MyII – MyIII + MyIV) 
 Avec : Mx =M1×Qu et 
              Mx =M1×Qu 

             Qu=Pu×S S = U×V       Pu=
vu

Qu
*

 

 
Tableau IV. 11 Tableau récapitulatif des résultats 

 I II III IV 
U(m) 0,87 0,35 0,87 0,35 
V(m) 0,87 0,87 0,35 0,35 
S(m²) 0,76 0,30 0,30 0,122 
U/Lx 0,68 0.28 0,68 0,28 
V/Ly 0,70 0,70 0,28 0,28 
M1 0,115 0,139 0,144 0,176 
M2 0,043 0,044 0,078 0,082 

uQ  = Pu×S [KN] 644,99 286,66 286,66 127,40 

sQ  = Ps×S [KN] 469,13 208,50 208,5 926,6 
U
XM  [KN.m] 74,17 39,84 41,27 22,42 
U
YM  [KN.m] 27,73 12,61 22,35 10,44 
S
XM  [KN.m] 57,98 30,81 33,27 17,82 
S
YM  [KN.m] 30,96 14,97 22,26 10,86 

U
XCM  [KN.m] 15,47 
U
YCM [KN.m] 32,09 
S
XCM [KN.m] 11,72 
S
YCM [KN.m] 4,58 
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c)  Descente des charges : 
     Dalle machine : (ep = 15 cm) 275,32515,0 mKNG =⋅=⇒  
La dalle n’est pas accessible, alors la surcharge d’exploitation P = 1,00 KN/m2 
   Combinaison fondamentale : 
*Etat limite ultime  
        QRU= 1,35G + 1,5P 
        QRU   = 1,35×3,75 + 1,5×1,00 = 6,56 KN/m2 

           Pour une bande de 1m de largeur : 
QRU= QRU ×1,00 =  6,56 KN/ml 

 Etat limite de sevice 
 QRs = G + P 
  QRs = 3,75 +1,00 = 4,75kN/m2                       

Pour une bande de 1m de largeur                                 
QRs= QRs ×1,00 =    4,75KN/ml.                                                                                                               
Calcul des sollicitations  

 Etat limite ultime: 
 

                                            Suivant la direction lx 
                                            Suivant la direction ly  
 

 Etat limite de service:  
                                                                         
                                         Suivant la direction lx                          
                                         Suivant la direction ly                                           
 
   Calcul des moments dus aux charges réparties : 

 Etat limite ultime : 
 

        98.0
27.1
25,1

===
Ly
Lxρ               μx = 0,0359  et    μy = 1.02 

 
          

 Etat limite de service: 
  
                                                             
 
  
 
 
 
 
 

                                                                               Fig.IV-21 
dimensions de panneau de dalle d'ascenseur 

 

0,5My 0,5My 

 1.27 

 1.25 
Mx75,0

175,0 yM

Mx5,0

0,75My 

Mx5,0

xryu

xRSxuxu

MM
lQM

yur
×=

××=
µ
µ 2

xsysys

xsxsxs

MM
lqM

×=
××=

µ
µ 2

mKNM u
xr .456.0380.002.1 =×=

mKNM u
yr .380,.027.1*56.50359.0 2 =×=

mKNM s
xr .280,0270.0*02.1 ==

mKNM s
yr .270.027.1*75.4*0359.0 2 ==
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Les moments de la dalle machine :  

Les moments appliqués au centre de la plaque seront donc : 

M = Mc + Mr  

Avec :   

Mc : Moment concentrés 

Mr : Moments réparties 

 Etat limite ultime : 
 Mx = u

cxM + u
xrM  =15, 47+0,380 = 15.87 KN.m 

            My = u
cyM + u

xyM = 32,09+ 0, 456 = 32,55 KN.m 

 Etat limite de service : 
            Mx = S

cxM + S
xrM  = 11,72+ 0,270= 11,99 KN.m 

  My = S
cyM + S

xyM =4,58+ 0,280= 4.86KN.m 

Les moments en appuis et en travée valent alors : 

Tableau. IV.12: Tableau récapitulatif des moments en appui et en travée 

 E.L.U E.L.S 

txM  [KN.m] 11.88 8.99 

Max [KN.m] 7.92 5.99 

Mty [KN.m] 24.41 3.64 

May [KN.m] 16.27 2.43 
Calcul du ferraillage de la dalle 

 Ferraillage sur le sens XX : 

Tableau IV -13 : ferraillage sur le sens XX 

Sens 

XX 

uM  

( )mKN.
 

µ  α  Zb 
sΑ  

( )mcm /2  

minΑ  

( )mcm /2  

Choix  

m/  
sΑ  

( )mcm /2  

Travé

e 
11.88 

0,04

5 

0,05

8 

0,13

1 
2,61 1,63 4T12 4,52 

Appui

s 
7.92 

0,03

0 

0,03

9 

0,13

3 
1.71 1,63 4T12 4,52 
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 Ferraillage sur le sens YY : 

Tableau IV -14 : ferraillage sur le sens YY 

Sens 

YY 

uM  

( )mKN.
 

µ  α  Zb 
sΑ  

( )mcm /2  

minΑ  

( )mcm /2  

Choix  

m/  
sΑ  

( )mcm /2  

Travé

e 24.41 
0,09

4 

0,12

3 

0,12

8 
5.48 1,63 5T12 5.65 

Appui

s 16.27 
0,06

2 

0,08

1 

0,13

1 
3.57 1,63 4T12 4,52 

    Etat limite de service  (E. L.S.) : 

• Vérification de la contrainte du béton : 

En travée et en appuis on a vérifié la condition suivante : 

1002
1 28cf
+

−
≤
γα       Avec :   

ser

u

M
M

=γ  

Sens XX : 
 

Tableau IV-15 vérification de la contrainte de service limite pour le béton sur sens XX 

( )mKNM u .  ( )mKNM ser .  γ  α  
1002

1 28cf
+

−γ  Observation 

Travée 11.58 8.99 1,32 0.045 0.41 C.V 

Appuis 7.92 5.99 1,32 0.030 0,41 C.V 
Sens YY : 

 
Tableau IV-16: vérification de la contrainte de service limite pour le béton sur sens YY 

( )mKNM u .  ( )mKNM ser .  γ  α  
1002

1 28cf
+

−γ  Observation 

Travée 24.41 3.64 6.70 0.123 3.10 C.V 

Appuis 16.27 2.43 6.70 0.081 3.10 C.V 
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V-INTRODUCTION : 
          Les tremblements de terre ont représenté depuis toujours un de plus graves 
désastres de l’humanité. Leur apparition brutale est imprévue, la violence des forces 
mises en jeu et l’importance des pertes humaines et matérielles ont marqué la 
mémoire des générations. 

         Le séisme est un phénomène qui se produit à partir du frottement entre les 

plaques tectoniques, un déplacement de ces derrières engendre des efforts sismiques 

qui imposent aux constructions des accélérations pouvant atteindre l’ordre de 

grandeur de la pesanteur, alors un effort sismique est un effort dynamique (varie en 

fonction du temps). 

         Le calcul sismique dans notre étude sera effectué suivant le  règlement 

parasismique algérien [RPA99 version2003] 

  V.1 Méthodes de calcul : 

          Selon l’article 4.1.1 du RPA99 Version 2003, les forces sismiques peuvent 

être déterminées par deux méthodes : 

 Méthode statique équivalente ; 

 Méthode dynamique modale spectrale. 

     V.1.1 Méthode statique équivalente : 

a) Principe de la méthode : [RPA99version2003/4.2.1] 

         Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la 

construction sont remplacées par un système de forces statiques fictives appliquées 

successivement dans les 2 directions orthogonales et ayant des effets équivalents à 

ceux de l’action sismique. 

         Le RPA99/version2003 permet sous certaines conditions de faire les calculs 

par cette méthode, qui consiste à considérer la structure comme soumise à un effort 

tranchant à sa base donné par la formule suivante : 

W
R

QDAV ××
=

 
 

Avec : 

A : Coefficient d’accélération de zone 
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D : Facteur d’amplification dynamique moyen 

Q : Facteur de qualité. 

R : Coefficient de comportement 

W : Poids total de la structure  

b) Conditions d’application : [RPA 99 version 2003/4.1.2] 

      Cette méthode peut être utilisée dans les conditions suivantes : 

   Régularité en plan : [RPA99 version 2003/3.5.1.a] 

a1. Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à vis 

de deux directions orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que pour 

celle des masses.  

a2. A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ne 

dépasse pas 15% de la dimension du bâtiment mesurée perpendiculairement à la 

direction de l’action sismique ; 

    La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans 

une direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du bâtiment 

dans cette direction. 

a3. La forme du bâtiment doit être compacte avec un rapport longueur/largeur du 

plancher inférieur ou égal 4. 

  La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans une 

direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du bâtiment dans 

cette direction.  

Le rapport longueur /largeur du plancher est inférieur à 4 ; 

a4. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-à-vis de celle des 

contreventements verticaux pour être considérés comme indéformable dans leur 

plan ; 

 Dans ce cas la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur à 15% 

de celle de ce dernier. 
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• Régularité en élévation [RPA99 version2003/3.5.1.b] 

b1. Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical 

discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement à la fondation. 

b2. Les raideurs et masses des différents niveaux restent constantes ou diminuent 

progressivement de la base au sommet du bâtiment. 

b3. La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 

20%. 

La plus grande dimension latérale du bâtiment n’excède pas 1,5 fois sa plus petite 

dimension. 

c) Vérification des conditions d’application : 

1- Régularité en plan : [RPA99 version2003/3.5.1. a3]. 

 

                               Figure V-1 : Dimension du bâtiment  
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                      24.90 
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( ) ( ) ( )VNC
Lx

lx
..25.008.1

90.24
40.310.1040.340.310.340.3

=
+++++

=∑  

Donc 

   Le bâtiment est classé irrégulier en plan, donc la méthode statique 

équivalente n’est pas applicable. 

Conclusion : 

     La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va 

appliquer la méthode dynamique (le calcul se fait par le logiciel « Robot 

Structure 2018») 

    V.1.2 Méthode dynamique : 

a) Principe : 

          Par cette méthode il est recherché pour chaque mode de vibration le 

maximum des effets engendrés par les forces sismiques représentées par un spectre 

de réponse de calcul, ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de 

la structure. 

b) Modélisation : 

c)   Notre structure sera représentée par un modèle tridimensionnel encastré 

à la base, ou les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité 

des planchers avec trois degré de liberté (2 translations horizontales, et 

une rotation d’axe verticale) [RPA99/v2003 4.3.2]. 

d)  Présentation du logiciel :  

  Le programme Robot 2018 

  est un logiciel d'analyse statique et dynamique des structures par la méthode des 
éléments finis. Il offre les performances de technologie d'aujourd'hui, capacité de 
calcul et vitesse d'exécution. 

d) Etapes de modélisation : 

         Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes : 
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 Choix du plan du travail : notre structure est un modèle tridimensionnel ; 

 Choix de l’unité du travail ; KN et m ; 

 Création graphique du modèle en utilisant l’interface. Robot 2018 (figure 

V.2)  

Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments Barre sections et les 

voiles, dalle pleine et balcon par Area sections Panneaux. 

 Détermination des propriétés du matériau utilisé : les propriétés du béton 

(chapitre I) 

 Détermination des propriétés de chaque élément de la structure : la section 
et le matériau utilisé ; 

 Détermination des charges : pour notre cas, on a trois type : 

• Charge permanente G: la charge permanente distribuée par les poutres 
principales et secondaires ainsi que la poussée des terres pour les voiles 
périphériques du sous-sol. 

• Charges d’exploitation Q: les charges d’exploitations distribuées par les 
poutres. 

• Les forces sismiques E : contient les masses concentrées au centre de gravité 
de chaque niveau et le spectre dans les deux sens(X, Y) 

 Détermination des combinaisons de charges : 

1)  1.35G + 1.5Q  

            2)  G + Q 

            3)  0,8G  E 

             5)  G + Q + E 

 6)  G + Q + 1,2E 

 Lancement de l’analyse ; 

 Interprétation des résultats. 
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*Contreventement par portique autoostable :  

 

 

 

                                     FigureV.2 : Vue de la structure 
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                                               FigureV.3 : Vue de la structure (voil) 

*Pour deuxième étude (contreventement par voiles en B.A)  

e) Préparation des données de Robot 2018 : 

     Coefficient d’accélération A : 

        Coefficient d’accélération de la zone (donné par le tableau 4-1 ,RPA 99V 

2003) 

    On a 


 −

2'usagedgroupe
aIIzone

⇒A=0.15 

Facteur de qualité Q : 

Q : facteur de qualité donnée par l’expression  4-4            1
5

1
∑+= qpQ   

Pq : pénalité retenir selon le critère de qualité q  

Tableau  V .1: valeurs des pénalités Pq 

Sens Y-Y Sens X-X N/observ
é 

observé Critère q 

obs obs 0,05 0 Condition minimale sur les files de 

Contreventement 

obs obs 0,05 0 Redondance en plan 

N-obs N-obs 0,05 0 Régularité en plan 

obs obs 0,05 0 Régularité en élévation 

N-obs N-obs 0,05 0 Control de la qualité de matériau 

N-obs N-obs 0,10 0 Control de la qualité d’exécution 

0,2 0,2 += 1Q  
 

Donc  

              Qx=1,2          et          Qy=1,2 
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R : coefficient de comportement global de la structure, 

D’après le  RPA 99V 2003 tableaux 4 - 3 on a   

 * Contreventement par portique autoostable : 

RX = 3.5   Portiques autostables avec remplissages en maçonnerie rigide 

RY = 3.5   Portiques autostables avec remplissages en maçonnerie rigide 

* Contreventement par voiles en B.A  

RX = 5   Portiques mixte portique / voiles avec interaction  

RY = 5    Portiques mixte portique / voiles avec interaction 

Estimation de la période fondamentale de la structure 

T : période fondamentale de la structure est donné par la  formule suivante :  

43HcT T ×=          (4.6) 

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

niveau (N). 

CT : coefficient, fonction du system de contreventement du type de remplissage 

et donné par le tableau 4-6 RPA 99    





=

=

050,0
050,0

YT

XT

C
C

   

Dans les cas n° 4 on peut également utiliser aussi la formule : 

T =0.09 hN /          (4.7) 

Où D est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul 

considérée. 

Dans ce cas de figure il y a lieu de retenir dans chaque directions considérée la plus 

petite des deux valeurs données respectivement par (4.6) et (4.7) 
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sT
sDH

sHC
T X

N

XT

X 62,0
62,0

35.25
95.3409,0/09,0

72.095.3405,0
min

4/343
 

=⇒








=
×

=×

=×=×
=

sT
sDH

sHC
T Y

N

YT

Y 720,0
790,0

80.15
95.3409,0/09,0

72.095.3405,0
min

4/343
 

=⇒








=
×

=×

=×=×
=  

     Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D : 

           2.5η                                       0 ≤ T ≤ T2            

D =    2.5η(T2/T)2/3                                 T2 ≤ T ≤ 3s           

         2.5η(T2/3)2/3(3/T)5/3              T > 3s            

Avec : 

T2 : Période caractéristique associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 

(4.7) 

η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

( ) 7.0)27 ≥+= ζη  

Où ξ  est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, 

du type de structure et de l’importance des remplissages donné par le tableau (4.2) 

Portique en béton armé, remplissage Dense ⇒  ξ  =7% ( pour portique autostables ) 

=> ( ) 882,0)727 =+=η ≥ 0.7……….Condition vérifiée 

Voile ou mur  en béton armé.⇒  ξ  =10%   ( pour étude en voile ) 

=> ( ) 763,0)1027 =+=η ≥ 0.7……….Condition vérifiée 

Site meuble (S3) ⇒  T2 = 0.50s (Tableau 4.7) 
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* contreventement par portique autoostable : 





≤≤
≤≤

3s 0,72s = T 0.5s = T
3s 0,62s = T 0.5s = T

Y2

X2  

⇒




⋅⋅
⋅⋅

  (T2/T)2/32.5 = D
  (T2/T)2/32.5 = D

Y

X

η
η







⋅⋅

⋅⋅
2/3

Y

2/3
X

)(0,5/0,720882,02.5 = = D

  (0,5/0,62)882,02.5 = D
 

                                         



⇒
1,73 = D
1,91= D

Y

X

 

* contreventement par voiles en B.A 





≤≤
≤≤

3s 0,72s = T 0.5s = T
3s 0,62s = T 0.5s = T

Y2

X2  

⇒




⋅⋅
⋅⋅

  (T2/T)2/32.5 = D
  (T2/T)2/32.5 = D

Y

X

η
η







⋅

⋅⋅
2/3

Y

2/3
X

)(0,5/0,720.763.02.5 = = D

  (0,5/0,62)763.02.5 = D
 

                                         



⇒
1,50 = D
1.65= D

Y

X

 

a) Calcul du poids de la structure W : 

       ∑ ∑+= QiGi WWW β         RPA99version2003/formule 4.5] 

 Avec : 

GiW  : Poids du aux charge permanentes ; 

QiW  : Poids du aux charges d’exploitation ; 
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Tableau  V .2: Poids de la structure 

( )tW  planchersQ××β  
Éléments 

non 
structuraux 

Murs voile 
Murs de 
façade 

Poteaux 
poutre 

secondaire  
poutre  

principale 
Plancher 

             
POIDS 

ETAGES 

298.52 61.68 160.64 0 84.22 117.05 233.33 239.13 2089.19 TERRASSE 

275.72 92.44 222.31 0 133.61 234.09 233.33 239.13 1602.33 9ième étage 

276.42 92.44 222.31 0 133.61 234.09 233.33 239.13 1602.33 8ième étage 

312.60 106.07 433.82 0 98.96 292.23 263.03 293.20 1638.67 7ième étage 

337.11 106.07 433.82 0 98.96 337.36 263.03 293.20 1838.67 6ième étage 

337.11 106.07 433.82 0 98.96 337.36 263.03 293.20 1838.67 5ième étage 

341.84 106.07 433.82 0 98.96 384.68 263.03 293.20 1838.67 4ième étage 

347.44 106.07 433.82 0 98.96 440.64 263.03 293.20 1838.67 3ième étage 

354.72 106.07 433.82 0 114.51 498.44 263.03 293.20 1838.67 2ième étage 

411.61 122.19 477.67 0 151.73 614.98 293.63 338.10 2118.02 1ier étage 

847.39 407.31 171.12 3684.75 86.70 926.25 293.63 338.10 2566.06 RDC 
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4) INTERPRETATION DES RESULTATS : 

V-4-1) Vérification la résultante des forces sismiques : [RPA99version 

2003/4.3.6]  

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

valeurs modales, ne doit pas être inférieure à 80%de la résultante des forces 

sismiques déterminées par la méthode statique équivalente V. 

b) Calcul la force statique équivalente : 

         La force sismique totale à la base de la structure doit être calculée dans les 

deux directions par : 

W
R

QDAV ××
=  

Donc : 

*Structure contreventer par portique autostable : 

 

 

 

 

 

* Structure contreventer par voiles en B.A 

 

 

 

 

 

 

 

 

KNV

KNV

X

X

70.3253%80

79,393080.41404
5.3

2,191,115,0

=

=×
××

=

KNV

KNV

Y

Y

07.2947%80

84.368380.41404
5.3

2,173,115,0

=

=×
××

=

KNV

KNV

X

X

52.2041%80

91.255143.42961
5

2,165,115,0

=

=×
××

=

KNV

KNV

Y

Y

93.1855%80

92.231943.42961
5

2,150,115,0

=

=×
××

=
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c) La résultante des forces sismiques : 

         Après l’interprétation des résultats du fichier ROBOT 2018 , la résultante des 

forces sismiques à la base est égale à : 

* Structure contreventé par portique auto stable  

Sens xx+ 

    Vx = 3308.85 KN>80%V=3253.70 ⇒  Condition vérifiée. 

Sens yy 

    Vy = 3002.22 0 KN>80%V=2947.07⇒  Condition vérifiée. 

* Structure contreventer par voiles en B.A 

Sens xx 

    Vx = 3915.45 KN>80%V=2041.52            ⇒  Condition vérifiée. 

Sens yy 

    Vy = 3547.81 KN>80%V=1855.93              ⇒  Condition vérifiée. 
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    V.4.2 Nombre de modes à considérer : [RPA99version 2003/4.3.4] : 

          Pour les structures représentées par des modèles plans dans 2 directions 

orthogonales, le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des 2 

directions d’excitation doit  être tel que la somme des masses modales effectives 

supérieur à 90% au moins de la masse totale de la structure (le nombre minimum de 

modes à retenir est de 03 dans chaque direction considérée). 

=> le nombre minimal de modes (K) à retenir  doit être tel que :            NK 3≥    

  Avec :        N : le nombre de niveaux au dessus du sol (N = 10 niveaux) 

                    => esKK mod10103 ≥=>≥    ET    TK  0.20 sec 

** structure contreventé par portique autostable : 

          Tableau V-3: Tableau récapitulatif pour la vérification  de la somme des masses modales 

Masses 
Cumulées UY 

[%] 

Masses 
Cumulées 
UX [%] 

Masse Modale 
UY [%] 

Masse 
Modale UX 

[%] 

Période 

[Sec] 

Mode 

 

0.00 58.89 0.00 58.89 0,72 1 

58.25 58.89 58.25 0.00 0,61 2 

58.26 61.04 0.01 2.15 0,52 3 

58.26 77.41 0.00 16.38 0,22 4 

79.11 77.41 20.85 0.00 0,16 5 

79.11 78.43 0,000 1.02 0,13 6 

79.11 87.57 0.00 9.14 0,11 7 

90.60 87.57 11.49 0.00 0,08 8 

90.61 87.57 0.01 0.00 0,07 9 

90.61 93.90 0.00 6.33 0,07 10 

          

   LE nombre  de modes        

   T10=0,07 <  0.20 sec  
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* structure contreventé par voiles en B.A 

          Tableau V-4: Tableau récapitulatif pour la vérification  de la somme des masses modales 

Masses 
Cumulées UY 

[%] 

Masses 
Cumulées 
UX [%] 

Masse Modale 
UY [%] 

Masse 
Modale UX 

[%] 

Période 

[Sec] 

Mode 

 

0.00 63.98 0.00 36.98 0.33 1 

66.66 63.98 66.66 0.00 0.31 2 

66.66 70.47 0.00  6.49 0.16 3 

66.66 85.98 18.37 15.50 0.11 4 

85.02 85.98 0.00 0.00 0.10 5 

58.02 87.64 0.00 1.66 0.06 6 

85.02 89.99 6.71 2.35 0.05 7 

93.98 91.05 0.00 0.00 0.04 8 

93.98 91.10 0.00 0.05 0.04 9 

94.17 91.10 0.18 0.00 0.04 10 

          

   LE nombre  de modes        

   T10=0,04 <  0.20 sec  

    V-4-3) Vérification de la période :    [RPA99version 2003/4.2.4.4] : 

        La valeur de (T) calculé à partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser 

celle estimée à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30% 

** Structure contreventé par portique auto stable : 







=×=<=

=×=<=

sTsT
sTT

YY

XX

94.03,172,061,0

81,03,162,072,0

amp dyn 

amp dyn  

** Structure contreventé par voiles en B.A 







=×=<=

=×=<=

sTsT
sTT

YY

XX

94.03,172,031,0

81,03,162,033,0

amp dyn 

amp dyn  
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  V-4-4)Calcul et vérification des déplacements : 

    D’après le RPA 99 version 2003 [art.4.4.3] le déplacement horizontale de chaque 

niveau (K) de la structure est calculé comme suit : 

           Avec : 

δk : déplacement horizontal au niveau k. 

δek : déplacement horizontal dû aux forces sismiques obtenu par robot2018 ; 

R : coefficient de comportement de la structure. 

    Le déplacement horizontal relatif au niveau (K) par rapport au niveau (K-1) est 

égal : 

)1( −−=∆ KKK δδ  

  Déplacement relatif admissible (toléré) :       [RPA99version2003/5.10] 

eadmr h%1=∆  

  he: hauteur d’étage 

 Exemple de calcul : (Niveau : 34,68m – 31,62m) 

Suivant X-X :         RX=5 

                    δek =  2,80cm 

                    δe (k-1)=   1,60 cm              

Suivant Y-Y :         RY =5 

                   δek =  2.00cm 

                    δe(k-1)=  1.80cm        

cmK KK ,00 1)1( =−=∆⇒ −δδ

cmK KK 00,1)1( =−=∆⇒ −δδ

eKK R δδ ×=
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Vérification :        cmheadmr 06,3
100
306%1 ===∆  

                                                

 Remarque : 

 La vérification du déplacement de tous les niveaux effectuée sur le tableau suivant : 

Structure contreventer par portique autostable : 

Tableau  V-5: Tableau récapitulatif pour la vérification du déplacement du 
plancher  

 

 

vérification 

eadmr h%1=∆  

( ))1( −−=∆ KKK R δδ  Kδ  (ROBOT2018) 
hk 

(cm) 
Sens-y Sens-x Sens-y Sens-x 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1 2,00 2,80 3,06 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1,50 1.80 2.60 306 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1,50 1.60 2.30 306 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1,00 1.40  2.00 306 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1.00 1.20 1.80 306 

C.V < Δradm=3.06cm 1.50 1.50 1.00 1.50 306 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1.50 0.70 1.20 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 1.50 0.50 0.90 306 

C.V < Δradm=3.06cm 1.00 1.50 0.40 0.60 306 

C.V < Δradm=3.33cm 0,50 1.00 0.20 0.30 333 

C.V < Δradm=4.08cm 0,50 0.50 0.10 0.10 408 

 

 

 

admrx cmK ∆<=∆ 00,1

admry cmK ∆<=∆ 00,1
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*Structure contreventé par voiles en B.A 

TableauV-6: Tableau récapitulatif pour la vérification du déplacement du plancher  

vérification eadmr h%1=∆  
( ))1( −−=∆ KKK R δδ  Kδ  (ROBOT2018) hk 

(cm) 
Sens-y Sens-x Sens-y Sens-x 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 0.50 0.6 0.8 3,06 

C.V < Δradm=3.06cm 0 0.50 0.5 0.7 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 0.50 0.5 0.6 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 0 0.4 0.5 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 0.50 0.3 0.5 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0 0.50 0.3 0.4 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 0.5 0.2 0.3 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0 0.5 0.2 0.2 306 

C.V < Δradm=3.06cm 0.50 0 0.1 0.2 306 

C.V < Δradm=3.33cm 0 0.50 0.1 0.1 333 

C.V < Δradm=4.08cm 0.50 0.50 0.0 0.0 408 

V-4-5) Justification vis-à-vis de l’effet P-∆  : [RPA99 version 2003/5.9] 

      Les effets du seconde ordre (ou effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des 

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

10,0≤
×
∆×

=
kk

kk

hV
Pθ  

Pk = poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du 

niveau k                          Pk = ∑
=

+
n

ki
qiGi WW )( β  
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Vk : effort tranchant d’étage au niveau k             ∑
=

=
n

ki
FiVk  

k∆  : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau (k-1)  

hk : hauteur de l’étage k  

 

 

* Structure contreventé par portique auto  stable : 

          Tableau V-7: Tableau récapitulatif de Justification vis-à-vis de l'effet  P-∆ 

θY VKY(KN) θx VKX(KN) W(KN) H(m) Niveau 

0,086 627.75 0,054 693.06 2985.20 3,06 +30.87 

0,082 522.33 0,052 576.68 2757.20 3,06 +27.81 

0,075 466.03 0,048 514.53 2764.20 3,06 +24.75 

0,065 461.88 0,046 509.93 3126.00 3,06 +21.69 

0,055 427.82 0,040 472.33 3371.10 3,06 +18.63 

0,043 357.55 0,034 394.75 3371.10 3,06 +15.57 

0,035 291.31 0,028 321.62 3418.40 3,06 +12.51 

0,023 223.66 0,023 246.93 3474.40 3,06 +9.45 

0,016 154.41 0,010 170.47 3547.20 3,06 +6.39 

0,005 93.37 0,004 103.08 4116.10 3.33 +3.33 

0,000 57.72 0,000 63.73 8473.90 4.08 0,00 

Remarque  

Puisque tous les coefficients θx sont inférieurs à 0,10 , donc l'effet  P-∆  peut être 

négligé.  
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* structure contreventer par voiles en B.A 

          Tableau V-8: Tableau récapitulatif de Justification vis-à-vis de l'effet  P-∆ 

θY VKY (KN) θx VKX (KN) W (KN) H (m) Niveau 

0,046 684.37 0,068 755.16 3822.31 3,06 +30.87 

0,015 524.75 0,029 579.03 3253.30 3,06 +27.81 

0,018 467.01 0,017 515.32 3253.30 3,06 +24.75 

0,013 457.76 0,013 505.11 3638.74 3,06 +21.69 

0,010 393.18 0,010 433.85 3638.74 3,06 +18.63 

0,008 328.60 0,008 362.59 3638.74 3,06 +15.57 

0,007 264.02 0,007 291.33 3638.74 3,06 +12.51 

0,006 199.44 0,006 220.07 3638.74 3,06 +9.45 

0,005 138.69 0,005 153.04 3742.07 3,06 +6.39 

0,005 90.59 0,0025 99.95 4690.14 3.33 +3.33 

0,000 0 0.000 0 6006.56 4.08 0,00 

Remarque  

Puisque tous les coefficients θx sont inférieurs à 0,10 , donc l'effet  P-∆  peut être 

négligé.  

V-4-6)  Vérification de la stabilité au renversement (4.4.1DE RPA2003) : 

Le moment de renversement causé par l’action sismique est au plus égale à 2/3 le 

moment stabilisant, qui sera calculé on prenant le poids totale de la structure. 

  

Tel que : 
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 . 

. 

Wi : le poids d’étage i. 

di : Bra de levier. 

Fi : force sismique au niveau i. 

hi : hauteur compté de sous-sol jusqu’au niveau i : 

* Structure contreventé par portique auto stable : 

Tableau V-9: vérification de renversement. 

  

 

 

 

 

 

 

* Structure contreventé par voiles en B.A 

Tableau V-10: Vérification de renversement. 

 
R.P.A 99 (Version 2003) 

Sens-X Sens-Y 

 (KN) 1030979.52 654195.84 

  (KN) 125381.9 114465.6 

α 8.22 5.72 

Observation (α ≥ 1,50). C.V C.V 

 
R.P.A 99 (Version 2003) 

Sens-X Sens-Y 

 (KN) 1069739.60 678790.95 

  (KN) 12008.24 10882.57 

Α 89.08 62.37 
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CONCLUSION : 

Après l’étude sismique, l’interprétation des résultats de logiciel (robot2018) 

et la vérification des conditions des RPA2003,  pour étude portique auto stables 

   On peut accepter le Pré dimensionnement de la structure et on ajoute voile 

contreventement, pour assurer le bon comportement aux cas accidentels.   

   Et Pour étude en voiles on peut réduire les section  de la structure et on modifie 

les sections de poteaux de sous-sol et RDC ET  premier étage par (40*40)cm ² et de 

deuxième étage a 6eme étage par   (35*35)cm² ,et (7.8.9) étage par (30*30)cm ²   

      Donc pour les charges horizontales on ne tient compte que les forces 

sismiques et on prend en considération dans les combinaisons de calcul des 

éléments de la structure. 

Observation (α ≥ 1,50). C.V C.V 
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VI-1) Introduction : 

 L'ossature du bâtiment est constituée d'éléments verticaux (poteaux) et  horizontaux 

(poutres). 

 L'assemblage des poteaux et des poutres constitue les portiques. 

VI-2) Définition : 

VI-2-1) Poteaux : 

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent des points   d'appuis 

pour transmettre les charges de la superstructure aux fondations, sont sollicités à la flexion 

composée. 

VI-2-2) Poutres : 

Ce sont des éléments horizontaux en béton armé, transmettant les charges des planchers 

aux 

Poteaux, leur mode de sollicitation est la flexion simple étant donnée qu'elles subissent des 

efforts normaux très faibles. 

VI-3) Ferraillage des portiques : 

VI-3-1) Combinaisons d'actions : 

Dans le cas des bâtiments courants, les diverses actions sont notées : 

G : Charges permanentes; 

            P : Charges d'exploitations et 

E : Efforts sismiques. 

 Les combinaisons prises en compte sont : 

BAEL 91 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires; 

1,35.G+1,5.P          E.L.U. 

G+P E.L.S. 

RPA99.V2003 : Combinaisons accidentelles; 

POUTRE     
8,0





++ EQG
EG 

 

           
POTEAUX     

2,1
8,0





++ EQG
EG   

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons à l'aide du logiciel Robot 2018 
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VI-3-2) Ferraillage des poutres : 

 On distingue deux types des poutres pour le deux étude : 

 Poutres principales:      (30×35). 

 Poutres secondaires :    (30×30). 

a) Ferraillage réglementaire : 

 Recommandation du RPA99/V2003 [ART  7.5.2.1] : 

1) Armatures longitudinales : 

 Armatures minimales : 0,5%×B en zone II. 
 

 Armatures maximales  
 

         Avec :  

   B : Section de la poutre 

   Longueur de recouvrement est de ( )RPA /V2003 II zoneen   40φ  

2) Armatures transversales : 

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

bSAt ⋅⋅= 003,0min           RPA99/V2003 [ART  7.5.2.1] : 

        Avec : 

-b : Largeur de la section. 
-S : L'espacement des armatures transversales. 

L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit : 

***Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires : 
 

 
 
 

*  En dehors de la zone nodale : 

2
hS =  

Règlement BAEL.91 : [BAEL91r99 /art-A.4.1,1] 

  La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est : 

 ⇒⋅⋅⋅= db
f

fA
e

t 28
min 23,0 Pour les armatures tendues (BAEL91) 

 
 
 

ntrecouvremedezoneenB
courantezoneenB

×
×

0
0

0
0

6
4

 

)12;
4

min( φ⋅=
hS
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b) Les sollicitations des poutres : 

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "ROBOT2018", on obtient les 

résultats suivants : 

*Structure contreventé par portique auto stable : 

Tableau.VI. 1: Tableau récapitulatif des moments fléchissant en (KN.m) et efforts 

tranchants 

  Effort 

tranchant Situation accidentelle 
 Etat limite de service 

            [E L S] 
    Etat limite ultime 

            [E L U] 
  TYPE 

T [KN] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Moment 

 88.88     25.80     37.83   53.38   28.06   72.98   40.47 
Poutre 

Principale 

  58.21     21.17 13.09    33.18    42.94   45.71   59.06 
Poutre 

secondaire 

 

* Structure contreventé par voiles en B.A 

Tableau VI-2:Tableau récapitulatif des moments fléchissant en (KN.m) et efforts 
tranchants 

  Effort 

tranchant Situation accidentelle 
 Etat limite de service 

            [E L S] 
    Etat limite ultime 

            [E L U] 
  TYPE 

T [KN] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Moment 

  99.91    0.26    29.38   11.46   14.09   15.66   19.26 
Poutre 

Principale 

  18.87    0.18    2.33   1.95    0.90    2.68      1.24 
Poutre 

secondaire 

 
1) Armatures longitudinales : 

 Conditions imposées par le RPA99/V2003 :           

- Poutres principales :     

- Poutres secondaires :                
 

 

²50.430*30*005.0
²25.53530005,0

min

min

cmA
cmA

==
=××=  
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 Conditions imposées par le BAEL.91 :                  

- Poutres principales :      ²16,13230
400

1,223,0min cmA =×××=            

- Poutres secondaires :    ²98.02730
400

1,223,0min cmA =×××=  

 Exemple de calcul :  

              Poutres principales  (30x35) cm² 

b.1)  En travée : 

-Etat limite ultime (E.L.U.) : 

                 mKNM u
t .47.40=  

  Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

 Moment réduit 

92.0,0
32,03,02.14
 1047.40

.. 2

-3

2 =
××
⋅

==
db

M

b

u
t

bu σ
µ     

  
 

 ( )
m 304,0)4,01(

121,021125,1
=⋅−×=

=−−×=

α
µα

dZ b

   

 Détermination des armatures: 
 

24
3

82.310
304,0348
1047.40

.
cm

Z
M

A
bs

u
t

t =⋅
×
⋅

==
σ

 

                           
Etat limite de service (E.L.S.) : 

        mKNM s
t .06.28=  

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A′         

- Acier FeE400 

   Avec :    44,1
06.28
47.40

=== s
s

u
u

M
M

γ  

 
471,0

100
25

2
144,1

=+
− > ⇒= 121,0α Condition vérifiée 

MPaff
cbb

c 156,0
1002

1
28

28 =×=≤⇒+
−

≤⇒ σσγα  
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 Conclusion :  

- bσ < MPab 12=σ                  

- Fissuration peu nuisible 
             (Aucune vérification pour sσ ) 
 Situation accidentelle : 

              mKNM acc
t .83.37=  

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

         066,0
323048,18

1083.37
2

3

2 =
××

×
=

⋅⋅
=

db
M

b

acc
t

σ
µ  

( )
m 309,0)4,01(

086,021125,1
=⋅−×=

=−−×=

α
µα

dZ b

                                        

Détermination des armatures: 

      251.3
309,0348
1083.37 cm

Z
M

A
s

u
aacc

a =
⋅
⋅

=
⋅

=
bσ

 

         2
min 82.3);;max( cmAAAA acccalt ==  

 Choix des armatures: 

           3T14+212            A = 6.88cm2  

b.2)  En appuis : 
 

-Etat limite ultime (E.L.U.) : 

                 mKNM u
a .98.72=  

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

 Moment réduit 

167.0
32,03,02.14
 1098.72

.. 2

-3

2 =
××
⋅

==
db

M

b

u
a

bu σ
µ     

 ( )
m 290,0)4,01(

230,021125,1
=⋅−×=

=−−×=

α
µα

dZ b

   

 Détermination des armatures: 

              24
3

23.710
290,0348
1098.72

.
cm

Z
M

A
bs

u
a

t =⋅
×
⋅

==
σ  

 
 
 

  

 

⇒ Les armatures calculées en E.L.U. seront maintenues 
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Etat limite de service (E.L.S.) : 

        mKNM s
a .38.53=  

- Flexion simple 

- Section rectangulaire sans A′         

- Acier FeE400 

   Avec :    38,1
38.53
98.72

=== s
s

u
u

M
M

γ  

 
440,0

100
25

2
138,1

=+
− > ⇒= 230,0α Condition vérifiée 

 Conclusion :  
 

- bσ < MPab 12=σ                  

- Fissuration peu nuisible  
(Aucune vérification pour sσ ) 

 Situation accidentelle : 

              mKNM acc
a .80.25=  

Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

         045,0
32.0030.48,18

1080.25
2

3

2 =
××

×
=

⋅⋅
=

db
M

b

acc
t

σ
µ  

( )
m 312,0)4,01(

058,021125,1
=⋅−×=

=−−×=

α
µα

dZb

                                

         

Détermination des armatures: 

      24
3

38.210*
312,0348
1080.25 cm

Z
M

A
s

u
aacc

a =
⋅
⋅

=
⋅

=
bσ

 

         2
min 23.7);;max( cmAAAA acccalt ==  

 Choix des armatures: 

                            5T14              A = 7.70 cm2 

 

 

 

MPaff
cbb

c 156,0
1002

1
28

28 =×=≤⇒+
−

≤⇒ σσγα  

 

 

 

⇒ Les armatures calculées en E.L.U. seront maintenues 
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a) Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne 
moyenne : 

     

Contrainte tangente    MPa
db

Tu
u  93.0

32,03,0
1088.88 3max

=
⋅
⋅

=
×

=
−

τ
 
[BAEL91r99 /art-A.5.1,1] 

Fissuration peut nuisible : 

Contrainte tangente limite 
 

MPaMPaf

b

c
u 33,35;2,0min 28 =








=

γ
τ   [BAEL91r99 /art-

A.5.1,21]  
  MPau 93.0=τ < MPau 33,3=τ   ⇒   Condition vérifié 

             Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne. 

b) Section et écartement des armatures transversales At : 

 Diamètre des armatures transversales : 

           






≤ min

0 ;
10

;
35

min lt
bh φφ mmt  1014 ;

10
300;

35
350min =






≤⇒φ   [BAEL91r99 /art-

A.5.1,22]   
                        On prend : mmt 8=φ  de nuance d’acier FeE235 

  -L’espacement des armatures transversales : 

 Pour le cas de la flexion simple  et °= 90α on a : 

( ) ( )αα
τ

cossin8,0
3,0

.

'

0 +⋅⋅

⋅−
≥

Α

e

tju

t

t

f
kf

Sb            
[BAEL91r99 /art-A.5.1,311] 

          
201,15,02 cmAt =⋅=     

     Donc :    

 cm
fb

fA
S

tu

et
t 10.21

)1,23,093.0(30
2358,001,1

)3,0(
8,0

280

=
⋅−⋅

⋅⋅
=

−⋅
⋅⋅

≤
τ

 

 );40;9,0min( cmdSt ≤
       

[BAEL91r99 /art-A.5.1,22] 

 cmcmcmSt 3,33)40;29min( =≤   

 

                    On adopte cmSt 10=  
Selon (R.P.A.99version2003) : 

 Zone nodale : 

      cmShS tt 10)4,112;
4

35min()12;
4

min( 33 =⇒×=⋅≤ φ  
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 Zone courante : 

      cmcmShS tt 155.17
2

35
24 ≅=⇒=≤  

  Donc : 

cmSt 10=  en zone courante 

cmSt 10=  en zone nodale 

 

c)-Vérification des armatures transversales: 

 Zone nodale : 

   2
min 9,03010003,0 cmAt =⋅⋅=  

 zone courante : 
2

min 9,03010003,0 cmAt =⋅⋅=  

 
b.4) Longueur de recouvrement : 

Selon le B.A.E.L  99 

                       

             

cmcmL
f

L s
s

e
s 5038.49

835.2*4
400*14

*4
*

≅==⇒=
τ

φ  

Selon le R.P.A 99: 

φ= 40rL   en zone II 

cmLcmL rr 56644,140 =⇒=×=  
Remarque : 
 
        Etant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage 

est la même que celle déjà montrée ci-dessus; on donne directement les valeurs des 

armatures trouvées et le choix du ferraillage.  
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*Structure contreventé par portique auto stable : 

Tableau VI- 3: Tableau récapitulatif des ferraillages des poutres. 

Longueur de 
recouvremen  
          [cm] 

   Acor 
  [cm2]   Barres  choisie 

    Acal 
  [cm2] 

       Amin [cm2] 
    Type des poutres BAEL RPA 

         60    6.88      3T14+2T12   3.82   1.16   5.25 Travée Poutre 

Principale          60    7.70          5T14   7.23   1,16   5.25 Appui 

         60    7.70         5T14   7.04   0.98   4.50 Travée Poutre 

secondaire          60    6.88     3T14+2T12   5.29   0.98    4.50 Appui 

* Structure contreventé par voiles en B.A 

Tableau.VI. 4: Tableau récapitulatif des ferraillages des poutres. 

Longueur de 
recouvremen  
          [cm] 

   Acor 
  [cm2]   Barres  choisie 

    Acal 
  [cm2] 

       Amin [cm2] 
    Type des poutres BAEL RPA 

         60    6.88      3T14+2T12   1.73   1.16   5.25 Travée Poutre 

Principale          60    7.70          5T14   0.14   1,16   5.25 Appui 

         60    7.70         5T14   0.02   0.98   4.50 Travée Poutre 

secondaire          60    6.88     3T14+2T12    0.24   0.98    4.50 Appui 

       

 Disposition des armatures : 

Pour une meilleure disposition et répartition des armatures dans la poutre, on 

doit respecter les conditions suivantes : 

  Pour les armatures longitudinales : 

 La hauteur d'un paquet de barres doit être au plus égale au double de sa 

largeur.                              [BAEL91/A.7.2,1] 

⇒Les dispositions des barres autorisées sont donc : 
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ϕ  

     L 

  L=10 ϕ  

   lc 

r , θ   

Figure. VI.2 : Ancrage courbe avec un crochet à 90°. 

  

 

 

 

        

 

Remarque : 

1. L'ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les 

poteaux de rive et d'angle doit être effectué avec des crochets à 90°.  

[RPA99/A.7.5.2.1] 

 

 

 

 

                           
°=

=
90

5.5
θ

ϕr  

 

         : Une ligature égale à 
4
ϕ  relie le retour de la barre à la masse du béton 

[BAEL91/A.7.4,3]                               

2. l'ancrage de l'ensemble d'un paquet de barres n'est pas admis. Une barre est 

toujours ancrée individuellement. 

  Il en résulte que dans un paquet de trois barres au plus, les longueurs d'ancrage de 

chacune des barres ne doivent pas se chevaucher.  [BAEL91/A.6.1,21] 

3. Arrêt des barres dans une poutre : 

   Règles pratiques pour l'arrêt des chapeaux et des aciers situés à la partie inférieure 

de la poutre.  

 

 

 

L  

           FigureVI-1 Les groupements de barres autorisés pour le ferraillage 

 

Largeur 

 

Hauteur 



Chapitre VI                                          Etude des Portiques    

143 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

 Pour les armatures transversales : 

. Ancrage des cadres ; épingles et étriers :    [BAEL91/A.6.1,255] 

 

 

 

 

 

 

• Le rayon de cintrage r =3∅ 

Figure VI.3 : Règles pratiques pour l'arrêt des chapeaux et des aciers situés à la 
partie inférieure de la poutre.  

h 

 l ≥ h lmax/4  : pour appui appartenant à   

une travée de rive 

l /5: pour les autres appuis  

 

l2/10 l2 l1 l1/10      l1/10 l2/10 

l1/4 l2/4 

ϕ  ϕ  ϕ  

15 ϕ  

10 ϕ  
 5 ϕ  

45° 

Figure. VI.4 : Façonnage des cadres, étriers et épingles. 
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Pour notre poutre on admet la disposition des armatures suivantes : 

*Structure contreventé par portique auto stable : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

* Structure contreventé par voiles en B.A 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigureVI-5 : Ferraillage  de la poutre principale 

Ferraillage en travée de la 
t  

 

Ferraillage en appuis de la 
t  

 

3T4 

2T14 

2T14 

3T14 

Cadre  

Etrier  

 

3T14 

3T14 

FigureVI-6 : Ferraillage  de la poutre principale 

Ferraillage en travée de la 
poutre 

 

Ferraillage en appuis de la 
poutre 

 

3T4 

2T14 

2T14 

3T14 

Cadre  

Etrier  

 

3T14 

3T14 
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VI-3-3)Ferraillage des poteaux : 

 Définition :  

 Les poteaux sont des éléments verticaux, constituant les éléments porteurs du 

système planchers - poutres par point d'appuis isolés. 

 Leurs rôles : 

- Supporter les charges verticales (effort de compression dans le poteau) ; 

- Participer à la stabilité transversale par le système poteaux – poutres pour 

reprendre les efforts horizontaux : 

- Effet du vent ; 

- Effet de la dissymétrie des charges ; 

- Effet de changement de la température; 

- Effet des efforts sismiques ; 

Les sollicitations sont calculées à l’aide de logiciel ROBOT 2018   sous les 

combinaisons d’action suivantes : 

        On prend le cas le plus défavorable (1,35G+1,5Q) pour la situation durable et 

(G+Q+1,2E) et (0.8G±E) pour la situation accidentelle.    [RPA99/V2003 /ART 

5.2] 

 Le ferraillage : 

    Le ferraillage des poteaux sera déterminé en respectant les différentes règles 

imposées par le RPA99(2003) et le BAEL91. 

 Les armatures longitudinales : 

    Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions 

suivantes : 

a) Conditions de RPA99(V2003) :              

       Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans 

crochets : 

 Leur pourcentage minimal sera de : 0,7 % en zone II. 

 Leur pourcentage maximale sera de : 

 4% en zone courante. 
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 6% en zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimum est de 12mm 

 La longueur minimale de recouvrement est de : 

 40φ  en zone II 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit 

pas     dépasser : 

 25cm en zone II 

 les jonctions par recouvrement doivent être faites à l'extérieur de la zone 

nodale (zone critique) 

 les longueurs à prendre en compte pour chaque barre des armatures 

longitudinales dans la zone nodale sont : 

  

 

 

 

    





=′ cm60;b;;

6
hmaxh e h  

 

 

 

 

 

Avec : 

h: la hauteur de la poutre; 

b et a : section d'un poteau; 

he: la hauteur libre entre deux étages. 

 

b- Conditions de BALE 91 :  

    La section Al des armatures longitudinales doit respecter les conditions 

suivantes : 

 [B.A.E.L91/A.8.1,21] 

h’ 

h’ 

l’=2h 

Poteau 

Poutre 

Fig.VI. 7: La zone nodale  

h 
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comprimée.t entièremensection  unePour  
   %5%2.0   - 

 de mètrepar  périmètre %4   - 







≤≤

×≥

BlAB
lA

               

 Avec    B : la section totale du poteau. 

- t tendue.entièremensection  unepour     28
min B

fe
fA t=  

- Pour les sections rectangulaires, la distance maximale c de deux barres voisines 

doit 

- Respecter la condition suivante  

-   c ≤ min (b+10cm ; 40cm) 

 

- b étant la  petite côté du rectangle. 

 

 

 

 

 

 Les armatures transversales : 

a) Conditions de RPA99 version 2003 :             

- Les armatures transversales des poteaux At  sont calculées à l'aide de la 

formule : 

                          
e

uat
fa
Tρ A

×
×

≥
t  

Avec : 

- Tu : Effort tranchant; 

-  a: Hauteur totale de la section brute; 

- fe: Limite élastique des armatures transversales et 

- ρa: Coefficient correcteur dépend de l'élancement géométrique λg. 

 

                                                                       a
lf

g =λ  

- t : Espacement entre les armatures transversales; 

Figure.VI. 8:Espacement entre les armatures 

longitudinales. 

a 

b 

c c 

5,2=ρ   Si  .5≥gλ  

5,3=ρ   Si  .5<gλ  
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    Dans la zone nodale : 

           t ≤ min (10∅l ; 15cm)      (zone II) 

            Dans la zone courante : 

           t ≤  15∅l                             (zone II) 

- Section minimale des armatures transversales: 

           
bt

At

×
en % est donné comme suit: 

Si: 

 λg≥5→0.3% 

 λg≤3→0.8% 

 3≤ λg≤5→ Interpolation des valeurs limites précédentes avec: 

- λg : est l'élancement géométrique du poteau 

               λg= ( )
b

L
ou

a
L ff  

Avec: 

        a et b: Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de 

déformation           considérée et : 

        Lf : Longueur du flambement. 

 

 

b) Conditions de BAEL91 : [BAEL91/A.8.1.3] 

- Le diamètre des armatures transversales doit être : 

                   max3
1

lt ϕϕ ≤                             

- L'espacement des armatures transversales a pour valeur : 

                           ( )cmbcmS lt 10,40,15min min += ϕ  

Avec : 

b : La plus petite dimension de la section transversale du poteau 

minlϕ : Le plus petit diamètre des armatures longitudinales nécessaire à la 

résistance. 
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- Dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, il faut prévoir 

trois cours des  armatures transversales. 

 

 

 

 

 

                  

 

 

 

 

 

 

 

 Sollicitations de calcul : 

*Structure contreventé par portique auto stable :  

                      Tableau VI-5: Tableau récapitulatif des sollicitations    

 

           

 

Poteau 
 50×50 

  
Poteau 
  45×45 

  
Poteau 
  40×40 

  Poteau 
  35×35 

  Poteau 
  30×30 Combinaisons 

2134.69 1812.55 1367.10 999.47 489.54   maxN [KN]  

  Cas 1 

 

  ELU 25.26 25.95 25.24 2.76 19.99 corrM [KN.m] 
2047.84 1792.79 1315.28 906.41 434.02 minN [KN]  

  Cas 2 

G+Q+1,2E 
0.8G±E 19.08 22.92 22.38 29.82 20.93 corr

xM [KN.m] 

62.34 79.54 45.59 49.14 47.28 
max
xM  

[KN.m] 
   

  Cas 3 

 
G+Q+1,2E 

0.8G±E 21.48 771.83 555.13 292.14 91.84 corrN [KN] 

Minimum 3 cours  

Figure VI- 9: Les armatures transversales dans la zone de 
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* Structure contreventé par voiles en B.A : 

 Tableau VI- 6: Tableau récapitulatif des sollicitations    

                

 Exemple de calcul : poteau (50×50) cm² 

 Les armatures longitudinales :  
          b=50 cm       a= 50 cm    d= 47 cm    L=408 cm  

 Cas 1 : 

  




⋅=
=

mKNM
KNN

corr 26.25
69.2134max

 

 Position du point d'application de l'effort normal (N) : 

 Calcul l’excentricité :  

  cmm
N
M

e
au

u 11,0011,0
2134.69

26.25
====    

e < 16,4
21
=

h  ⇒  Le centre de pression se trouve dans le noyau central. 

             ⇒La section sera calculée en compression simple. 

 Etat limite ultime de résistance E.L.U.R : 

( )

2
1

2
1

4
3

1

00,00041,0

10
348

2,1450,050,01069.2134

cmAcmA

BN
A

s

bc

=′−=′

×
××−×

=
⋅−

=′
−

σ
σ

 

  poteau 
  40×40 

  Poteau 
  35×35 

  Poteau 
  30×30 Combinaisons 

1856.92 1258.19 482.91   maxN [KN]  

  Cas 1 

 

  ELU 3.25 3.68 2.16 corrM [KN.m] 
1350 917.94 353.19 minN [KN]  

  Cas 2 

G+Q+1,2E 
0.8G±E 3.24 7.11 6.36 corr

xM [KN.m] 

28.55 35.28 32.06 
max
xM  

[KN.m] 
   

  Cas 3 

 
G+Q+1,2E 

0.8G±E 690.45 42.57 101.86 corrN [KN] 
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 Etat limite de stabilité de forme  E.L.U.S.F : 

80,0

35
2,01

85,05086.19 2 =







⋅+

=⇒<=
λ

αλ  

Selon le B.A.E.L                [BAEL 91 r99/art B.4,1]: 









γ⋅

⋅
−

α
γ

≥′
b

cr

e

s fBN
f

A
9,0

28
2  

( )( ) 2230422 cmhbBr =−−=  

071.45
5,19,0
10252304

84,0
1069.2134

10400
15,1

2
2

2

23

22 =′⇒−≥′⇒







×

⋅×
−

⋅
⋅

≥′ AcmAA  

( ) 0,max 211 =′′= AAA  
 

 2ième Cas : Combinaison accidentelle ( )EGEPG 8,0;2,1++  





⋅=
=

mKNM
KNN

corr 08.19
84.2047min

                



=
=

1
15,1

S

b

γ
γ

 

 Calcul l’excentricité : 

  cmm
N
M

e
u

u 93,0 009,0
2047.84

08.19
====   

 
 e < 16,4

21
=

h  ⇒  Le centre de pression se trouve dans le noyau central. 

 ⇒La section sera calculée en compression simple  

  







⋅
⋅

−≥
b

cr

e

s fBN
f

A
γα

γ
9,0

28
2   

000.75
15,19,0

10252304
80,0

1084.2047
10400

1
2

2
2

23

22 =′⇒−≥′⇒







×

⋅×
−

⋅
⋅

≥′ AcmAA  

 3ième Cas : Combinaison accidentelle ( )EGEPG 8,0;2,1++  





=
⋅=

KNN
mKNM

corr 48.21
34.62max

                    



=
=

1
15,1

S

b

γ
γ

 

 Calcul l’excentricité :  
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  cmm
N
M

e
u

u 29090.2
21.48

34.62
====

 

e > 16,4
21
=

h  ⇒ Le centre de pression se trouve dans l'extérieur de noyau central.⇒La 

section sera calculée en flexion composé. 

 

 Excentricité additionnelle:    [BAEL 91 r99/art A.4.3, 5] 

cmcmea 2
250
408;2max =






=  

     Onc:   cmme
N
M

e a
u

u 29292.202,090.21 ==+=+=
 

L’élancement 72,5=⇒= λλ
h
l f     ⇒   on doit vérifie que 

C.V       1572,520
15

max
1

⇒






⋅≤

h
eλ  Le calcul sera même en flexion composé (F.C) 

en         prenant compte de l’excentricité « e2 » 

 

( )Φ⋅+⋅
⋅

⋅
= C

h
l

e f 2
10
3

4

2

2   [BAEL 91 r99/art A.4.3,5] 

Φ  Le rapport de la déformation finale due au fluage, ce rapport est généralement 

pris égal à 2.    

80,0=⇒
⋅+⋅

⋅
= C

eNeN
eN

C
QG

G

 

( ) cmmee 47.1014,0280,02
6,010

86,23
24

2

2 ==⇒⋅+⋅
⋅

⋅
=  

Donc :  

     cmhcmeeee 25
2

47.29347.129221 =>=+=⇒+=  

Le point d'application de l’effort normal de compression se trouve à l'extérieure de 

la section; alors: 

⇒Section partiellement comprimée, le calcul se ramène en flexion simple  de la 

même section sollicitée par le moment 
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 Vérification de l’existence des armatures comprimées :  

            mKNM .94.621 =  

0119.0
47,05,047,18

1094.62
.. 2

-3

2 =
××
⋅

==
db

M

b

u
t

bu σ
µ

 
392,0=µ       µµbu        ⇒ A′=0 

       

 ( )
m 462,0)4.01(

024,021125.1
=⋅−×=

=−−=

α
µα

dZ b

 

 Détermination des armatures: 

24
3

40.310
462,0400

1094.62
.

cm
Z

M
A

bs

u
a

s =⋅
×
⋅

==
−

σ
   

      On revient à la flexion composée : 

  2
111 56,5

400
1048.2149,20

100
cmANAA FC

s
FC =⇒

⋅
−=

⋅
−=

σ
  

a) Armatures minimales : 

 Condition imposée par le RPA99/V2003 : 

    2
min  5,175050007,0)(%7,0 cmhbA =⋅⋅=⋅⋅=  







=⋅=

=⋅=

ntrecouvremedezoneencmhbA
courantezoneencmhbA

2
max

2
max

150%6

70,100%4
 

 Condition imposée par le B.A.E.L 99: 

Amin= 4 cm²* Périmètre de la section  

( ) 2
minmin 850.0*4 cmAA =⇒=  

Choix des armatures : 2
min  5,17 cmA =  

            4T20+ 4T16              A =20,61cm2 

 E.L.S : 
mKNMKNN corr ⋅== 27.1835.1546max  

⇒=<=== cmhm
N
Me corr 16.4

12
0118,0

36.1546
27.18

max
1 Compression centrée,  

Donc le calcul à l'E.L.S n'est pas nécessaire. 

b) Vérification de l'effort tranchant : 
D'après le fichier de résultats ROBOT 2018 



Chapitre VI                                          Etude des Portiques    

154 
 

MPa
db

T
KNT

11,0
47,05,0

1098.26

98.26
3

max

max

=
×
⋅

=
⋅

=

=
−

τ
                   

 
[BAEL91r99 /art-A.5.1,1] 

Contrainte tangente limite 
 

MPaMPaf

b

c
u 33,35;2,0min 28 =








=

γ
τ   [BAEL91r99 /art-

A.5.1,21]  

  MPau 11,0=τ < MPau 33,3=τ   ⇒   Condition vérifié 
 Les armatures transversales sont perpendiculaires à la ligne moyenne. 

 Diamètre des armatures transversales : 
 

     Donc on prendra mmt 8=φ  avec une nuance d'acier FeE235 
Espacement des armatures transversales : 

Suivant les règles BAEL 91 : 
( )

cmS
cmcmacmS

t

lt

15
2410;40;15min min

=⇒
=+≤ φ

 
 
- D'après les règles RPA 99/V2003 : (zone I I) 

Zone nodale : 
( )

cmS
cmcmS

t

Lt

10
1515;10min min

=
=≤ φ  

Zone courante : 

cmS
cmS

t

Lt

15
2415 min

=
=≤ φ

 Armatures transversales minimales : 

e

ta
t fh

TS
A

⋅
⋅⋅

= maxϕ

aϕ  : est en fonction de λ : 

712,5
50

00,286
===

h
l f

gλ   

5712,5 >=gλ
2

min 25,21550003,0%03,0 cmSbA t =⋅⋅=⋅⋅=⇒  

On prend : 201,284 cmAt =φ=   
 
 
 
 
 
 

2T20 

50 cm 4T16 

50 cm 
2T20 

84φ  

                   Figure VI- 10 : ferraillage d'un poteau 

mml
t 66,6

3
20

3
max ==≥

φφ
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 Détermination de la zone nodale :  

    La zone nodale est constituée par les nœuds poteaux-poutres ; 
     cmL 100502 =⋅=′   

     
cmh 6860;50;50;

6
408max =






=′  

 Longueur de recouvrement : 
Selon le B.A.E.L  99 

                       

             

 
Selon le R.P.A 99: 

φ40=SL   en zone II 

   cmLS 80240 =×=  

Alors cmLS 80=  
Remarque : 
Le calcul des armatures des autres types de poteaux s'effectuera de la même façon 

que  
Précédemment; et le ferraillage sera résumé dans les tableaux suivant : 
 
 

Figure VI- 11: Zone nodale 

h′

h

L′
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Pour étude auto stable 

                                                        Tableau VI- 7: Tableau récapitulatif  des ferraillages des poteaux  

 

 

                                                         

'
tS  

      ( )cm  

  tS  

     ( )cm  

Section 

corresp 

     ( )2cm  

     transA  

      ( )2cm  

  Longueur de 

Recouvrement 

      [cm2] 

    Aadopté        Choix 
Amin RPA 

     [cm2] 

      Acal 

     [cm2] 

    Section                 

     [cm2] 

15 10 2,01 4φ8 80 20,61 4T20+4T16 17,5 3.40 50x50 

15 10 2,01 4φ8 80 20,61 4T20+4T16 14,17 4.45 45x45 

15 10 2,01 4φ8 65 14,20 4T16+4T14 11,2 4.09 40x40 

15 10 2,01 4φ8 60 10,68 4T14+4T12 8,58 3.90 35x35 

15 10 2,01 4φ8 50 9,05 8T12 6,3 3.20 30x30 
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Tableau VI-8: Tableau récapitulatif  des ferraillages des poteaux 

 

'
tS  

      ( )cm  

  tS  

     ( )cm  

Section 

corresp 

     ( )2cm  

     transA  

      ( )2cm  

  Longueur de 

Recouvrement 

      [cm2] 

    Aadopté        Choix 
Amin RPA 

     [cm2] 

      Acal 

     [cm2] 

    Section                 

     [cm2] 

15 10 2,01 4φ8 65 14,20 4T16+4T14 11,2 4.09 40x40 

15 10 2,01 4φ8 60 10,68 4T14+4T12 8,58 3.90 35x35 

15 10 2,01 4φ8 50 9,05 8T12 6,3 3.20 30x30 
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VI-4) ETUDE DE VOILES 

VI-4-1) Introduction : 

Parmi les catastrophes naturelles affectant la surface de la terre, les secousses 

sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d’effets destructeurs dans les zones 

urbanisées. Il est malheureusement certain que les séismes continueront   surprendre 

l’homme. La seule chose que nous puissions prédire avec certitude, c’est que plus nous 

nous éloignons du dernier séisme, plus nous sommes proches du suivant. 

                   Face a ce risque et à l’impossibilité de le prévoir, la seule prévision valable 

est 

  La construction parasismique. Cela signifie construire de manière telle que les bâtiments 

même endommages ne s’effondrent pas. 

                   Nous disposons aujourd’hui d’un ensemble de connaissances scientifiques, 

techniques et de mise en oeuvre qui permetent, quelle que soit la région de construire 

parasismique, c’est à dire de limiter les conséquences d’un séisme. Dans notre pays, on 

utilise le RPA99 révisé en 2003 comme règlement parasismique. 

       VI-4-2) CARACTERISTIQUES ESSENTIELLES DU COMPORTEMENT 

DES VOILES EN BETON ARME 

             Beaucoup d’immeubles privés ou de bureaux dans le monde sont construits en 

utilisant les voiles comme éléments principaux de résistance. Les voiles ou murs de 

contreventement peuvent être généralement définis comme des éléments verticaux à deux 

dimensions dont la raideur hors plan est négligeable. Dans leur plan, ils présentent 

généralement une grande résistance et une grande rigidité vis-à-vis des forces 

horizontales. Par contre, dans la direction perpendiculaire à leur plan, ils offrent très peu 

de résistance vis-à-vis des forces horizontales et ils doivent être contreventés par d’autres 

murs ou par des portiques. Tout en étant conscient de la grande variété des constructions 

à murs porteurs, nous ne pouvons fournir qu’une classification assez générale. A cet 

égard, trois grandes catégories peuvent être rencontrées: 

               1) structures « mixtes » avec des murs porteurs associés à des portiques, 

               2) structures à noyau central, 

               3) structures uniquement à murs porteurs. 

Dans le cas 1), le rôle porteur vis-à-vis des charges verticales est assuré par les poteaux et 

les poutres, tandis que les voiles assurent la résistance aux forces horizontales. Un 
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exemple de ce système constructif est présenté dans la Figure I.1. 

         Dans le cas 2), un noyau central formé de deux murs couplés à chaque étage par des 

poutres assure majoritairement la résistance aux forces horizontales. Une certaine 

résistance supplémentaire peut être apportée par les portiques extérieurs, comme le 

montre la Figure I.2. 

        Dans les cas 3), les voiles assurent en même temps le rôle porteur vis-à-vis des 

charges verticales et le rôle de résistance aux forces horizontales. L’exemple montré dans 

la Figure I.3 fait apparaître ce système constructif. 

 
Figure I.1: Structures « mixtes » avec des murs porteurs couplés à des portiques 

 
Figure I.2: Structures à noyau central 

 
Figure I-3 : Structure uniquement à murs porteurs 

                      
Figure VI-12 : Schéma de disposition des voiles 

         Le modèle le plus simple d’un voile est celui d’une console parfaitement encastrée 

à sa base. 

         La Figure I.4 montre l’exemple d’un élément de section rectangulaire ou en I, 

soumis à une charge verticale N et une charge horizontale V en tête. Le voile est sollicité 

par un effort normal et N et un effort tranchant V constants sur toute la hauteur et un 

moment fléchissant qui est maximal dans la section d’encastrement. Le ferraillage 

classique du voile est composé d’armatures verticales concentrées aux deux extrémités du 
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voile ou dans les ailes d’armatures verticales uniformément réparties (pourcentage et 

d’armatures horizontales    elles aussi uniformément réparties. 

Les armatures verticales extrêmes sont soumises à d’importantes forces de 

traction/compression créant ainsi un couple capable d’équilibrer le moment appliqué. A 

la base du voile, sur une hauteur critique, des cadres sont disposés autour de ces 

armatures afin d’organiser la ductilité de ces zones. Enfin, les armatures de l’âme 

horizontales et verticales ont le rôle d’assurer la résistance à l’effort tranchant. 

        Le terme de voile regroupe des éléments de structures au comportement mécanique 

très divers. Cependant, on peut considérer que les principaux paramètres ayant une 

influence prépondérante sur le comportement d’un voile sont les suivants : l’élancement, 

défini comme le rapport de la hauteur par la largeur du voile, h / l, la disposition et le 

pourcentage des armatures, l’intensité de l’effort normal. 

       Du point de vue de leur fonctionnement il convient de faire la distinction entre les 

voiles élancés (h / l > 2 ) et le voiles courts (h / l < 2 ). Ceci, permet de mettre en 

évidence deux grandes familles de modes de ruptures : modes de rupture des voiles 

élancés et modes de ruptures des voiles courts, nous présentons, en fonction de 

l’élancement du voile, les modes  de ruine les plus souvent  rencontrés. Les modes de 

ruptures des voiles élancés  

        Modes de rupture des voiles élancés 

            1) Ruptures en flexion 

         Mode f1 : rupture par plastification des armatures verticales tendues et écrasement du         

béton comprimé. C’est le schéma de ruine le plus satisfaisant qui correspond à la 

formation d’une rotule plastique dans la partie inférieure du voile avec une importante 

dissipation d’énergie. On observe ce mode de ruine dans les voiles très élancés, soumis à 

un effort normal de compression faible et à un cisaillement modéré. 

        Mode f2 : rupture par écrasement du béton. Ce mode de ruine se rencontre pour les 

voiles assez fortement armés soumis à un effort normal important. Le mode f2 est moins 

ductile que le mode f1, surtout dans le cas d’une section rectangulaire. 

        Mode f3 : rupture fragile par ruptures des armatures verticales tendues. C’est un 

mode de rupture qui se rencontre dans les voiles faiblement armés, lorsque les armatures 

verticales sont essentiellement réparties et non concentrées aux extrémités. La ductilité et 

la capacité d’absorption d’énergie peuvent être améliorées en concentrant les armatures 
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- 

- 

- 

- 

 

verticales aux extrémités. 

           2) Ruptures en flexion-effort tranchant 

       Mode f/t : rupture par plastifications des armatures verticales de flexion et des 

armatures 

       transversales. C’est ce qui se produit dans les voiles moyennement élancés où l 

flexion n’est plus prépondérante et où les armatures horizontales sont insuffisantes. 

          3) Ruptures par effort tranchant 

       Mode t : rupture des bielles de compression développées dans l’âme du voile. On 

l’observe dans les voiles munis de raidisseurs, fortement armés longitudinalement et 

transversalement et soumis à des cisaillements élevés. 

       Mode g : rupture par glissement au niveau des reprises de bétonnage. Ce mode de 

rupture qui est plutôt caractéristique aux voiles courts a été aussi observé dans les cas des 

voiles moyennement élancés. Ce type de rupture peut apparaître lorsque les armatures 

verticales réparties sont insuffisantes, la qualité des reprises de bétonnage est mauvaise et 

la valeur de l’effort normal est faible. 

                                       f1                         f2                         f3                   f/t 

   
                                       Figure VI-13.: Modes de rupture des voiles élancés    

                                   F1                            F2                              F3 

                    
Figure VI-14.: Modes de rupture des voiles élancés 
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Modes de rupture des voiles courtes 

      Dans ce cas, l’effort tranchant est généralement prépondérant sur la flexion. Les 

principaux modes de ruptures sont ceux de la Figure suivant On distingue trois cas : 

      Mode T1 : rupture par glissement (« sliding shear ») à l’encastrement. Ce mode de 

rupture,   conséquence de la plastification progressive des armatures verticales est 

accompagné d’importants glissements qui réduisent d’une façon significative la raideur et 

la dissipation hystérétique. Ce type de rupture peut aussi être obtenu lorsque les 

armatures verticales réparties sont insuffisantes. 

      Mode T2 : rupture diagonale (« diagonal tension failure ») avec plastification ou 

rupture des armatures le long des fissures diagonales. Ce mode est rencontré dans les 

voiles moyennement armés sollicités par un faible effort normal. 

      Mode T3 : rupture par écrasement (« diagonal compression failure ») du béton de 

l’âme, à la base des bielles transmettant les efforts de compression. C’est un mode de 

ruine caractéristique des voiles fortement armés, surtout s’ils sont associés à des 

raidisseurs sur leur bord. 

       T1 

                                                 T2            T3  

                                               
Figure VI-15.: Modes de rupture des voiles courts 
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   T3                                      T2                           T1 

 
                                           Figure VI-16: Modes de rupture des voiles courts  

       Depuis plusieurs décennies, de nombreuses études expérimentales sur le comportement 

des      voiles en béton armé ont été effectuées dans le monde. Des essais sur des éléments 

de structures ainsi que sur des structures complètes de géométries différentes ont été ainsi 

réalisés. Concernant les études expérimentales sur des éléments isolés, citons la synthèse 

assez complète effectuée par FOURE. Rappelons les principaux paramètres considérés 

dans ces études : 

 l’élancement h / l : compris entre 0.25 et 3.4,la géométrie du voile: pour la plupart des 

essais la   section est rectangulaire ; certains voiles comportent raidisseurs, la disposition 

et le pourcentage du ferraillage: le pourcentage des armatures verticales et horizontales 

réparties est généralement compris entre 0 et 3%, tandis que le pourcentage des aciers 

concentrés est supérieur à 1%, les sollicitations: un effort horizontal variable est 

généralement appliqué en tête du voile; dans un certain nombre d’essai le voile est 

sollicité aussi par un effort normal constant, le type de chargement : tous les essais 

concernant les voiles isolés ont été réalisés sous chargement cyclique alterné (72%) ou 
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monotone (25%). 

       En raison de leur coûts et de la difficulté de leur réalisation, les essais sur des 

structures  complètes représentatives d’un bâtiment à plusieurs étages sont plus rares. Ils 

sont toutefois très utiles puisqu’ils permettent d’une part, d’intégrer le comportement 

d’un élément isolé dans le comportement de l’ensemble structurel et d’autre part de 

valider la conception dans des conditions plus proches de la réalité. Il existe deux grandes 

familles d’essais pour l’analyse     des structures sous chargement dynamique: les essais 

sur table vibrante et les essais pseudo dynamiques. Les essais sur table vibrante 

permettent de solliciter des modèles réduits de structure par une excitation sismique. Les 

essais pseudo dynamiques peuvent s’appliquer à des structures de taille plus importante, 

mais l’effet de vitesse sur le comportement des matériaux n’est pas pris en compte. Des 

maquettes de tailles importantes ont été testés sur les tables vibrantes de Berkeley (USA) 

et du CEA de Saclay (France) et sur les murs de réaction de Tsukuba (Japon) et d’Ispra 

(Italie). 

             Dans le cadre du programme de coopération entre les Etats-Unis et le Japon un 

nombre important de modèles à différentes échelles ont été testés sous chargement 

statique, cyclique pseudo dynamique et sur table vibrante Des éléments isolés d’une 

structure de 7 étages comportant un voile raidis à ces extrémités (« barbell wall ») et 2 

portiques formés de poutres et poteaux en béton armé ont été testés dans les laboratoirs 

japonais et américans. De plus, un spécimen à l’echelle 1 a été testé sur le mur de 

réaction de Tsukuba (Japon) et des essais dynamiques sur la table vibrante de Berkeley 

(USA) ont eu lieu sur une maquette à     l’échelle 1/5. Le mode de comportement observé 

lors de ces deux essais est similaire: le mur se fissure sur les trois premiers étages, mais 

une fissure prononcé se forme à la base du mur est le mode de fonctionnement du voile 

est par la suite celui d’un bloc rigide qui bascule. Toutefois, l’ouverture de la fissure 

inférieure et le basculement du voile sont limités par la présence des portiques. Ces essais 

ont donc mis en évidence le comportement global du voile ainsi que l’interaction 

portique-voile dans le cas des structures « mixtes ». 

     Une maquette simplement posée sur la table et formée de deux voiles porteurs 

faiblement armée à été testée sur la table vibrante du CEA lors du projet CASSBA 

(Conception et 

    Analyse Sismique des Structures en Béton Armé). Le but du projet était d’améliorer la 
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compréhension du comportement des bâtiments à murs porteurs, pour mettre en question 

les dispositions constructives sévères imposées par les codes de constructions, et 

notamment par le projet de norme européenne EC8, qui réduisent les possibilités 

d’exploitation de ce type de structure. Le comportement a été nettement influencé par les 

conditions d’appui et a été proche de celui d’un bloc rigide basculant sur la table. 

     Toutes ces études expérimentaux ont été effectués pour valider la conception, 

comprendre le fonctionnement et faire progresser les connaissances. Toutefois, malgré le 

grand nombre d’essais réalisés dans le monde, essais qui, par ailleurs, ont constitué la 

base du développement des codes de constructions, il nous semble que certaines classes 

de problèmes  nécessitent des investigations supplémentaires. Les domaines et les 

besoins de recherche que nous avons pu identifier à travers cette brève étude 

bibliographique (qui ne pouvait en aucun cas être exhaustive) sont les suivants : le cas 

des voiles en béton faiblement armé a été pratiquement très peu abordé. 

     Cependant, les bâtiments à murs porteurs faiblement armés, représentent un type de 

thermiques et d’étanchéité à la pluie font que ce type de bâtiment est constitués de 

nombreux murs, souvent surabondants dans une même direction. Les contraintes restent 

très peu d’essai ont été réalisés sur les voiles en béton armé ayants une section non 

rectangulaire (en U, L, T, etc.) . Ces voiles, outre leur rôle porteur vis-à-vis des 

charges                             verticales, doivent résister et être stables sous l’action des forces 

sismiques dans tous les deux axes  principaux du bâtiment. A cela, il faut ajouter que les 

règles actuelles, en particulier l’Eurocode 8, bien adaptées aux murs de section 

rectangulaire, sont dans une moindre mesure applicables dans le cas des sections non 

rectangulaires. Il convient donc, compte tenu des incertitudes qui subsisten encore, 

d’étudier les différentes caractéristiques du comportement de ce type de structures en 

terme de capacité d’absorption d’énergie, de déformation ductile, de mode de ruine. Un 

des objectifs du programme européen ICONS [12] (Innovative Seismic Design 

Concepts for New and  Existing Structures) a été aussi celui d’étudier le comportement 

cyclique des murs en U et de proposer des règles de dimensionnement pour répondre 

aux lacunes de l’Eurocode 8 actuel. malgré la grande variété des essais réalisés, on ne 

maîtrise pas encore les effets dynamiques qui se produisent lorsque des voiles en béton 

armé semblables à ceux qui sont utilisés dans le domaine de la construction nucléaire 

(faiblement élancés et assez fortement ferraillés), sont soumis à des efforts 



Chapitre VI                                          Etude des Portiques    

166 
 

dynamiques de cisaillement dus à un séisme. Ces besoins ainsi que la nécessité de 

préciser les marges inhérentes à la pratique de dimensionnement sismique des voiles de 

contreventement ont été à l’origine du programme de recherche SAFE, [13] (Structures 

armées faiblement élancées) entrepris par EDF-France en collaboration avec COGEMA. 

        Nous pouvons maintenant préciser clairement les trois sujets de notre recherche 

en terme de typologie structurelle: 

                 1) Les murs élancés faiblement armés. 

                 2) Les murs de section non rectangulaire en U. 

                 3) Les murs fortement armés faiblement élancés. 

       *QUELQUES PRINCIPE S DE DIMENSIONNEMENT 

    La plupart des codes de constructions essaient de dimensionner des bâtiments au 

séisme de façon que l’énergie sismique apportée puisse être absorbée et dissipée par des 

déformations inélastiques de la structures. Ces déformations sont bien supérieures à 

celles qui sont généralement admises sous d’autres chargements, mais en contrepartie les 

efforts sismiques sont plus faibles que ceux qui seraient calculés en supposant un 

comportement parfaitement élastique. 

       Le concept en vigueur dans la plupart des codes dont l’Eurocode 8 et celui de « 

capacity design » qui prévoie la formation d’un mode de rupture par création d’une rotule 

plastique à la partie inférieure d’un voile supposé encastré à sa base. Une grande capacité 

de déformation ductile est organisée dans cette région (zone critique) tout en assurant un 

comportement élastique au-dessus de la zone critique. Pour atteindre une grande capacité 

d’absorption et de dissipation d’énergie, les sources potentielles de rupture fragile par 

effort tranchant doivent être éliminées en s’assurant que la plastification de la zone 

critique intervient en premier. 

      L’augmentation de la ductilité dans une section passe par la présence des cadres 

disposés autour des armatures verticales dans les zones confinées. 

      S’agissant des structures de type voiles, les règles françaises PS 92 adoptent un 

principe de conception différent : le fonctionnement d’un voile doit permettre de 

mobiliser à la fois une dissipation d’énergie par endommagement du béton et 

plastification des aciers et une transformation d’énergie par soulèvement des masses. On 

admet ainsi que la fissuration et la plastification de l’acier peuvent se produire sur une 

hauteur plus grande que la zone critique. 
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    Dans la zone critique le béton n’est pas confiné, mais en contrepartie les contraintes 

dans le béton doivent rester limitées. Des dispositions sont également prises pour éviter 

une rupture fragile par effort tranchant. Cette méthode alternative permet alors de 

concevoir des voiles faiblement armés. Sous l’action sismique, ces voiles devraient avoir 

un fonctionnement 

VI-4-3) FERRAILLAGE DES VOILES :  

 Les voiles sont calculés dans deux directions horizontales et verticales à la 

flexion composée en général, sous effort de compression N et un moment de flexion M. 

Tiré à partir des fichiers résultats de ROBOT 2018  sous les combinaisons suivant 
       QG 50,135,1 +  

       QG +  

       EQG 2,1++        ⇒    Selon le RPA2003 

       EQG ++  

       EG +8,0  

Le calcul se fait selon la combinaison la plus défavorable et convenable aux conditions 

suivantes : 

• Pourcentage des armatures horizontales et verticales :  

 0,15% de la zone globale des voiles. 

 0,10% en zone courante. 

• Espacements des aciers verticaux et horizontaux ( )cmaSt 30;5,1min≤ . 

• Longueur de recouvrement : 

 40Ø pour les barres situées dans les zones. Où le renversement de signe des 

efforts est possible. 

 20Ø les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles des charges. 

• Les deux nappes d’armature doivent être reliées avec au moins 4 épingle au m2. 

• Le diamètre des barres verticales et horizontales ne doit pas dépasser 1/10 de 

l’épaisseur de voile. 

• Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

VI-4-4) LES SOLLICITATIONS : 

   Sens vertical                               Sens horizontal 
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       KNN 87.87311 =                                         KNN 71.55222 =   

       mKNM .66.2311 =                                        mKNM .61.1722 =  

 

 

a) Ferraillage de sens vertical : 

       KNN 87.87311 =                                           

       mKNM .66.2311 =  

• Calcul de l’excentricité : 

21 eeee aT ++=  

11

11
1 N

M
e =          ⇒        

87.873
66.23

1 =e           ⇒        cmme 2027,01 ==    





=

250
;2max Lea      ⇒    cme 21 =        Avec   mL 73.3=   

( )αφ+= 2
10000

.3 2

2 h
L

e f  ;  2=φ  ;  mLL f 61,27,0 ==  

23.17=serM  

serper

per

MM
M
+

=α       ⇒   56,0=α  

Donc  cme 82.32 =  

Alors   2282.3 ++=Te      ⇒     cmeT 82.7=  

NeM Tu ×=       ⇒      mKNM u .34.68=    

bc

u

fhb
N
..1 =ψ        ⇒      81,024,01 <=ψ  

( ) 1561,01 == ψξ f  

heNC ×= ξ      ⇒    cmecme TNC 82.712,3 =<=    Section partiellement comprimée. 

 





 −+×=

2
hdeNM uufict       ⇒     mKNM ufict .24.138=                                  

  2.. dbf
M

bu

ufict=µ      ⇒    
( )218,015,18

1382,0
××

=µ  

                          ⇒    230,0=µ < 392,0lim =µ    

                          ⇒    0'=Α   Pas d’armature comprimée. 
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( )µα 21125,1 −−=     ⇒        332,0=α   

αβ 4,01−=                  ⇒        867,0=β  

st

tu
tfict d

M
σβ ..

=Α            ⇒       410
40018,0867,0

1382,0
×

××
=Α tfict          ⇒       213.22 cms =Α    

Les armatures tendues réelles valent : 
st

u
stficts

N
σ

−Α=Α  

400
87387.013.22 −=Α s     ⇒     25109 cms

−×−=Α  Valeur rejeté car elle est négative. 

Donc on adopte par les conditions minimales de BAEL99 et RPA2003 : 

228 .%.15,0;...23,0;
1000

.max cmhb
f

f
dbhb

e

t
s 








=Α   ⇒    [ ] 210.5;08.3,55.2max cms =Α  ⇒   

210.5 cms =Α  

• Choix d’armature : 

On prend 5T12   ⇒   mlcms /65,5 2=Α  

• L’espacement : selon le BAEL99 et le RPA2003 

Dans la zone courante :  [ ]cmhSt 30;50,1min≤    ⇒    cmSt 30=   ⇒    cmSt 20=  

Dans la zone nodale : 
2
hSt ≤    ⇒    

2
20

≤tS    ⇒    cmSt 10=    

b) Ferraillage de sens vertical : 

       KNN 71.55222 =                                           

       mKNM .61.1722 =  

• Calcul de l’excentricité : 

21 eeee aT ++=  

22

22
1 N

M
e =          ⇒        

71.552
61.17

1 =e           ⇒        cmme 10,3031,01 ==    





=

250
;2max Lea      ⇒    cme 21 =        Avec   mL 73.3=   

( )αφ+= 2
10000

.3 2

2 h
L

e f  ;  2=φ  ;  mLL f 61,27,0 ==  

serper

per

MM
M
+

=α       ⇒   58,0=α  

Donc  cme 87,32 =  
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Alors   287.31,3 ++=Te      ⇒     cmeT 97.8=  

NeM Tu ×=       ⇒      mKNM u .58.49=    

bc

u

fhb
N
..1 =ψ        ⇒      81,0011,01 <=ψ  

( ) 1576,01 == ψξ f  

heNC ×= ξ      ⇒    cmecme TNC 97.815,3 =<=  Section partiellement comprimée. 

 





 −+×=

2
hdeNM uufict       ⇒     mKNM ufict .80.92=                                  

  2.. dbf
M

bu

ufict=µ      ⇒    
( )218,015,18

9280,0
××

=µ  

                          ⇒    155,0=µ < 392,0lim =µ    

                          ⇒    0'=Α   Pas d’armature comprimée. 

( )µα 21125,1 −−=     ⇒        22,0=α   

αβ 4,01−=                  ⇒        m91,0=β  

st

tu
tfict d

M
σβ ..

=Α            ⇒       410
40018,0910,0

9280,0
×

××
=Α tfict          ⇒       216.14 cms =Α    

Les armatures tendues réelles vont : 
st

u
stficts

N
σ

−Α=Α  

81.1316.14 −=Α s     ⇒     206.1 cms =Α   

• Vérification des sections minimales selon BAEL99 et RPA2003 : 

228 .%.15,0;...23,0;
1000

.max cmhb
f

f
dbhb

e

t
s 








=Α          ⇒         [ ] 210.5;08.3,55;2max cms =Α   

210.5 cms =Α  

• Choix d’armature : 

On prend 5T12   ⇒   mlcms /65,5 2=Α  

• L’espacement : selon BAEL99 et RPA2003 

Dans la zone courante :  [ ]cmhSt 30;50,1min≤    ⇒    cmSt 30=   ⇒    cmSt 20=  

Dans la zone nodale : 
2
hSt ≤    ⇒    

2
20

≤tS    ⇒    cmSt 10=  
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5T12/ml 

5T12/ml 4épingles/m² 
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Figure VI-17 : schéma de ferraillage de voile. 
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VI 4-5) Ferraillage du linteau : 

• Les armatures longitudinales LA  : 

db
T

b ⋅
=τ

0
 

( )








⋅⋅=→>τ

⋅−
= →≤τ

hbAf

fdh
MAf

si

Lcb

e
L

simpleflexion
cb

0min28

28

%15,0 minimal eferraillag le adopteraOn 06,0

2
06,0

 

Avec :  M : Moment dû à l'effort tranchant  

ob : L'épaisseur du voile. 

h  : Hauteur totale du linteau. 

d  : Hauteur utile h9,0= . 

d ′ : Distance d'enrobage. 

.120cmh =     ;     ,1189,0 cmhd ==        ;        .15 cmbo =  

• Situation durable : 
Pour KNTu 43.223=  

MPafMPa
db

T
c

o
b 5.106,026,1

1011815
1043.223

282

3

=>=
××
×

=
⋅

=τ  

Donc on adopte le ferraillage minimal 2
0min 70.2%15,0 cmhbAL =⋅⋅=  

• Situation accidentelle : 
Pour KNTacci 76.415=  

MPafMPa
db

T
c

o
b 5,106,035.2

1011815
1076.415

282

3

=>=
××
×

=
⋅

=τ  

2
0min 70.2%15,0 cmhbAL =⋅⋅=  

Choix : On prend : 3T12  239.3 cmAL =  

b. Les armatures diagonales dA  : 
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On a : 2806,0 cb f>τ  donc les armatures diagonales sont obligatoires. 

α⋅⋅
=

sin2 e

u
d f

TA      avec         °=⇒=
−

= 38.2751,0
2 '

αα
L

dhtg  

( )
2

3

07.6
38.27sin4002

1043.223 cmAd =
××
×

=
−

 

Choix : 6T12    279,6 cmAd =  

c. Les armatures en partie courant cA  : 

hbA oc ⋅⋅≥ %20,0   

260.312015002,0 cmAc =××≥  

Choix : 4T12    252,4 cmAc =  

d. Les armatures transversales et espacement des cadres : 







⋅⋅≥→>

⋅⋅≥→≤

hbAf

hbAf
si

otcb

otcb

%25,0025,0

%15,0025,0

28

28

τ

τ
 

→==≤ 30
4

120
4
hδ On choisi cme 15=  

2
28 56,0%25,0025,0 cmebAf otcb =⋅⋅=⇒>τ  

Choix : 2T8    201,1 cmAt =  
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                        Figure VI-18: Disposition des armatures dans linteau 
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INTRODUCTION : 

      - Les  fondations  sont  des  ouvrages  qui  servent  à  transmettre  au  sol  les  

charges  provenant  de  la  superstructure  à  savoir : 

Le  poids  propre  ou  charge  permanentes, les  surcharge  d’exploitations,  les  

surcharges  climatiques et  sismiques . 

Le choix  de type de fondation dépend de plusieurs paramètres : 

 La nature et le poids de la superstructure. 

 La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction. 

 La qualité du sol de fondation. 

 La  profondeur  du bon sol. 

VII-1) Choix de type de fondation: 

  **Structure contreventé par portique auto stable : 

 Pré dimensionnement: 

Le pré dimensionnement des semelles est basé sur la formule suivante : 

solBA
N σσ ≤=
.

  

  

Avec : (a, b) : les  dimensions du poteau 

             (A, B) : les dimensions de la semelle isolées 

              N : effort normale a la semelle considérée 

 : Contrainte du sol 22101.2
m
KNbar ==σ 

Il faut vérifier :          

Semelle  isolée de centre :   Nu = 2134.69 KN 

     mNuB
sol

165.10
210

69.2134
===

σ
   

Donc :   A=B= 11m                        

 

 

 



 Chapitre VII                            Etude De L'infrastucteur 
 

177 
 

          Notre bâtiment a une structure de grande hauteur avec une rigidité 

importante, elle applique sur le sol d’assise des charges élevées, les semelles 

isolées ou continues deviennent très larges donc elles se chevauchent. On doit 

donc, fonder le bâtiment sur une semelle unique constituant un radier général. 

Pour le radier il fout que  rapport entre le charge totale et la surface totale satisfaire 

a la condition suivant :     sol
t

t

S
N

σ≤     ⇒       
sol

t
t

N
S

σ
≥                                                            

VII-2-1) SOLLICITATIONS : 

Les sollicitations sont obtenues par les fichiers résultats de ROBOT 2018 : 

Tableau VII-1 : les sollicitations des fondations. 

Sens Sens XX Sens YY 

Combi

naison 
N x (KN) 

M R y 

(KN.

m) 

T x 

(KN) 

N y 

 (KN) 

M R x 

(KN.

m) 

T y 

(KN) 

ELU 60834.16 -40.56 0.00 60834.16 -21.67 0.00 

ELS 44211.04 -28.70 0.00 44211.04 -15.71 0.00 

G + Q 

+ E 
58936.08 247.81 1395.19 57032.72 196.15 1490.75 

G ± Q 43964.47 263.24 1395.19 42061.10 201.80 1490.75 

 

              Donc  ⇒       
210

16.60834
≥tS      

                                              ⇒       268.289 mSt ≥    

VII-2-2) PREDIMENSIONEMENT : 

mL 50.4=  

L  : La plus grande longueur entre les poteaux. 

 Radier (Dalle) : 

20
Lh ≥          ⇒            

20
450

≥h          ⇒            cmh 5.22≥  

On prend :       cmhe 45=  
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 Poutre de libage (nervure) : 

10
Lh ≥          ⇒             

10
450

≥h          ⇒           cmh 45≥    

On prend :      cmh 80=    et     cmb 50=        

Il faut vérifier que : 

2/210 mKN
A
N

sol =≤= σσ    

N  : Effort normale de la structure à l’état limite de service rpsser PPPNN +++= . 

sP  : Poids de la semelle (radier). 

pP  : Poids de la poutre de libage. 

rP  : Poids du remblai. 

A  : La section de bâtiment 253.400 mA =   

On prend un débord de 1m de chaque côte et dans les deux directions qui nous 

donnent une surface d’assise 268.442 mAradier = . 

bs hAP ρ..=           ⇒         2545,068.442 ××=sP  

                            ⇒         KNPs 15.4980=  

bp LhbP ρ...=         ⇒         2545080,050,0 ×××=pP  

                            ⇒         KNPp 4500=  

bAP radr ..γ=          ⇒         50,068.44217 ××=pP  

                             ⇒         KNPp 78.3762=  

KNN ser 04.44211=  

Donc : 78.3762450015.498004.44211 +++=N      ⇒      KNN 97.57453=       

Alors :   
A
N

=σ        ⇒        
68.442
97.57453

=σ          ⇒        KPa79.129=σ     

.......................................................................21079.129 KPaKPa sol =≤= σσ C.V     
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VII-2-3) CONDITION DE RIGIDITE : 

eLL
2
π

≤    Tel que eL  : La longueur élastique de la poutre est donnée 

par 4
.
..4
bK
IELe = . 

K  : Coefficient de raideur donnée par le rapport de sol  K = 3×104 KN/m 3. 

I  : Inertie de la poutre. 

E  : Module d’élasticité du béton MPafE cj 20,3216411000 3 =×= . 

b  : La largeur de la poutre. 

L  : La longueur maximale entre les poteaux. 

12
. 3hbI =             ⇒          ( )

12
80,050,0 3×

=I             ⇒          431033.21 mI −×=  

4
.
..4
bK
IELe =       ⇒         mLe 68.3=  

......................................................................77.5
2

50.4 mLmL e =×≤=
π C.V 

 VII-2-4) VERIFICATION AU POINÇONNEMENT :       

Il faut vérifier que :
b

c
cuu

f
hUPP

γ
28...045,0=≤  

KNPu 69.2134=  

mh 45,0=  

( )VUU c += .2  

0haVU +==       ⇒       30,150 +==VU      ⇒      mcmVU 80,1180 ===   

Donc :  ( )80,180,12 +×=cU        ⇒       mU c 20,7=        

5,1
102545,020,7045,0

3×
×××=uP         ⇒        KNPu 2430=  

.........................................................................243069.2134 KNPKNP uu =<= C.V 

VII-2-5) VERIFICATION  DE LA STABILITE : 

     A) Vérification des contraintes : 

solσσ 50,12,1 ≤  
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solm σσ 33,1≤  

Avec   y
I

M
A

Nt .2,1 ±=σ      ;      
4

.3 21 σσ
σ

+
=m  

• Centre de graviter (CDG) :   

mX 18.13=  

mY 40.8=  

I  : Moment d’inertie de radier. 
452.21474 mI X =  

464.8335 mIY =  

tN  : Effort total. 

rt NNN +=  

Avec br hAN ρ..=        ⇒       2545,068.442 ××=rN       ⇒       KNN r 15.4980=    

N  : Effort extrait des résultats de logiciel ROBOT 2018. 

ar hVMM .+=  

rM  : Moment résultant.         V  : Effort tranchant. 

h  : Hauteur de sous-sol plus la hauteur d’encrage. 

00,108.4 +=ah          ⇒         mha 08.5=  

Les sollicitations et les vérifications des contraintes sont données sous les tableaux 

(VIII-2) et (VIII-3) suivants : 

• Sens XX : 

Tableau VII-2 : vérification des contraintes suivant XX. 

Combinaison N x (KN) 
M y 

(KN.m) 

σ1 

(KN/m2) 

σ2 

(KN/m2) 

σm 

(KN/m2) 

ELU 74077.09 -40.56 161.40 161.40 161.40 

ELS 57453.97 -28.70 114.69 114.69 114.69 

G + Q + E 72179.01 247.81 97.85 97.85 97.85 

0,8G ± E 57207.40 263.24 103.80 103.80 103.80 

Vérification des contraintes 
C.V C.V C.V 
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• Sens YY : 

Tableau VII-3 : vérification des contraintes suivant YY. 

Combinaison N y (KN) 
M x 

(KN.m) 

σ1 

(KN/m2) 

σ2 

(KN/m2) 

σm 

(KN/m2) 

ELU 74077.09 -21.67 87.01 87.01 87.01 

ELS 57453.97 -15.71 63.17 63.17 63.17 

G + Q + E 70275.65 196.15 77.51 77.51 77.51 

0,8G ± E 55304.03 201.80 79.60 79.60 79.60 

Vérification des contraintes 
C.V C.V C.V 

      

          B) Vérification d’effort de sous pression : 

Elle est jugée nécessaire pour justifier le non soulèvement du bâtiment sous l’effet 

de sous pression hydrostatique on doit vérifier. 

ShW ...γα≥      Avec : 

W  : Poids total du bâtiment à la base du radier. 

α  : Coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement ( )50,1=α  

γ  : Poids volumique de l’eau ( )3/10 mKN=γ  

h  : Profondeur de l’infrastructure ( )mh 08.5=   

S  : La surface de radier ( )268.442 mS =  

KNW 77.164914=  

68.44208.51050,1... ×××=Shγα          ⇒          KNSh 22.33732... =γα  

..................................................................22.33732...77.164914 KNShKNW =≥= γα C.

V 

VII-2-6) CALCUL DE FERRAILLAGE DE LA SEMELLE : 

Le radier est assimilé à un plancher renversé sollicité par la réaction du sol qui 

résulte de l’action du projet sur ce dernier et appuyer sur les poteaux qu’ils 

supportent. 
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A) Calcul du radier : 

Le radier sera calculer pour une bonde de ( )m1 . 

• Evaluation des sollicitations : 

1.
S
Nq =  

  N  : L’effort total de la structure pour la combinaison la plus défavorable. 

 

Donc : 
68.442

109.74077 ×
=uq           ⇒          mKNqu /33.167=    

 

            
68.442
97.57453

=serq                       ⇒         mKNqser /79.129=  

 

140,0 ≤=≤
y

x

L
L

α     ⇒    Le panneau porte dans les deux sens. 

2.. xxx LqM µ=           ;            xyy MM .µ=  

Avec xµ  et yµ  coefficient dépend de ν (coefficient de poisson) etα 









=

y

x

L
L

α . 

Les résultats de calcul dans le tableau suivant : 

                              Tableau VII-4 : les sollicitations des panneaux 

Sens XX Sens YY 

ELU ELS ELU ELS 

Panneau α  uµ  
uM  

( )mKN.  
sµ  

serM  

( )mKN.  
uµ  

uM  

( )mKN.  
sµ  

serM  

( )mKN.  

(I) m2 

(3,70×4.20) 
0,88 0,047 107.66 0.047 83.51 0.76 81.82 0.76 63.47 

(II) m2 

(3.70×4.20) 
0,88 0,047 107.66 0.047 83.51 0.76 81.82 0.76 63.47 

(III) m2 0,97 0,039 84.57 0.039 65.60 0.94 79.49 0.94 61.66 
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• Ferraillage du radier : 

On prend le cas du panneau I : 

 Sens XX : 

mKNM u .66.107=  

utu MM 75,0=         ⇒        mKNM tu .74.80=  

uau MM 50,0=        ⇒        mKNM au .83.53=  

cmh 45=    ;    cmd 40=  

o En travée : 

mKNM tu .74.80=  

bu

tu

fdb
M

.. 2=µ       ⇒      392,0035.0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

( )µα 21125,1 −−=        ⇒       045,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       981,0=β  

s

tu
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         291.5 cms =Α  

o En appuis : 

mKNM au .83.53=  

  392,0024,0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

( )µα 21125,1 −−=        ⇒       030,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       988.0=β  

s

au
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         291.3 cms =Α  

  Sens YY : 

mKNM u .82.81=    ;    mKNM tu .36.61=   ;    mKNM au .91.40=  

o En travée : 

mKNM tu .36.61=  

bu

ty

fdb
M

.. 2=µ       ⇒      392,0027,0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

(3,70×3.60) 
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( )µα 21125,1 −−=        ⇒       034,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       986,0=β  

s

tu
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         247.4 cms =Α  

o En appuis  

mKNM au .91.40=  

  392,0018,0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

( )µα 21125,1 −−=        ⇒       0227,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       990,0=β  

s

au
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         297.2 cms =Α  

• Les sections minimales : 

e

t

f
f

db 28
min ...23,0=Α        ⇒       2

min 83,4 cm=Α        

Les résultats des autres panneaux sont illustrés dans le tableau ci-dessous : 

Tableau VII-5 : section des aciers pour les panneaux                                                                                                                                                

Les panneaux I II III 

Sens 

XX 

Appuis 

M a 

(KN.m) 
53.83 53.83 42.28 

A a (cm2) 3.91 3.91 3.07 

Travées 

M t 

(KN.m) 
80.74 91.51 71.88 

A t (cm2) 5.91 6.72 5.25 

Sens 

YY 

Appuis 

M a 

(KN.m) 
40.91 40.91 39.74 

A a (cm2) 2.97 2.97 2.88 

Travées 

M t 

(KN.m) 
61.36 69.55 59.62 

A t (cm2) 4.47 5.08 4.34 
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Remarque :  

Pour assurer la continuité de radier on prend le grand ferraillage pour les deux 

directions et en tous les panneaux.  

• Choix d’armature : 

5T16   ⇒     205,10 cms =Α   (en appuis et en travée pour les deux nappes).  

• Calcul d’espacement selon  le BAEL.99 : 

( )cmhSt 33;3min≤          ⇒         cmSt 33≤  

On prend cmSt 20=  pour les deux nappes et suivant les deux directions. 

•  Vérification à ELS :  (fissuration peu préjudiciable)  

La section étant soumise à un moment M ser la contrainte à une distance (x) de 

l’axe neutre est : 

( ) x
I

M
x ser .=σ     

On pose 
I

M
K ser=  et on a : 

 La contrainte maximale dans le béton comprimé ( )yx =  : yKbc .=σ  

On vérifier MPafyK cbcbc 1560,0. 28 ==≤= σσ  

 Position de l’axe neutre : 

( ) ( )
( ) 











−

Α+Α

Α+Α
+

Α+Α
= 1

.5,7

..
1.15 2'

'''

ss

ssss ddb
b

y    Avec 0' =Α s . 

( ) ( )
( ) 











−

×
×

+×= 1
05,105,7

05,10401001
100

05,1015 2y                ⇒           cmy 57,9=  

 Inertie ( )I  : 

( ) ( )[ ]2''2
3

15
3
. ddydybI ss −Α+−×Α×+=    Avec  0' =Α s  

A min 4.83 4.83 4.83 
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( ) ( )[ ]2
3

57,94005,1015
3

57,9100
−××+

×
=I          ⇒     480,168807 cmI =  

mKNM ser .51.83=  (Cas plus défavorable). 

0957,0
1080,168807

1051.83
8

3

×
×

×
=

−

−

bcσ               ⇒            MPabc 73.4=σ  

........................................................................1573.4 MPaMPa bcbc =<= σσ C.V 

 Pour l’acier aucune limitation car fissuration est peu préjudiciable. 

• Vérification d’effort tranchant : 

Contrainte tangente : 
db

T
u .

max=τ  

Contrainte limite : 







×= MPa

f

b

c
u 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒      MPau 33,3=τ  

 

Tableau VII-6 : vérification d’effort tranchant 

Sens ( )cmd  ( )KNTmax  ( )MPauτ  ( )MPauτ  uu ττ ≤  

XX 40 207.46 0.52 3,33 C.V 

YY 40 174.62 0.44 3,33 C.V 

 

REMARQUE : 

Pour des raisons constructives il faut ajouter des chaises entre les deux nappes, 

dans le but de supporter la nappe supérieure par rappeur à la nappe inferieure. Les 

chaises sont des armatures sous forme bateau.  

B) calcul de débord : 

Le débord est considéré comme une console encastrée, d’une longueur md 1= et 

d’épaisseur cmh 45=   

 
Figure VII-1 : schéma statique de débord 

 

1m 
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• Sollicitation maximale : 

2
. 2Lq

M u
u =           ⇒           mKNM u .67,83=  

2
. 2Lq

M ser
ser =       ⇒           mKNM ser .89.64=  

• Calcul de ferraillage : 

392,0037,0 lim =<= µµu  

047,0=α      ;      981,0=β  
213,6 cms =Α  

• Armatures de répartitions A r : 

4
s

r
Α

=Α         ⇒       
4
13,6

=Α r         ⇒       253,1 cmr =Α     

• Section minimale : 

e

c

f
f

db 28
min ...23,0=Α       ⇒        2

min 83,4 cm=Α  

• Choix d’armature : 

Le ferraillage sera calcul pour une bonde de 1m. 

On prend : 5T16  ⇒    205,10 cms =Α  Pour les armatures longitudinales et de 

répartitions. 

• Vérification à ELS : 

 Calcul des contraintes : (fissuration peu préjudiciable). 

( ) x
I

M
x ser .=σ  

On prend : 
I

M
K ser=  

yKbc .=σ  Il faut que : MPabcbc 15=≤σσ  

cmy 57,9=        ;      480,168807 cmI =  

Donc : y
I

M ser
bc .=σ          ⇒         MPAbc 68,3=σ  

..............................................................................1568,3 MPaMPa bcbc =<= σσ C.V 

• Vérification d’effort tranchant : 



 Chapitre VII                            Etude De L'infrastucteur 
 

188 
 

Contrainte tangente : 
db

T
u .

max=τ  

Contrainte limite : 







×= MPa

f

b

c
u 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒      MPau 33,3=τ  

LqT u .max =           ⇒          133.167max ×=T         ⇒       KNT 33.167max =  

40,01
1033.167 3

×
×

=
−

uτ           ⇒         MPau 42,0=τ   

.....................................................................................33,342,0 MPaMPa uu =<= ττ C.V 

C) Calcul de la poutre de libage (nervure) : 

 Sollicitation de la nervure : 

La nervure comme le cas des poutres dans les dalles sont supportées une charge 

sous forme trapèze pour yL  (la grande portée) et triangle pour xL (la petite 

portée).Pour notre cas on prend la poutre la plus sollicité. 









−×=

3
1

8
. 22

0
αyu

u

LP
M                ⇒           ( ) ( )









−×

×
=

3
880,01

8
2.433.167 22

0uM    

                                                    ⇒            mKNM u .72.2730 =  









−×=

3
1

8
. 22

0
αyser

ser

LP
M                 ⇒            ( ) ( )









−×

×
=

3
88,01

8
2.479.129 22

0serM                                                                                                                                                                                                                                             

                                       ⇒             mKNM ser .31.2120 =  

• En travées : 

outu MM 75,0=                 ⇒                mKNM tu .97.205=  

sersert MM 075,0=             ⇒                mKNM sert .23.159=  

•  En appuis : 

uau MM 050,0=                ⇒                mKNM au .86.136=  

sersera MM 050,0=             ⇒                mKNM sera .15.106=  

 Ferraillage de la poutre : 

•  En travées : 

mKNM tu .97.205=       ;      mh 80,0=      ;     mb 50,0=  

hd .9,0=                         ⇒          md 72,0=  



 Chapitre VII                            Etude De L'infrastucteur 
 

189 
 

bu

tu

fdb
M

.. 2=µ                   ⇒         
( ) 20,1472,050,0

1097.205
2

3

××
×

=
−

µ  

                                       ⇒         392,0056,0 lim =<= µµ       ( )0' =Α s  

( )µα 21125,1 −−=         ⇒       072,0=α  

αβ 4,01−=                     ⇒       971,0=β  

s

tu
s d

M
σβ ..

=Α                    ⇒         247.8 cms =Α  

•  En appuis : 

mKNM au .86..136=  

392,0037,0 lim =<= µµ       ( )0' =Α s  

( )µα 21125,1 −−=         ⇒       047,0=α  

αβ 4,01−=                     ⇒       981,0=β  

s

au
s d

M
σβ ..

=Α                    ⇒         257.5 cms =Α  

 La section minimale : 

e

c

f
f

db 28
min ...23,0=Α              ⇒              2

min 35,4 cm=Α  

minΑ>Α sa   Donc on prend 257.5 cmsaa =Α=Α  

minΑ>Α st  Donc on prend 247.8 cmstt =Α=Α  

 Choix d’armatures : 

o En travées :        4T16 + 4T14     ⇒     16.604,8 +=Α t  

                                                                  ⇒      220.14 cmt =Α  

o En appuis :        4T16 + 4T14    ⇒    22 16,604,8 cmcma +=Α  

                                                                ⇒     220,14 cma =Α  

REMARQUE : dans le cas où la hauteur de la poutre 

cmfh ea 8090)1,080(2 ≥⇒×−≥  il faut ajouter les armatures de peau parallèle à 

l’axe neutre, leur section d’au moins de 3cm²/m de longueur de paroi 

perpendiculaire à leur direction. Donc on prend 2T14.  

 Vérification à ELS : 
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( ) x
I

M
x ser .=σ         ;       K

I
M ser =      ;        yKbc .=σ  

( ) ( )
( ) 











−

Α

Α
+

Α
== 1

.5,7
.

1.15 2
s

ss db
b

xy  

( )[ ]2
3

15
3
. ydybI s −×Α×+=  

Vu que la fissuration est peu préjudiciable on à :  

 Aucune limitation des contraintes pour l’acier. 

 La contrainte du béton MPabcbc 15=≤σσ  

Tableau VII-7 : vérification des contraintes à l’ELS. 

Cas 
serM     

( )mKN.  

sΑ    

( )2cm  

y     

( )cm  
I  

( )4cm  

K     

( 3/ mKN  

bcσ   

( )MPa  
MPbc 15≤σ  

travé

es 

205.9

7 

14.

20 

24.

75 

72922

4.8 

28245.

06 
6.99 C.V 

appu

is 

136.8

6 

14.

20 

24.

75 

72922

4.8 

28245.

06 
6.99 C.V 

 

 Vérification d’effort tranchant : 

Contrainte tangente : 
db

T
u .

max=τ  

Contrainte limite : 







×= MPa

f

b

c
u 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒      MPau 33,3=τ  

KNVT u 97.205max ==  

72,050,0
1097.205 3

×
×

=
−

uτ           ⇒         MPau 57.0=τ  

.....................................................................................33,357.0 MPaMPa uu =<= ττ C.V 

 Calcul des armatures transversales : 

• Diamètre des armatures transversales selon le BAEL.99 :  







≤

10
;;

35
min min

bh
tt φφ            ⇒        ( )mmt 50;14;85.22min≤φ . 

On prend :  mmt 10=φ  
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• L’espacement :  

( )cmdSt 40;9,0min≤                ⇒           ( )cmSt 40;9,64min≤  

On prend : cmSt 15=  

 Selon BAEL.99 :  





≤ lt

hS φ12;
4

min    ⇒     cmSt 8,164,112;
4

80min =





 ×≤  

On prend : cmSt 15=  

On a :










−
≥

Α

s

e

tju

t

t

f

f
Sb

γ

τ

.9,0

30,0
.0

             ⇒          
( )

t

s

e

tju
t Sb

f

f
.

.9,0

3,0
0×










−
≥Α

γ

τ
 

                                                      ⇒          269,2 cmt ≥Α  

On prend : 4T10   ⇒     214,3 cmt =Α  

Selon RPA.2003 :    bSt ..003,0min =Α      ⇒       5015003,0min ××=Α  

                                                                  ⇒       2
min 25,2 cm=Α   

Donc la section 214,3 cmt =Α   (4T10) intervient. 

• Recouvrement des barres longitudinales :  

φ40=rL            ⇒         40,140×=rL   

                          ⇒         cmLr 56=            

• Ancrage des armatures tendues : 

tjss f..60,0 2ψτ =     ( 50,1=sψ  Barre à haute adhérence courante). 

( ) 1,250,160,0 2 ××=sτ         ⇒        MPas 84,2=τ     

• Longueur de scellement droit : 

s

e
s

f
L

τ
φ

.4

.
=           ⇒       

84,24
40040,1

×
×

=sL  

                          ⇒       cmLs 30,49= . 

** Structure contreventer par voiles en B.A 

 Pré dimensionnement: 

Le pré dimensionnement des semelles est basé sur la formule suivante : 

solBA
N σσ ≤=
.
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Avec :  

             (A, B) : les dimensions de la semelle isolées 

              N : effort normale a la semelle considérée 

 : Contrainte du sol 22101.2
m
KNbar ==σ 

Il faut vérifier :          

Semelle  isolée de centre :   Nu = 1856.92KN 

     mNuB
sol

84.8
210

92.1856
===

σ
   

Donc :   A=B= 9.00m                        

        Notre bâtiment a une structure de grande hauteur avec une rigidité 

importante, elle applique sur le sol d’assise des charges élevées, les semelles 

isolées ou continues deviennent très larges donc elles se chevauchent. On doit 

donc, fonder le bâtiment sur une semelle unique constituant un radier général. 

Pour le radier il fout que  rapport entre le charge totale et la surface totale satisfaire 

a la condition suivant :     sol
t

t

S
N

σ≤     ⇒       
sol

t
t

N
S

σ
≥                                                           

VII-2-7) SOLLICITATIONS : 

Les sollicitations sont obtenues par les fichiers résultats de ROBOT 2018 : 

Tableau VIII-8 : les sollicitations des fondations. 

Sens Sens XX Sens YY 

Combinais

on 

N x 

(KN) 

M R y 

(KN.

m) 

T x 

(KN) 

N y 

 (KN) 

M R x 

(KN.

m) 

T y 

(KN) 

ELU 
65718.

26 
2.48 0.00 

65718.

26 
-0.19 0.00 

ELS 
47881.

48 
2.12 0.00 

47881.

48 
-0.11 0.00 

G + Q + E 
66540.

69 

192.9

2 

4633.

01 

64690.

64 

114.4

2 

4753.

35 

0.8G ± E 51213. 194.5 4633. 49363. 114.3 4753.
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68 0 01 63 7 35 

 

              Donc  ⇒       
210

26.65718
≥tS      

                                              ⇒       294.312 mSt ≥    

 

VII-2-8) PREDIMENSIONEMENT : 

mL 50.4=  

L  : La plus grande longueur entre les poteaux. 

 Radier (Dalle) : 

20
Lh ≥          ⇒            

20
450

≥h          ⇒            cmh 5.22≥  

On prend :       cmhe 45=  

 Poutre de libage (nervure) : 

10
Lh ≥          ⇒             

10
450

≥h          ⇒           cmh 45≥    

On prend :      cmh 80=    et     cmb 50=        

Il faut vérifier que : 

2/210 mKN
A
N

sol =≤= σσ    

N  : Effort normale de la structure à l’état limite de service rpsser PPPNN +++= . 

sP  : Poids de la semelle (radier). 

pP  : Poids de la poutre de libage. 

rP  : Poids du remblai. 

A  : La section de bâtiment 253.400 mA =   

On prend un débord de 1m de chaque côte et dans les deux directions qui nous 

donnent une surface d’assise 268.442 mAradier = . 

bs hAP ρ..=           ⇒         2545,068.442 ××=sP  

                            ⇒         KNPs 15.4980=  

bp LhbP ρ...=         ⇒         2545080,050,0 ×××=pP  

                            ⇒         KNPp 4500=  
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bAP radr ..γ=          ⇒         50,068.44217 ××=pP  

                             ⇒         KNPp 78.3762=  

KNNser 48.47881=  

Donc : 78.3762450015.498048.47881 +++=N      ⇒      KNN 41.61124=       

Alors :   
A
N

=σ        ⇒        
68.442

41.61124
=σ          ⇒        KPa07.138=σ     

.......................................................................21008.138 KPaKPa sol =≤= σσ C.V     

VII-2-9) CONDITION DE RIGIDITE : 

eLL
2
π

≤    Tel que eL  : La longueur élastique de la poutre est donnée 

par 4
.
..4
bK
IELe = . 

K  : Coefficient de raideur donnée par le rapport de sol  K = 3×104 KN/m 3. 

I  : Inertie de la poutre. 

E  : Module d’élasticité du béton MPafE cj 20,3216411000 3 =×= . 

b  : La largeur de la poutre. 

L  : La longueur maximale entre les poteaux. 

12
. 3hbI =             ⇒          ( )

12
80,050,0 3×

=I             ⇒          431033.21 mI −×=  

4
.
..4
bK
IELe =       ⇒         mLe 68.3=  

......................................................................77.5
2

50.4 mLmL e =×≤=
π C.V 

 VII-2-10) VERIFICATION AU POINÇONNEMENT :       

Il faut vérifier que :
b

c
cuu

f
hUPP

γ
28...045,0=≤  

KNPu 92.1856=  

mh 45,0=  

( )VUU c += .2  

0haVU +==       ⇒       30,150 +==VU      ⇒      mcmVU 80,1180 ===   

Donc :  ( )80,180,12 +×=cU        ⇒       mU c 20,7=        
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5,1
102545,020,7045,0

3×
×××=uP         ⇒        KNPu 2430=  

.........................................................................243092.1856 KNPKNP uu =<= C.V 

VII-2-11) VERIFICATION  DE LA STABILITE : 

     A) Vérification des contraintes : 

solσσ 50,12,1 ≤  

solm σσ 33,1≤  

Avec   y
I

M
A

Nt .2,1 ±=σ      ;      
4

.3 21 σσ
σ

+
=m  

• Centre de graviter (CDG) :   

mX 18.13=  

mY 40.8=  

I  : Moment d’inertie de radier. 
452.21474 mI X =  

464.8335 mIY =  

tN  : Effort total. 

rt NNN +=  

Avec br hAN ρ..=        ⇒       2545,068.442 ××=rN       ⇒       KNN r 15.4980=    

N  : Effort extrait des résultats de logiciel ROBOT 2018. 

ar hVMM .+=  

rM  : Moment résultant. 

V  : Effort tranchant. 

h  : Hauteur de sous-sol plus la hauteur d’encrage. 

00,108.4 +=ah          ⇒         mha 08.5=  

Les sollicitations et les vérifications des contraintes sont données sous les tableaux 

(VIII-2) et (VIII-3) suivants : 
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• Sens XX : 

Tableau VII-9 : vérification des contraintes suivant XX. 

Combinaison N x (KN) 
M y 

(KN.m) 

σ1 

(KN/m2) 

σ2 

(KN/m2) 

σm 

(KN/m2) 

ELU 78961.19 2.48 178.36 178.36 178.36 

ELS 61124.41 2.12 138.08 138.08 138.08 

G + Q + E 79783.64 192.92 180.15 180.15 180.15 

0,8G ± E 64456.63 194.50 145.53 145.53 145.53 

Vérification des contraintes 
C.V C.V C.V 

• Sens YY : 

Tableau VII-10 : vérification des contraintes suivant YY. 

Combinaison N y (KN) 
M x 

(KN.m) 

σ1 

(KN/m2) 

σ2 

(KN/m2) 

σm 

(KN/m2) 

ELU 78961.19 -0.19 178.37 178.37 178.37 

ELS 61124.41 -0.11 138.08 138.08 138.08 

G + Q + E 77933.59 114.42 175.86 175.86 175.86 

0,8G ± E 62606.58 114.37 141.24 141.24 141.24 

Vérification des contraintes 
C.V C.V C.V 

       

B) Vérification d’effort de sous pression : 

Elle est jugée nécessaire pour justifier le non soulèvement du bâtiment sous l’effet 

de sous pression hydrostatique on doit vérifier. 

ShW ...γα≥      Avec : 

W  : Poids total du bâtiment à la base du radier. 

α  : Coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement ( )50,1=α  

γ  : Poids volumique de l’eau ( )3/10 mKN=γ  

h  : Profondeur de l’infrastructure ( )mh 08.5=   

S  : La surface de radier ( )268.442 mS =  
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KNW 58.47941=  

68.44208.51050,1... ×××=Shγα          ⇒          KNSh 22.33732... =γα  

..................................................................22.33732...58.47941 KNShKNW =≥= γα C.V 

VII-2-12) CALCUL DE FERRAILLAGE DE LA SEMELLE : 

Le radier est assimilé à un plancher renversé sollicité par la réaction du sol qui 

résulte de l’action du projet sur ce dernier et appuyer sur les poteaux qu’ils 

supportent. 

D) Calcul du radier : 

Le radier sera calculer pour une bonde de ( )m1 . 

• Evaluation des sollicitations : 

1.
S
Nq =  

  N  : L’effort total de la structure pour la combinaison la plus défavorable. 

 

Donc : 
68.442

119.78961 ×
=uq           ⇒          mKNqu /37.178=    

 

            
68.442

61124.41
=serq                       ⇒         mKNqser /08.138=  

 

140,0 ≤=≤
y

x

L
L

α     ⇒    Le panneau porte dans les deux sens. 

2.. xxx LqM µ=           ;            xyy MM .µ=  

Avec xµ  et yµ  coefficient dépend de ν (coefficient de poisson) etα 









=

y

x

L
L

α . 

Les résultats de calcul dans le tableau suivant : 
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                              Tableau VII-11 : les sollicitations des panneaux 

 

• Ferraillage du radier : 

On prend le cas du panneau I : 

 Sens XX : 

mKNM u .76.114=  

utu MM 75,0=         ⇒        mKNM tu .07.86=  

uau MM 50,0=        ⇒        mKNM au .38.57=  

cmh 45=    ;    cmd 40=  

o En travée : 

mKNM tu .07.86=  

bu

tu

fdb
M

.. 2=µ       ⇒      392,0084.0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

( )µα 21125,1 −−=        ⇒       11,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       96,0=β  

s

tu
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         244.6 cms =Α  

o En appuis : 

mKNM au .38.57=  

  392,0056,0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

Sens XX Sens YY 

ELU ELS ELU ELS 

Panneau α  uµ  
uM  

( )mKN.  
sµ  

serM  

( )mKN.  
uµ  

uM  

( )mKN.  
sµ  

serM  

( )mKN.  

(I) m2 

(3,70×4.20) 
0.88 0.047 114.76 0.047 88.84 0.76 87.21 0.76 67.52 

(II) m2 

(3.70×4.20) 
0.88 0.047 114.76 0.047 88.84 0.76 87.21 0.76 67.52 

(III) m2 

(3,70×3.60) 
0.88 0.039 90.15 0.039 69.79 0.94 84.74 0.94 65.60 
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       ⇒       072,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       971.0=β  

s

au
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         225.4 cms =Α  

  Sens YY : 

mKNM u .21..87=    ;    mKNM tu .40.65=   ;    mKNM au .60.43=  

o En travée : 

mKNM tu .40.65=  

bu

ty

fdb
M

.. 2=µ       ⇒      392,0063,0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

( )µα 21125,1 −−=        ⇒       083,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       966,0=β  

s

tu
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         286.4 cms =Α  

o En appuis  

mKNM au .60.43=  

  392,0043,0 lim =<= µµ     ⇒       0' =Α  

( )µα 21125,1 −−=        ⇒       054,0=α  

αβ 4,01−=                    ⇒       990,0=β  

s

au
s d

M
σβ ..

=Α                   ⇒         216.3 cms =Α  

 

• Les sections minimales : 

e

t

f
f

db 28
min ...23,0=Α        ⇒       2

min 83,4 cm=Α        

Les résultats des autres panneaux sont illustrés dans le tableau ci-dessous : 
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Tableau VII-12 : section des aciers pour les panneaux                                                                                                                                                

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Remarque :  

Pour assurer la continuité de radier on prend le grand ferraillage pour les deux 

directions et en tous les panneaux.  

• Choix d’armature : 

5T16   ⇒     205,10 cms =Α   (en appuis et en travée pour les deux nappes).  

• Calcul d’espacement selon  le BAEL.99 : 

( )cmhSt 33;3min≤          ⇒         cmSt 33≤  

On prend cmSt 20=  pour les deux nappes et suivant les deux directions. 

•  Vérification à ELS :  (fissuration peu préjudiciable)  

La section étant soumise à un moment M ser la contrainte à une distance (x) de 

l’axe neutre est : 

( ) x
I

M
x ser .=σ     

On pose 
I

M
K ser=  et on a : 

Les panneaux I II III 

Sens 

XX 

Appuis 

M a 

(KN.m) 
57.38 57.38 45.07 

A a (cm2) 4.25 4.25 3.30 

Travées 

M t 

(KN.m) 
86.07 97.54 76.62 

A t (cm2) 6.44 7.38 5.73 

Sens 

YY 

Appuis 

M a 

(KN.m) 
43.60 43.60 42.37 

A a (cm2) 3.16 3.16 3.11 

Travées 

M t 

(KN.m) 
65.40 74.13 72.03 

A t (cm2) 4.86 5.55 5.69 

A min 4.83 4.83 4.83 
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 La contrainte maximale dans le béton comprimé ( )yx =  : yKbc .=σ  

On vérifier MPafyK cbcbc 1560,0. 28 ==≤= σσ  

 Position de l’axe neutre : 

( ) ( )
( ) 











−

Α+Α

Α+Α
+

Α+Α
= 1

.5,7

..
1.15 2'

'''

ss

ssss ddb
b

y    Avec 0' =Α s . 

( ) ( )
( ) 











−

×
×

+×= 1
05,105,7

05,10401001
100

05,1015 2y                ⇒           cmy 57,9=  

 Inertie ( )I  : 

( ) ( )[ ]2''2
3

15
3
. ddydybI ss −Α+−×Α×+=    Avec  0' =Α s  

( ) ( )[ ]2
3

57,94005,1015
3

57,9100
−××+

×
=I          ⇒     480,168807 cmI =  

mKNM ser .84.88=  (Cas plus défavorable). 

0957,0
1080,168807

1084.88
8

3

×
×

×
= −

−

bcσ               ⇒            MPabc 03.5=σ  

........................................................................1503.5 MPaMPa bcbc =<= σσ C.V 

 Pour l’acier aucune limitation car fissuration est peu préjudiciable. 

• Vérification d’effort tranchant : 

Contrainte tangente : 
db

T
u .

max=τ  

Contrainte limite : 







×= MPa

f

b

c
u 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒      MPau 33,3=τ  

Tableau VII-13 : vérification d’effort tranchant 

Sens ( )cmd  ( )KNTmax  ( )MPauτ  ( )MPauτ  uu ττ ≤  

XX 40 207,46 0,52 3.33 C.V 

YY 40 174,62 0,44 3.33 C.V 
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REMARQUE : 

Pour des raisons constructives il faut ajouter des chaises entre les deux nappes, 

dans le but de supporter la nappe supérieure par rappeur à la nappe inferieure. Les 

chaises sont des armatures sous forme bateau.   

E) calcul de débord : 

Le débord est considéré comme une console encastrée, d’une longueur md 1= et 

d’épaisseur cmh 45=   

 
• Sollicitation maximale : 

2
. 2Lq

M u
u =           ⇒           mKNM u .19.89=  

2
. 2Lq

M ser
ser =       ⇒           mKNM ser .04.69=  

• Calcul de ferraillage : 

392,0087,0 lim =<= µµu  

114,0=α      ;      954,0=β  
274,6 cms =Α  

• Armatures de répartitions A r : 

4
s

r
Α

=Α         ⇒       
4
74,6

=Α r         ⇒       269,1 cmr =Α     

• Section minimale : 

e

c

f
f

db 28
min ...23,0=Α       ⇒        2

min 83,4 cm=Α  

• Choix d’armature : 

Le ferraillage sera calcul pour une bonde de 1m. 

Figure VII-2 : schéma statique de débord 

 

1m 
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On prend : 5T16  ⇒    205,10 cms =Α  Pour les armatures longitudinales et de 

répartitions. 

• Vérification à ELS : 

 Calcul des contraintes : (fissuration peu préjudiciable). 

( ) x
I

M
x ser .=σ  

On prend : 
I

M
K ser=  

yKbc .=σ  Il faut que : MPabcbc 15=≤σσ  

cmy 57,9=        ;      480,168807 cmI =  

Donc : y
I

M ser
bc .=σ          ⇒         MPAbc 91,3=σ  

..............................................................................1591,3 MPaMPa bcbc =<= σσ C.V 

• Vérification d’effort tranchant : 

Contrainte tangente : 
db

T
u .

max=τ  

Contrainte limite : 







×= MPa

f

b

c
u 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒      MPau 33,3=τ  

LqT u .max =           ⇒          137.178max ×=T         ⇒       KNT 37.178max =  

40,01
1037.178 3

×
×

=
−

uτ           ⇒         MPau 445,0=τ   

.....................................................................................33,3445,0 MPaMPa uu =<= ττ C.

V 

F) Calcul de la poutre de libage (nervure) : 

 Sollicitation de la nervure : 

La nervure comme le cas des poutres dans les dalles sont supportées une charge 

sous forme trapèze pour yL  (la grande portée) et triangle pour xL (la petite 

portée).Pour notre cas on prend la poutre la plus sollicité. 









−×=

3
1

8
. 22

0
αyu

u

LP
M                ⇒           ( ) ( )









−×

×
=

3
880,01

8
2.438.178 22

0uM    
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                                                    ⇒            mKNM u .79.2910 =  









−×=

3
1

8
. 22

0
αyser

ser

LP
M                 ⇒            ( ) ( )









−×

×
=

3
88,01

8
2.408.138 22

0serM                                                                                                                                                                                                                                             

                                       ⇒             mKNM ser .87.2250 =  

 En travées : 

outu MM 75,0=                 ⇒                mKNM tu .84.218=  

sersert MM 075,0=             ⇒                mKNM sert .40.169=  

•  En appuis : 

uau MM 050,0=                ⇒                mKNM au .90.145=  

sersera MM 050,0=             ⇒                mKNM sera .93.112=  

 Ferraillage de la poutre : 

•  En travées : 

mKNM tu .84.218=       ;      mh 80,0=      ;     mb 50,0=  

hd .9,0=                         ⇒          md 72,0=  

bu

tu

fdb
M

.. 2=µ                   ⇒         
( ) 20,1472,050,0

1084.218
2

3

××
×

=
−

µ  

                                       ⇒         392,0059,0 lim =<= µµ       ( )0' =Α s  

( )µα 21125,1 −−=         ⇒       076,0=α  

αβ 4,01−=                     ⇒       969,0=β  

s

tu
s d

M
σβ ..

=Α                    ⇒         201.9 cms =Α  

 

•  En appuis : 

mKNM au .90.145=  

392,0039,0 lim =<= µµ       ( )0' =Α s  

( )µα 21125,1 −−=         ⇒       050,0=α  

αβ 4,01−=                     ⇒       979,0=β  

s

au
s d

M
σβ ..

=Α                    ⇒         295.5 cms =Α  
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 La section minimale : 

e

c

f
f

db 28
min ...23,0=Α              ⇒              2

min 35,4 cm=Α  

minΑ>Α sa   Donc on prend 295..5 cmsaa =Α=Α  

minΑ>Α st  Donc on prend 201.9 cmstt =Α=Α  

 Choix d’armatures : 

o En travées :        4T16 + 4T14     ⇒     16.604,8 +=Α t  

                                                                  ⇒      220.14 cmt =Α  

o En appuis :        4T16 + 4T14    ⇒    22 16,604,8 cmcma +=Α  

                                                                ⇒     220,14 cma =Α  

REMARQUE : dans le cas où la hauteur de la poutre 

cmfh ea 8090)1,080(2 ≥⇒×−≥  il faut ajouter les armatures de peau parallèle à 

l’axe neutre, leur section d’au moins de 3cm²/m de longueur de paroi 

perpendiculaire à leur direction. Donc on prend 2T14.  

 Vérification à ELS : 

( ) x
I

M
x ser .=σ         ;       K

I
M ser =      ;        yKbc .=σ  

( ) ( )
( ) 











−

Α

Α
+

Α
== 1

.5,7
.

1.15 2
s

ss db
b

xy  

( )[ ]2
3

15
3
. ydybI s −×Α×+=  

Vu que la fissuration est peu préjudiciable on à :  

 Aucune limitation des contraintes pour l’acier. 

 La contrainte du béton MPabcbc 15=≤σσ  
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Tableau VII-14 : vérification des contraintes à l’ELS. 

Cas 
Mu     

( )mKN.  

sΑ    

( )2cm  

y     

( )cm  
I  

( )4cm  

K     

( 3/ mKN  

bcσ   

( )MPa  
MPabc 15≤σ  

travé

es 

218.8

4 

14.2

0 

24.7

5 

729224

.8 

30009.

9 
6.99 C.V 

appui

s 

145.9

0 

14.2

0 

24.7

5 

729224

.8 

20007.

5 
6.99 C.V 

 

 Vérification d’effort tranchant : 

Contrainte tangente : 
db

T
u .

max=τ  

Contrainte limite : 







×= MPa

f

b

c
u 5;2,0min 28

γ
τ    ⇒      MPau 33,3=τ  

KNVT u 84.218max ==  

72,050,0
1084.218 3

×
×

=
−

uτ           ⇒         MPau 60.0=τ  

.....................................................................................33,360.0 MPaMPa uu =<= ττ C.V 

 Calcul des armatures transversales : 

• Diamètre des armatures transversales selon le BAEL.99 :  







≤

10
;;

35
min min

bh
tt φφ            ⇒        ( )mmt 50;14;85.22min≤φ . 

On prend :  mmt 10=φ  

• L’espacement :  

( )cmdSt 40;9,0min≤                ⇒           ( )cmSt 40;9,64min≤  

On prend : cmSt 15=  

 Selon BAEL.99 :  





≤ lt

hS φ12;
4

min    ⇒     cmSt 8,164,112;
4

80min =





 ×≤  

On prend : cmSt 15=  
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On a :










−
≥

Α

s

e

tju

t

t

f

f
Sb

γ

τ

.9,0

30,0
.0

             ⇒          
( )

t

s

e

tju
t Sb

f

f
.

.9,0

3,0
0×










−
≥Α

γ

τ
 

                                                      ⇒          269,2 cmt ≥Α  

On prend : 4T10   ⇒     214,3 cmt =Α  

Selon RPA.2003 :    bSt ..003,0min =Α      ⇒       5015003,0min ××=Α  

                                                                  ⇒       2
min 25,2 cm=Α   

Donc la section 214,3 cmt =Α   (4T10) intervient. 

 

• Recouvrement des barres longitudinales :  

φ40=rL            ⇒         40,140×=rL   

                          ⇒         cmLr 56=            

• Ancrage des armatures tendues : 

tjss f..60,0 2ψτ =     ( 50,1=sψ  Barre à haute adhérence courante). 

( ) 1,250,160,0 2 ××=sτ         ⇒        MPas 84,2=τ     

• Longueur de scellement droit : 

s

e
s

f
L

τ
φ

.4

.
=           ⇒       

84,24
40040,1

×
×

=sL  

                          ⇒       cmLs 30,49= . 

VII-3) ETUDE DES VOILES PERIPHERIQUE :  

Il sera prévu un voile périphérique continu entre le niveau des fondations (radier) et 

le niveau du plancher de sous sol à fin d’assurer un bon chaînage du bâtiment. 

VII-3-1) CARACTERISTIQUES DU VOILE : 

Ce voile doit avoir les caractéristiques géométriques suivantes : 

• Les armatures sont constituées des deux nappes. 

• Le pourcentage minimum des armatures est 0,1% dans les deux sens 

horizontal et vertical. 

• Le poids spécifique apparent du sol est ( )3/17 mKN=γ  

• L’angle du frottement du sol ( )o35=ϕ  
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• La hauteur d’ancrage est ( )mh 73,30 =  

• Le coefficient de poussée de terre est 
α
α

sin1
sin1

+
−

=PK    ⇒   27,0=PK  

VII-3-2) CALCUL DE LA FORCE DE POUSSEE SUR LE MUR : 

Le voile périphérique est sollicite par la poussée des terres. Le calcul du voile 

périphérique se ramène au calcul d’un panneau de la dalle encastré à ses quatre cotés 

(les poutres, les poteaux et la longrine) soumise à la poussée des terres 

PPhHh −=0     ⇒      35,008.40 −=h    ⇒      mh 73.30 =   

 

 

 

 

 

 

   

 

 

 Calcul la force de la poussée de terre : 

( )2
02

1 hKF PP ×××= γ           ⇒         ( )273,31727,0
2
1

×××=PF      ⇒      

mKNFP /93.31=  

A) EVALUATION DES CHARGES : 

• ELU : Pu FQ ×= 35,1     ⇒     93.3135,1 ×=uQ     ⇒     mKNQu /10.43=          

• ELS : Ps FQ =              ⇒      mKNQs /93.31=  

B) DETERMINATION DES SOLLICITATIONS : 

 Moment statique : 

y

x

L
L

=α          ⇒         
00.4
73.3

=α       

 ⇒          4,0932,0 >=α       ⇒   La dalle porte dans deux sens. 

 

Lx=3.73m 

Ly =4.00m 
F p  

e=20c
 

 

Ly 

Figure VII-3 schéma du voile périphérique. 
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• ELU :  

                                          042,0=xµ  

985,0=α              ⇒       

                                          859,0=yµ  

2.. xuxux LQM µ=      ⇒      ( )273.310.43042,0 ××=uxM  

                            ⇒      mKNM ux .18.25=   

uxyuy MM .µ=       ⇒      mKNM uy .63.21=  

• ELS :  
2.. xsxsx LQM µ=      ⇒      ( )273,393.31042,0 ××=sxM  

                            ⇒      mKNM sx .66.18=   

sxysy MM .µ=       ⇒       mKNM uy .03.16=  

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Les résultats de calcul sont illustrés dans le tableau suivant :   

Tableau VII-15 : sollicitations maximales des moments 

Sens  
XX YY 

Travée  Appuis  Travée  Appuis  

Moment 

(KNm) 

ELU 40.21  59.12  39.18  82.10  

ELS 86.15  33.9  63.13  01.8  

 

 

0,75M0y 

0,75M0x 

0,5M0x 

0,5M0x 

0,5M0y 
0,5M0y 

Figure VII-4schéma statique du voile périphérique. 
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C)    CALCUL DE FERRAILLAGE :  

 Section minimale des armatures : 

• Condition de non fragilité : 

e

t

f
fdb 28

min ...23,0=Α      ⇒     
400

1,21810023,0min ×××=Α    

                                   ⇒       2
min 17,2 cm=Α       

•  Selon le RPA.99 modifie 2003 : 

( )ebRPA ×=Α %1,0        ⇒     ( )20100001,0 ×=ΑRPA             

                                   ⇒       200,2 cmRPA =Α  

Les résultats de calcul dans le tableau suivant : 

Tableau VII-16 : calcul de ferraillage du voile. 

Sens XX  YY  
Travée  Appuis  Travée  Appuis  

( )mKNMu .  40.21  59.12  39.18  82.10  
µ  046.0  027,0  040,0  023,0  
α  059,0  34.0,0  051,0  029,0  
β  976,0  986,0  98,0  99,0  
( )2cmsΑ  50.3  04.2  00.3  74.1  
( )2

min cmΑ  17,2  17,2  17,2  17,2  
( )2cmRPAΑ  00,2  00,2  00,2  00,2  

Choix  5T12 5T12 5T12 5T12 
( )cmEspacement  20  20  20  20  

( )2cmsΑ  65,5  65.5  65,5  65.5  
 

C) VERIFICATION A L’ELS : 

La vérification consiste à limitée les contraintes dans le béton et dans les aciers 

tendue. 

Les contraintes de service ne doivent pas dépasser les limites suivantes : 

• Pour le béton 286,0 cbcbc f=≤σσ  

        Ou bien   
1002

1 28cf
+

−
≤
γα   avec   

ser

u

M
M

=γ  

• Pour l’acier aucune limitation des contraintes, lorsque les fissurations 

considérants comme peu préjudiciable. 

•  
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• Vérification de contrainte du béton : 

En travée et en appuis on a vérifié la condition suivante : 

1002
1 28cf
+

−
≤
γα       Avec :   

ser

u

M
M

=γ  

 

Tableau VII-17 : Vérifications de la contrainte de voile périphérique  pour le béton à 

l’ELS 

).( mKNM u  ).( mKNM ser  γ  α  
1002

1 28cf
+

−γ  Observation 

Sens 

XX 

Travées 40.21  86.15  35,1  059,0  425,0  CV 

Appuis 59.12  33.9  35,1  034,0  425,0  CV 

Sens 

YY 

Travées 39.18  63.13  35,1  051,0  425,0  CV 

Appuis 82.10  01.8  35,1  029,0  425,0  CV 

 

Donc les armatures calculées à ELU sont maintenues. 

La condition ( 
1002

1 28cf
+

−
≤
γα  ) est vérifié donc : bcbc σσ ≤     

D) VERIFICATION D’EFFORT TRANCHANT : 

La fissuration peu préjudiciable donc : 

• Contrainte tangente :              
db

Tu
u .
=τ  

• Contrainte tangente limite :   
b

c
u

f
γ

τ 2807,0 ×=  

• Effort tranchant :  

 

2
1

1
2 α

+
×= xu

x
LQT      ⇒      

2
932,01

1
2

73,310.43

+
×

×
=xT  ……………(IV-1) 

(IV-1)               ⇒       KNTx 68.54=  

3
xu

y
LQT =          ⇒       KNTy 46.57=     
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                               Tableau VII-18 : vérification d’effort tranchant 

Sens ( )mL  ( )cmd  ( )KNTmax  ( )MPauτ  ( )MPauτ  ( )MPauu ττ ≤  

XX  73,3  18,00 68.54  303,0  167,1  CV 

YY  00.4  00,18  56.57  319,0  167,1  CV 

 

 

 

 

Schéma de ferraillage : 

 Sens XX et YY 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

En appuis En travées 

5T12 5T12 

Figure VII-5 le ferraillage du voile périphérique. 
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conclusion 
 

  Nous avons choisis le projet    dénommé   « étude d'un Bâtiment a 

usage d'habitation  en R+09 (Zone II-A). » comme projet de fin d’études dans le but 

d’améliorer et de développer nos connaissances dans le domaine technique. L’étude 

est basé sur les règles de calcul et de conception comme le règlement parasismique 

algérienne (RPA99 version 2003), le béton armé aux états limites (BAEL91 modifier 

99), et le règlement neige et vent algérienne (RNVA99) ces dernières qui donnent de 

bonnes idées tel que;  la réflexion de conception sur le plan théorique et pratique ; 

l’utilisation d’outil d'informatique à l’aide des logiciels de modélisation ROBOT, et 

l'Auto CAD pour dessiner les plans architecturales et de génie civil. L’ingénieur en 

génie civil n’est pas un calculateur seulement, mais il propose des solutions 

raisonnables et efficaces sur le terrain ; d’une manière générale une conception 

justifier doit prendre en compte premièrement: - la sécurité pour éviter carrément les 

dégâts humains et matériels, sans oublier l’économie et le temps d’exécution. 

Finalement nous espérons que ce mémoire soit le premier pas vers la vie 

professionnelle et un guide pour ce qui s’intéresse de près ou loin au métier de génie 

civil. 
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