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                                          Résumé: 

Cette mémoire de fin d'étude étudie un bâtiment à usage habitation (R+15) situé au 

niveau de la wilaya    d’ORAN (𝑧𝑜𝑛𝑒𝐼𝐼𝑎) dans le groupe d’usage B1 et implanté dans 

une zone de moyenne sismicité selon RPA 99 V 2003. Ce bâtiment comprend une 

coupole et un système de contreventement mixte assuré par des voiles et portiques avec 

justification d’interaction portique / voile. On s’est penché sur le calcul des éléments 

structuraux de notre bâtiment, à travers sept chapitres présentant les étapes suivantes : le 

Pré dimensionnement, la descente de charge, le ferraillage des éléments secondaires 

l’étude dynamique, l’étude du vent, le ferraillage des éléments structuraux, et le calcul 

de l’infrastructure. Il faut souligner que la modélisation de la structure et le calcul des 

sollicitations a été à l’aide du logiciel Robot et en respectant quelques règlements, à 

savoir, le BAEL 91 et RPA99 version (2003), les DTR Algérien 
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INTRODUCTION GENERALE : 

   L’étude des structures est une étape clef et un passage obligé dans le processus de 

construction des ouvrages. Cette étude vise à mettre en application les connaissances 

acquises durant les cinq années de formation licence et master.  

   Une structure doit être calculée et conçue de telle manière à rester apte à l'utilisation 

pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie envisagée et de son coût. 

Ne doit pas s’endommager par des événements, tels que : explosion, choc ou 

conséquences d’erreurs humaines et doit résister pour des degrés de fiabilité à toutes les 

actions et autres influences susceptibles de s'exercer aussi bien pendant l'exécution que 

durant son exploitation et qu'elle ait une durabilité convenable 

    Pour satisfaire aux exigences énoncées ci-dessus, on doit choisir convenablement les 

matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des détails constructifs 

appropriés et pour ce faire ? Il faut impérativement se munir de règlements propres à 

chaque pays. 

    Ce projet présente une étude détaillée d’un bâtiment à usage d’habitation constitué 

d'un Rez-de-chaussée + (15) étages, implanté à la wilaya d’Oran. Cette région est 

classée comme une zone de sismicité moyenne (Zone IIa) selon le Règlements 

parasismique Algérien 99 version 2003, En utilisant les nouveaux règlements de calcul 

et vérifications du béton armé (RPA99V2003 et B.A.E.L91 modifié99), 

    Nous avons structure notre travaille en deux parties principale. 

 La première partie est consacrée à l’étude de la superstructure qui regroupe 

essentiellement sept chapitres.  

 Le premier concerne les généralités (les caractéristiques de la structure ainsi que 

les matériaux utilisés)  

 Le second concerne le pré dimensionnement des éléments et descente des 

charges.  

 Le troisième sera consacré au calcul des éléments secondaires.  

 La quatrième étude de plancher 

 Le cinquième traite l’étude dynamique de la structure.  
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 Le sixième est consacré à l’étude de vent.  

 Le septième sera consacré au calcul des éléments structuraux.  

 La deuxième partie 

 Etude de l’infrastructure 
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I.1. Introduction 

L’étude d’un bâtiment en béton armé nécessite des connaissances de base sur lesquelles 

  L’ingénieur prend appuis, et cela pour obtenir une structure à la fois sécuritaire et 

économique. 

Nous consacrons donc ce chapitre pour donner quelques rappels descriptions du projet à 

étudier. 

I.2. Présentation de l’ouvrage 

Notre projet consiste à l’étude d’un bâtiment en (R+15) à usage d'habitation avec 

groupe B1. Cet ouvrage est implanté dans la wilaya de ORAN qui est classée comme 

zone de sismicité moyenne (𝑍𝑜𝑛𝑒𝐼𝐼𝑎) selon le RPA 99 (Règlement Parasismique 

Algérien 99 version (2003). Et selon le R.N.V (charge de vent et charge de neige), la 

ville de Oran est située dans 

La zone B (neige) et dans la zone II (vent) elle est considérée comme un site meuble de 

catégorieS3. 

I.3.Caractéristiques géométriques et architecturales du bâtiment : 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau I. 1Caractéristiques géométriques de l'ouvrage 

 

Longueur totale 39.7 

Largeur totale 23. 3 

Hauteur de l'étage 3.06 

Hauteur de RDC 3.06 

La hauteur totale du bâtiment sans 

acrotère 

48.96 

Nombre d’étages 15 étages+RDC 



Chapitre I :                         Présentation de l’ouvrage Caractéristiques mécaniques des matériaux 

17 

I.4.Données du site 

 Le bâtiment est implanté dans la wilaya d’ORAN 

 zone classée par le (RPA 99/version 2003) Comme une zone de moyenne 

sismicité 

 (𝑍𝑜𝑛𝑒𝐼𝐼𝑎) 

 L'ouvrage d’habitation appartient au groupe d'usage 2 tel que la hauteur 

totale de 

 L est inferieur 48 .d’ouvrage non ne dépasse pas 48.96m 

 Le site est considéré comme un site meuble : catégorie S3 

 La contrainte admissible du sol =2 bars 

I.5. Conception de la structure 

 Les planchers :  

Les planchers du bâtiment, sont constitués d’une dalle de compression et des 

corps creux, le plancher terrasse comporte en plus une étanchéité multicouche et 

une couche de béton de forme en pente 2% pour l’assainissement Desseaux 

pluviale 

 La terrasse : Le type de la terrasse est : terrasse inaccessible. 

 L’acrotère : C’est un élément en béton armé qui entoure la terrasse 

inaccessible d’une hauteur de 60 cm et d’épaisseur de 10 cm. 

 Les escaliers : Ce sont des éléments, permettant le passage d’un niveau à 

l’autre, sont réalisés en béton armé coulé sur place. Pour les escaliers, 

l’épaisseur e = 20cm. 

I.6.Les Règlements de calculs 

Notre étude sera faite conformément aux règlements suivants : 

 RPA 99/version 2003 (Règles Parasismiques Algériennes). 
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 BAEL 91 (béton armé aux états limites). 

 CBA 93 (Règles de conception et de calcul de structure en béton armé). 

 DTR BC 2.2 (Charges permanentes et surcharges d’exploitation). 

 Règlement neige et vent (RNV 99).2013 

I.7. Hypothèse de calcul 

Dans cette étude les hypothèses de calcul adoptées sont : 

 La résistance à la compression du béton à 28 jours : 𝑓𝑐28 =  30 𝑀𝑃𝑎. 

 La résistance à la traction du béton : 𝑓𝑡28 =  2.4 𝑀𝑃𝑎. 

 Module de déformation longitudinal différé du béton :𝐸𝑣𝑗 =  10818.865 𝑀𝑃𝑎. 

 Module de déformation longitudinal instantané du béton : 𝐸𝑖𝑗 =

 32164,195𝑀𝑝𝑎. 

 Limite élastique de l’acier : 𝐹𝑒 =  400 𝑀𝑃𝑎 

I.8. Caractéristiques mécaniques des matériaux 

I.8.1. Béton  

Le béton est un mélange d’agrégat (gravillon ou pierres concassées, sable), de liants 

(ciment) 

Et d’eau dans des proportions bien définies, pour avoir une résistance convenable et un 

bon 

Comportement après durcissement.). Les adjuvants peuvent être employés dans le béton 

afin 

D’améliorer certaines caractéristiques du béton frais ou durci 

Le béton résiste bien à la compression, tandis que sa résistance à la traction est faible 

Il est influencé par les grandeurs suivantes : 
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 Le malaxage (type et la durée). 

 Le transport (type et le temps écoulé). 

 La mise en œuvre (l’étalement, compactage). 

 Le Cure du béton. 

Le béton armé peut être défini comme l'enrobage par du béton, d’aciers disposés 

judicieusement. Ces aciers sont appelés armatures. On distingue les armatures 

longitudinales disposées suivant l'axe longitudinal de la pièce, des armatures 

transversales disposées   plans perpendiculaires à l'axe de la pièce. 

I.8.2 Les composants du béton 

La composition courante d’un mètre cube de béton est la suivante : 

 350 kg/m3 de ciment de CEMII 42,5A pour la superstructure et 370kg/m3 de 

CRS- CEMII 42,5 EA pour l’infrastructure 

 400 kg/m3de sable 𝐷𝑠< 5mm 

 800 kg/m3de gravillon 5mm<Dg<25mm 

 170 kg/m3 /190 kg/m3d’eau de gâchage 

I.8.3 la Résistance du béton à la compression 

La résistance à la compression du béton est définie à (j) jours, à partir de la charge (Fr) 

conduisant à sa rupture :  

𝒇𝒄𝒋 (𝑴𝑷𝒂)  = 𝒇𝒓 /𝒔Avec𝒇𝒄𝟐𝟖 = 𝟑𝟎𝑴𝑷𝒂 

Pour des calculs en phase de réalisation, on adoptera les valeurs des résistances à j jours, 

définies à partir de 𝑓𝑐28 , par : BAEL91 (Article A.2.1.11) : 

 

𝒇𝒄 

 

𝑭𝒄𝟐𝟖 ≤ 𝟒𝟎(𝑴𝑷𝒂) 

 

𝒇𝒄 

𝟒𝟎(𝑴𝑷𝒂)  < 𝑭𝒄𝟐𝟖

< 𝟔𝟎( 𝑴𝑷𝒂) 

j< 60 𝒋

𝟒,𝟕𝟔 + 𝟎,𝟖𝟑𝒋
fc28 j≤ 28 𝒋

𝟏.𝟒𝟎+𝟎.𝟗𝟓𝒋
fc28 
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Tableau I. 2La Résistance du béton à la compression 

 

 

 

Figure I. 1Diagramme de la résistance à la compression du béton en fonction de l’âge 

I.8.4. Coefficient de Poisson : BAEL91 (A.2.1.3) 

L’essai de compression simple sur éprouvette 16x32 provoque des déformations 

VoirFigure. (d): 

𝜀′: Déformation relative longitudinal                                                                

𝜀:̀ ε=
Δ𝑙

l
=
𝑙′−𝑙

𝑙
 

 

𝜀:̀ Déformation relative transversale 

ε:̀=
Δ𝑑

d
=
𝑑′−𝑑

𝑑
 

 

 

 

j> 60 1, 10fc28 28< j < 60 Béton à Haute 

Résistance, voir 

(B.A.E.L. A.2.1, 11) 

Figure I.2 .Détermination des déformations 



Chapitre I :                         Présentation de l’ouvrage Caractéristiques mécaniques des matériaux 

21 

               Relatives   Longitudinale et transversal 

Θ:Coefficient de poisson θ =
𝑙𝑎𝑑𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛𝑟𝑒𝑙𝑎𝑡𝑖𝑣𝑒𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑟𝑒𝑠𝑎𝑙𝑒

𝑙𝑎𝑑𝑒𝑓𝑜𝑟𝑚𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛𝑟𝑒𝑙𝑡𝑖𝑣𝑒𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑𝑖𝑛𝑎𝑙𝑒
=
𝜀′

𝜀
 

 À l’ELU : θ = 0 calcul des sollicitations 

(Pour le béton non fissuré) 

 À l’ELS : θ = 0,2 calcul des déformations 

(Béton fissuré) 

I.8.5 Résistance à la traction : BAEL91 (Article A.1.2.12) 

La résistance caractéristique du béton à la traction à l’âge de jours notée𝑓𝑡𝑗 est 

Conventionnellement définie par : 

𝒇𝒕𝒋 = 𝟎, 𝟔 + 𝟎, 𝟎𝟔 × 𝒇𝒄𝟐𝟖           Avec 𝒇𝒄𝒋 < 60 𝑗𝑜𝑢𝑟𝑠 

Pour notre cas  fc28=30MPa donc 𝑓𝑡28 = 2,4𝑀𝑃𝑎 

I.8.6. Modules de déformation longitudinale du béton : BAEL91 (A.2.1,2) 

𝐸𝑖𝑗 : Le module de déformation longitudinale instantanée de béton. 

𝐸𝑖𝑗 = 11000√𝑓𝑐28
3   (𝑀𝑃𝑎) 

𝐸𝑖28 = 11000√𝑓𝑐28
3 = 11000√30

3
 

= 34179.557𝑀𝑃𝑎 

Evj= Le module de déformation longitudinale différéede béton. 

𝐸𝑣𝑗 = 3700√𝐹𝐶28
3

 (𝑀𝑃𝑎) 

𝐸𝑣28 = 3700√30
3

 = 11496.760 𝑀𝑃𝐴 

I.8.7.Module de déformation transversale du béton : BAEL91 (A.2.1,2) 

La valeur du module de déformation transversale est donnée par la formule suivante : 

G=   𝐸 2(1 + 𝜃)⁄  
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Avec{
E ∶  module de Young

𝜃: 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑑𝑒𝑝𝑜𝑖𝑠𝑠𝑜𝑛
 

 𝐸. 𝐿. 𝑈 ∶  𝜃 = 0 𝐺 =  0.5𝐸 

 𝐸. 𝐿. 𝑆 ∶   𝜃 = 0.2 𝐺 = 0.42𝐸 

 

I.8.8.Contraintes limites : 

C’est un état dont lequel une condition de sécurité pour l’ouvrage où un de ses éléments 

est 

Strictement vérifiée. Au-delà de cet état la structure cesse de remplir les fonctions pour 

Lesquelles elle a été conçue.  

Il existe deux états limites différents l’ELU et l’ELS. 

 Etat limite ultime ELU : 

D’après le BAEL91 (Article A.4.3, 41) 

C’est un état qui correspond à la capacité portante maximale de la structure, son 

dépassement va entraîner la ruine de l’ouvrage. Il y’a 03 états limites : 

 Etat limite de l’équilibre statique. 

 Etat limite de résistance de l’un des matériaux. 

 Etat limite de stabilité de forme : flambement. 

La valeur de calcul de la résistance en compression du béton est donnée par : 

𝐹𝑏𝑐 =
0,85

𝜃𝛾𝑏
𝑓𝑐28 

 

𝛾𝑏 =  1.15 {
 cas des combinaisons accidentelle

1,5 ∶  les autres cas  
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𝑓𝑏𝑢 = {
14,2MPa: action courantes

18,45𝑀𝑃𝑎: 𝑎𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙𝑙𝑒𝑠
 

𝜃 {0.9

1 ∷ 𝑙𝑜𝑟𝑠𝑞𝑢𝑒𝑙𝑎𝑑𝑢𝑟é𝑒𝑝𝑟𝑜𝑏𝑎𝑏𝑙𝑒𝑑′𝑎𝑝𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛𝑑𝑒𝑠𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒𝑠𝑐𝑜𝑛𝑠𝑖𝑑é𝑟é𝑒𝑠𝑒𝑠𝑡𝑠𝑢𝑝é𝑟𝑖𝑒𝑢
𝑒4 ℎ𝑒𝑢𝑟𝑒

: 𝑙𝑜𝑟𝑠𝑞𝑢𝑒𝑐𝑒𝑡𝑡𝑒𝑑𝑢𝑟é𝑒𝑒𝑠𝑡𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑖𝑠𝑒𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 1 ℎ𝑒𝑢𝑟𝑒𝑒𝑡 24 ℎ𝑒𝑢𝑟𝑒𝑠
0.85: 𝑙𝑜𝑟𝑠𝑞𝑢′𝑒𝑙𝑙𝑒𝑒𝑠𝑡𝑖𝑛𝑓𝑒𝑟𝑖𝑒𝑢𝑟𝑒à 1 ℎ𝑒𝑢𝑟𝑒

 

 Etat limite de service E.L.S : 

 

 

 Il correspond à l’équilibre entre les sollicitations d’actions réelles (non majorées) et les 

sollicitations résultantes calculées sans dépassement des contraintes limites qui (tel 

qu’on peutl’admettre) ne dépassent pas les limites élastiques du matériau. La contrainte 

limite de service 

à ne pas dépasser en compression est : 

𝝈𝒃 =  𝟎. 𝟔𝒇𝒄𝟐𝟖𝑷𝒐𝒖𝒓 ∶  𝒇𝒄𝟐𝟖 =  𝟑𝟎𝑴𝑷𝒂 → 𝝈 ̅𝒃̅ =  𝟏𝟖𝑴𝑷𝒂 

 Contrainte limite de cisaillement : 

Elle dépend du type de fissuration (armatures transversales) 

 Fissuration peu nuisible : ̅𝜏𝑢 =  𝑚𝑖𝑛 (0.13𝑓𝑐𝑗 ,4𝑀𝑝𝑎) 

 Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : ̅𝜏𝑢 =  𝑚𝑖𝑛 (0.1𝑓𝑐𝑗 ,3𝑀𝑝𝑎) 

 Dans le cas où les armatures transversales sont inclinées de 45° alors : 

𝜏 ̅𝑢 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (0.18𝑓𝑐𝑗, 5.5𝑀𝑃𝑎) 

 Dans le cas où l’inclinaison est comprise entre 45° et 90°, la valeur maximale 

peut être déterminée par interpolation linéaire. 

  Pour la justification des poutres sous sollicitation d’effort tranchant, on doit 

vérifier la condition suivante : 
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 𝜏𝑢 =
𝑣𝑢

𝑏0 𝑑
≤ 𝜏 ̅ 

Avec 

Vu = effort tranchant ultime de calcul 

b0 = largeur de la pièce 

d = hauteur de la pièce 

I.9.Acier 

L’acier est un alliage de fer et de carbone en faible pourcentage, il est caractérisé par sa 

Bonne résistance à la traction. Les armatures pour le béton armé sont constituées par des 

Aciers qui se distinguent par leur nuance et leur état de surface, on trouve les ronds 

lisses et les Barres à haute adhérence. Pour les ronds lisses, il existe deux nuances (Fe 

E215 ; Fe E235) Correspondant à des limites d’élasticité de 215MPa et 235MPa. Pour 

les barres à haute Adhérence les nuances sont (Fe E400 ; Fe E500) correspondant à des 

limites d’élasticité de400MPa et 500Mpa. 

 

Figure I.3: Diagramme conventionnel déformations-contraintes de l'acier 

 

 

Cas de la traction 
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Droite OA (domaine élastique) 

 Proportionnalité déformations-contraintes 

 Coordonnées du point A {
𝜀𝑠 =

𝐹𝑒

𝐸𝑠

𝜎𝑠 = 𝐹𝑒
 

Horizontale AB d’ordonnée 𝜎s=Fe (domaine plastique) 

 La position du point B correspond à un allongement de 10 ‰ 

 Cas de la compression 

Le diagramme correspondant est symétrique à celui de la traction par rapport à O 

I.9.1. Diagramme déformation-contrainte : (B.A.E.L. 4.3,2) 

Dans les calculs de béton armé aux états limites on remplace le diagramme réel par un 

Diagramme conventionnel et on introduit un coefficient de sécurité 𝛾𝑠 ayant les valeurs 

Suivantes : 

𝛾𝑠 = 1,5 (Cas courants)                                    𝜎𝑠 =
𝐹𝑒

𝛾𝑠
= 348𝑀𝑃𝑎 

𝛾𝑠 = 1 (Combinaisons accidentelles)                               𝜎𝑠 =
𝐹𝑒

𝛾𝑠
=  400𝑀𝑃𝑎 

 

Figure I. 4 Déformations-contraintes de I’ acier 

I.9.2. Vérification des armatures à l’état limite de service 

La contrainte limite varie selon le type de fissuration : 

 Fissuration peu préjudiciable𝜎s = Fe 



Chapitre I :                         Présentation de l’ouvrage Caractéristiques mécaniques des matériaux 

26 

(Locaux couverts et clos non soumis aux condensations) 

Fissuration préjudiciable 𝜎𝑠 ≤ 𝑚𝑖𝑛(
2

3
fe; max (

1

2
fe, 110√η × ftj)) 

(Éléments exposés aux intempéries (pluie, neige, vent...) ou bien en contact avec l’eau) 

Fissuration très préjudiciable 𝜎𝑠 ≤ 𝑚𝑖𝑛0,8(
2

3
fe; max (0.5fe, 110√η × f𝑡𝑗)) 

(L’élément est soumis à un milieu agressif) 

 Avec η: coefficient de fissuration 

 η = 1 pour les aciers ronds lisses (RL). 

 η = 1,3 pour les aciers a haut adhérence (HA) de Ø˂ 6mm. 

 η = 1,6 pour les aciers a haut adhérence (HA) de Ø≥ 6mm. 

I.10. Les actions et sollicitations et Etats limites 

I.10.1 Les actions 

Les actions sont les forces et les couples dues aux charges appliquées à une structure et 

aux 

Déformations imposées, elles proviennent donc : 

  Des charges permanentes. 

  Des charges d’exploitations. 

  Des charges climatiques. 

Les actions permanentes (G): Ce sont des actions dont l’intensité est constante 

Ou peu variable dans le temps, par exemple le poids propre de la structure, le 

Poids des équipements fixes, les forces de poussée des terres et des liquides ou 

Les déformations imposées à la structure. 

 Les actions variables (Q) : Ce sont celles dont l’intensité varie fréquemment de 
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Façon importante dans le temps, elles correspondent aux charges 

D’exploitation, les charges appliquées durant l’exécution, les charges 

Climatiques et les effets dus à la température 

 Les actions accidentelles (E) : Elles se produisent rarement et leurs durées sont 

Très courtes, (Séismes, incendies, chocs...etc.). 

I.10.2. Etats limites 

Suivant les règles BAEL on distingue deux états limites de calcul : 

1) Etats limite ultime de résistance E. L. U. R 

2) Etats limite de service. 

I.10.3. Les Sollicitations de calcul vis-à-vis des états limites 

Les sollicitations sont les efforts (effort normal, effort tranchant), et les moments 

(moment de 

Flexion, moment de torsion) calculés à partir des actions par des méthodes appropriées 

les 

 

Calculs sont conduits suivant des méthodes scientifiques appuyées sur des données 

expérimentales. 

1) Etat limite ultime : 

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

Suivante : 1,35 G + 1,5 Q. 

2) Etat limite de service : 

Les sollicitations de calcul sont déterminées à partir de la Combinaison d’action 

Suivante : G + Q 

S’il y a intervention des efforts horizontaux dus au séisme, les règles parasismiques 

algériennes ont prévu des combinaisons d’action suivantes : 
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1) Etat limite ultime : 

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

Suivante : 1,35 G + 1,5 Q. 

2) Etat limite de service : 

Les sollicitations de calcul sont déterminées à partir de la Combinaison d’action 

Suivante : G + Q 

S’il y a intervention des efforts horizontaux dus au séisme, les règles parasismiques 

Algériennes Ont prévu des combinaisons d’action suivantes : 

G+Q+E 

2.1±G+Qavec {

𝐺 ∶  𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒𝑝𝑒𝑟𝑚𝑎𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒
𝑄 ∶  𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒𝑑’𝑒𝑥𝑝𝑙𝑜𝑖𝑡𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛
𝐸 ∶  𝑒𝑓𝑓𝑜𝑟𝑡𝑑𝑒𝑠é𝑖𝑠𝑚𝑒

 

0,8 G+E



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre II : 

Pré dimensionnement Des Eléments 

Et Descente Des Charge
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II.1. Introduction 

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

la structure. Ces dimensions sont choisies selon les préconisations du RPA99V2003 et 

du BAEL91 Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent être augmentés 

après vérifications dans la phase du dimensionnement.     

II.2. Les poutres 

D’une manière générale on peut définir les poutres comme étant des éléments 

porteurs horizontaux, on a deux types des poutres qui doivent respecter les conditions 

ci-dessous : 

a) Critère de flèche : 

𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟔
≤𝒉 ≤ 

𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟎
 

 L max : La grande portée de la poutre. 

 h : La hauteur de la poutre 

 b : La largeur de la poutre 

    b) Conditions imposées par le RPA 99 versions 2003 : 

 b ≥ 20 cm. 

 h ≥ 30 cm 

 h/b ≤ 4 

II.2.1. Les poutres principales 

On a : L max=6.60 m (entre axe) 

660

15
≤ ℎ ≤

660

10
                     44𝑐𝑚 ≤    h    ≤ 66 cm.          On premed: h=60cm. 

La largeur de la poutre suivant cette condition : 0.3h≤ b ≤0.6h 

15𝑐𝑚 ≤   b ≤  30cm 

Donc on prend d’âpres le RPA2003 : b=40cm. 

II.2.1.1. Vérification selon le R.P.A 99 versions 2003 article 7.5.1 

 b = 40 cm > 20 cm (c. v) 
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 h = 60 cm > 30 cm (c. v) 

 h / b = 1.5 < 4 (c .v) 

Donc la section retenue pour la poutre principale est : (40x 60) cm2. 

 

 

Figure II. 1:coupe d’une section de Poutre principale 

 

II.2.2. Les poutres secondaires 

On a : L max=5.40 m (entre axe) 

540/15≤h≤540/10            36  ≤ ℎ ≤ 54 

 On Preened:   h = 45cm. 

b = (0.3 ÷ 0,6)  h   = (13.5 ÷   27) cm.        On prend :   b = 30 cm. 

Donc la section retenue pour la poutre secondaire : est : (30x 45) cm2. 
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Figure II. 2.coup d’une section de poutre Secondaire 

II.2.2.1. Vérification selon le R.P.A 99 versions 2003 article 7.5.1 

 b = 30 cm > 20 cm (𝑐 . 𝑣) 

 h = 45 cm > 30 cm (𝑐 . 𝑣) 

 h / b = 1.5 < 4 (𝑐. 𝑣) 

Donc la section retenue pour la poutre secondaire : est : (30x 45) cm2. 

  Les poutres principales : 

𝑏𝑚𝑎𝑥 ≤  1.5 ℎ1 +b1                               35cm≤ 1.5(60) +40 =130cm 35cm≤ 130 cm (c 

.v) 

  Les poutres secondaires : 

𝑏𝑚𝑎𝑥 ≤  1.5 ℎ1 + 𝑏1                                 35𝑐𝑚 ≤  1.5(45) + 30 = 97 . 5 𝑐𝑚 35𝑐𝑚 ≤

 97.5 𝑐𝑚 (𝑐 . 𝑣) 

 

Figure II. 3Dimensions a respecté par la poutre 



  Chapitre II : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges 

33 

II.3. Les poteaux 

                L’article 7.4.1 du R.P. A99/version 2003 les dimensions doivent satisfaire les 

conditions suivantes :  

 𝑀𝑖𝑛 (𝑎, 𝑏)  ≥  30 𝑐𝑚 

 𝑀𝑖𝑛 (𝑎, 𝑏)  ≥ ℎ𝑒 

 
1

4
≤

𝑎

𝑏
≤ 4 

Avec : he : Hauteur libre d’étage 

Nous avons proposé une section rectangulaire des poteaux (60×70) cm2Pour la zone 

sismique 𝐼𝐼𝑎 : 

 Min (b1, h1) ≥30cm Min(60,70)=60˃30cm (𝑐. 𝑣) 

 Min (b1, h1) ≥ he/20 Min(60,70)=40 ˃ 266/20=13.3 (𝑐 . 𝑣) 

 1/4 < b1/h1 <           1/4˂0.86 (𝑐. 𝑣) 

                                                   

Figure II. 4:coup  d’une section de Poteaux 

II.3.1 Vérification de l’effort normal selon l’article (7.4.3.1) du R.P.A 2003  

     Outre les vérifications prescrites le C.B.A 93 et dans le but d’éviter ou limiter le 

risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues au séisme, l’effort normal 

de compression de calcul est limité par la Condition suivante Tel que : 
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II.3.2. Vérification de l’effort normal l'article (B.8.4.1) du CBA93 (article B.8.11)  

             Le calcul de la section du béton sera fait en compression centrée, les règles 

CBA93 (article B.8.11)préconisent de prendre la section réduite (due à la ségrégation 

du béton).  

D'après 𝒍′𝒂𝒓𝒕𝒊𝒄𝒍𝒆𝑩. 𝟖. 𝟒. 𝟏𝑑𝑢𝑪𝑩𝑨𝟗𝟑: l'effet normal ultime NU d'un poteau doit être 

plus égal à la valeur suivante : 

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

Nu de 10% tel que : 

 

II.3.3. Vérification à la compression simple du poteau le plus sollicité. 

On doit vérifier la condition suivante : 

 

 

II.4. Les escaliers 

Les escaliers sont des éléments constitués d’une succession de gradins. Ils permettent le 

Passage à pied entre les différents niveaux d’un bâtiment. Les escaliers utilisés dans cet 

Ouvrage sont en béton armé coulés sur place. 
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II.4.1. Calcul du dimensionnement (g, h)  

Pour assurer le confort des marches et contremarches (g, h) en utilise généralement là 

Formule de BLONDEL   59  ≤g+2h≤ 66 

  h : hauteur de la contre marche                     14 ≤ h ≤ 18 cm 

  g: largeur de marche.                                   24 ≤ g ≤ 32cm 

On prend : h = 17 cm ; g = 30 

Alors :    59≤ 30+2×17 ≤ 66               59cm ≤64 cm ≤ 66 cm          (C.V) 

 Nombre de contre marche : n = 
ℎ

𝐻
 

 H : hauteur d’étage. 

 h : hauteur de la contre marche      

 𝑛 = 3.06/0.17 = 18                                 

 𝑛 = 18 𝑃𝑜𝑢𝑟𝑑𝑒𝑢𝑥𝑣𝑜𝑙é𝑒𝑠 

 𝑛 = 9 𝑃𝑜𝑢𝑟𝑢𝑛𝑒𝑣𝑜𝑙é𝑒 

 Longueur de la volée: 

L= (n-1) g = (9-1) x30=8x30=240 cm 

 Inclinaison de la paillasse: 

𝑡𝑔𝛼 =
ℎ

𝑔
=

17

30
= 0.57                                                  𝛼 = 29.68° 

 Longueur du palier de repos : 

L1=420− 270=150 cm 

 

 Épaisseur de la paillasse: 

Pour faciliter l’exécution on prend pour les deux éléments la même épaisseur avec : 

L : projection horizontale de la longueur totale de la volée.    

𝐿

30
≤ 𝑒 ≤

𝐿

20
                                                            

420

30
≤ 𝑒 ≤

420

20
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14𝑐𝑚 ≤ 𝑒 ≤21 cm                                     soit     e=16cm 

II.5. Les voiles 

Pré dimensionnement des murs en béton armé justifiés par l’article (7.7.1) du RPA99, 

ils Servent d’une part à contreventer le bâtiment en reprenant les efforts horizontaux 

(séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux qu’ils transmettent aux 

fondations. 

 Les charges verticales : charges permanentes et surcharges. 

 Les actions horizontales : effet de séisme et du vent. 

 Les voiles assurant le contreventement sont supposés pleins. 

D’après le RPA 99 (article 7.7.1) : « Les éléments satisfaisants la condition (L ≥ 4a) 

sont considérés comme des voiles, contrairement aux éléments linéaires. » 

Avec : 

L : porté du voile. 

𝑎: L’épaisseur du voile. 

 

 Dans notre cas : L ≥ 4a L=660cm≥ 4× 16 = 64cm (C.V) 

 

«L’épaisseur du voile est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage ℎ𝑒 

et des 

Conditions de rigidité.» 

D’où : a ≥ 
𝑙

20
=
306

20
=15.3 cm. 

Alors On prend : e=16 cm 

II.6. Les balcons 

Les balcons sont des dalles pleines qui sont supposées être des plaques horizontales 

Minces en béton armé, dont l’épaisseur est relativement faible par rapport aux autres 

dimensions. 
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Ces panneaux sont des dalles en béton armé coulés sur place. Elles reposent sur 1,2,3 

appuis constituées par des poutres. 

L’épaisseur est définie par les conditions BAEL91 (article B.6.424) : 

   II.7. Résistance au feu : 

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

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

 e=17,5 cm pour quatre heure de coupe-feu. 

II.8. Résistance à la flexion : 

On a deux balcons reposant sur un seul appui 

On choisit : 𝒆𝟏 =  𝟏𝟔𝒄𝒎. 

     II.9. L’acrotère : 

L’acrotère est un élément de protection conçu à contourner le bâtiment, c’est un mur 

périphérique réalisé en béton armé. 

Le rôle d’acrotère est d’éviter l’infiltration des eaux pluviales et leur ruissellement sur 

les façades. 

II.9.1. MODE DE TRAVAIL  

L’acrotère est calculé comme une console encastrée a sa base dans le plancher terrasse 

et travaillant à la flexion composée sous l’effet : 

 De la surcharge "Q" horizontale due à la poussée de la main courante appliquée à 

l’extrémité supérieure. 

 Un effort normal "N" appliquée au centre de gravité (charge verticale) due à son 

poids propre "G". 

II.9.2. La surface de L’acrotère 

ST = (0.1x0.6) + [(0.03x0.10) /2] +0.07x0.10=0.0685 m² 
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Figure II. 5Schéma de l'acrotère 

II.10. Planchers 

II.10.1. Introduction  

Dans une structure quelconque on distingue deux types d’éléments : 

 Les éléments porteurs principaux qui contribuent aux contreventements 

directs. 

 Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au 

contreventement.  

Les éléments secondaires à calculer dans ce chapitre sont : L’acrotère, L’escalier, 

balcon.  

II.10.2.LES PLANCHERS  

                Un plancher est une aire généralement plane (horizontale) séparant deux 

niveaux, destinée à limitée les revêtements de sol et il assure les fonctions principales 

suivantes :  

 Fonction de résistance mécanique où il doit supporter son poids propre et 

les surcharges.  

 Fonction d’isolation thermique et phonique qui peut être assurée 

complémentairement par un faux plafond ou revêtement de sol approprie.  

 Transmuer les charges verticales aux éléments porteurs et repartis les 

charges horizontales au système de contreventement qui assure la 

compatibilité des déplacements horizontaux (plancher infiniment rigide).  
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Les planchers déterminent les différents niveaux d’une construction. Ils s’appuient sur 

des éléments                porteurs. Ils jouent le rôle :   

 De plateforme porteuse pour l’étage considéré. 

 De toit pour l’étage sous-jacent.  

 D’écran permettant le confort de l’habitation.  

 D’élément de stabilité. 

   On distingue deux types de planchers.  

 Planchers à corps creux. 

 Dalle pleine. 

 

II.10.4. Les caractéristiques géométriques des poutrelles 

D'après les règles BAEL 91 (article A 4.1.3) la largeur de la table de compression sera 

calculée à partir de la plus faible des valeurs suivantes de : 

𝑏1 = 𝑚𝑖𝑛 [
𝐿0

10
;
𝐿𝑛 − 𝑏0

2
] 

 Ln : Distance entre axes des nervures. 

 L : Distance entre nus d'appuis de la poutrelle. 

D'après les normes algériennes (DTR-B.C.22), la distance entre axes des nervures est  

Prise égale à Ln = 60 cm ; 

La hauteur de la nervure est égale à b0 = 4 cm 

La largeur b0: 0,3. ht ≤b0≤ht.0.5                          7,2 cm≤ b0≤14,4 cm 

Soit : b0=10 cm 

On prend : 

b1=min[
540

10
;
60−5

2
]b1=27.5 cm 

En conséquence, on adopte : b0 = 10 cm ; b1 = 27.5 cm ; b = 65 cm ; ht = 24 cm. 

𝑑 =  ℎ − 𝑐 =  20 –  2 =  18𝑐𝑚 
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Figure II. 6:Schéma d’une poutrelle 

II.10.3. Planchers (Corps creux) 

Dans notre projet on a un plancher en corps creux qui est généralement une aire plane, 

destinée à limiter des étages est à supporter les revêtements, Dont les deux fonctions 

principales sont : 

 Une fonction de résistance mécanique : il doit supporter son poids propre et les 

surcharges. 

 Une fonction d'isolation acoustique et thermique qui peut être assurée 

complémentairement par un faux plafond. 

   Son pré dimensionnement se fait par satisfaction de la condition suivante : 

ℎ𝑡

𝐿𝑚𝑎𝑥
≥

1

22.5
                                               ht≥

𝐿𝑚𝑎𝑥

22.5
 

 L max : longueur maximale entre nus d’appuis selon la disposition des 

poutrelles 

 ht : hauteur du plancher 

Avec :𝐿𝑚𝑎𝑥=540 cm (entre axe) 

ht≥
540−30

22.5
=  22.5cm                                           ht=24cm   (20+4) 

 4cm : hauteur de la table de compression 

 20cm : hauteur du corps creux 
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Figure II. 7.schéma d’un Plancher à corps creux. 

II.11. La descente des charges 

II.11. 1. Introduction 

La descente de charge est l’opération qui consiste à calculer toutes les charges qui 

Reviennent à un élément porteur depuis le dernier niveau jusqu’à la fondation. Les 

charges 

Considérées concernent les charges permanentes et les charges d’exploitation 

II.11. 2. Rôle de descente des charges 

 Evaluation des charges (G et Q) revenant aux fondations. 

 Vérification de la section des éléments porteurs (poteaux, voiles). 

 

II.11.3. Évaluations des charges et surcharges 

II.11.3.1. Plancher Terrasse Inaccessible 

 

 

Figure I. 5 : Plancher Terrasse Inaccessible 
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𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 𝜸 (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑬𝒑𝒂𝒊𝒔𝒔𝒆𝒖𝒓 (𝒎) 𝑪𝒉𝒂𝒓𝒈𝒆𝒔 (𝑲𝑵

/𝒎𝟐) 

𝑃𝑟𝑜𝑡𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛𝑒𝑛𝑔𝑟𝑎𝑣𝑖𝑙𝑙𝑜𝑛𝑠 15 0,05 0,75 

É𝑡𝑎𝑛𝑐ℎé𝑖𝑡é𝑚𝑢𝑙𝑡𝑖𝑐𝑜𝑢𝑐ℎ𝑒 2 0,05 0,1 

𝐹𝑜𝑟𝑚𝑒𝑑𝑒𝑝𝑒𝑛𝑡𝑒 22 0,10 2,2 

𝐼𝑠𝑜𝑙𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛𝑡ℎ𝑒𝑟𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒 (𝑙𝑖è𝑔𝑒) 4 0,04 0,16 

𝑃𝑙𝑎𝑛𝑐ℎ𝑒𝑟𝑒𝑛𝑐𝑜𝑟𝑝𝑠𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥 _ 0,24 3,30 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑑𝑒𝑝𝑙â𝑡𝑟𝑒 10 0,02 0,2 

 G = 6,71 

Q = 1.00 

II.11.3.2. Plancher étage Courant 

 

Figure II. 8 : Plancher Terrasse Inaccessible 

 

𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 𝜸 (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑬𝒑𝒂𝒊𝒔𝒔𝒆𝒖𝒓 (𝒎) Charges (KN/m2) 

𝑅𝑒𝑣ê𝑡𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑒𝑛𝑐𝑎𝑟𝑟𝑒𝑙𝑎𝑔𝑒 22 0,02 0,44 

𝑀𝑜𝑟𝑡𝑖𝑒𝑟𝑑𝑒𝑝𝑜𝑠𝑒 20 0,02 0,4 

Lit de sable 18 0,02 0,36 
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𝑃𝑙𝑎𝑛𝑐ℎ𝑒𝑟𝑒𝑛𝑐𝑜𝑟𝑝𝑠𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥 _ 0,24 3,30 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑑𝑒𝑝𝑙â𝑡𝑟𝑒 10 0,02 0,2 

𝐶𝑙𝑜𝑖𝑠𝑜𝑛𝑠 10 0,1 1 

 G = 5,70 

Q = 1,50 

II.11.3.2. Les escaliers : 

 

Figure II. 9 escaliers 

II.11.3.3. Paillasse  

 

𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 𝜸 (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑬𝒑𝒂𝒊𝒔𝒔𝒆𝒖𝒓 (𝒎) 𝑪𝒉𝒂𝒓𝒈𝒆𝒔 (𝑲𝑵

/𝒎𝟐) 

Revêtement en carrelage + 

Mortier de pose 

20 0,03 0,6 

Les marches 22 0,17/2 1,87 

𝑃𝑎𝑖𝑙𝑙𝑎𝑠𝑠𝑒 25 0,16 4 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑒𝑛𝑝𝑙â𝑡𝑟𝑒 10 0,01 0,1 

 G = 6,57 

Q = 2,5 
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Figure II. 10 : paillasse 

II.11.3.4. Palier 

𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 𝜸 (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑬𝒑𝒂𝒊𝒔𝒔𝒆𝒖𝒓 (𝒎) Charges (KN/m2) 

Revêtement en carrelage+ 

Mortier de pose 

20 0,03 0,6 

𝑃𝑜𝑖𝑑𝑠𝑝𝑟𝑜𝑝𝑟𝑒𝑑𝑒𝑝𝑎𝑙𝑖𝑒𝑟 25 0,16 4 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑒𝑛𝑝𝑙â𝑡𝑟𝑒 10 0,01 0,1 

 G = 4,7 

Q = 2,5 

 

 

II.11.3.5. Balcon étage courant 

𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 𝜸 (𝒌𝑵/𝒎𝟑) Epaisseur (m) Charges (KN/m2) 

𝑅𝑒𝑣ê𝑡𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑒𝑛𝑐𝑎𝑟𝑟𝑒𝑙𝑎𝑔𝑒 22 0,02 0,44 

𝑀𝑜𝑟𝑡𝑖𝑒𝑟𝑑𝑒𝑝𝑜𝑠𝑒 20 0,02 0,4 

𝐶𝑜𝑢𝑐ℎ𝑒𝑑𝑒𝑠𝑎𝑏𝑙𝑒 18 0,03 0,54 

𝐷𝑎𝑙𝑙𝑒𝑝𝑙𝑒𝑖𝑛𝑒 25 0,16 4 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡 20 0,02 0,2 

 G = 5,58 
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Q = 3,5 

 

 

II.11.3.6. Les murs 

II.11.3.6.1. Murs extérieurs en maçonnerie 

 

Figure II. 11 :Murs extérieurs en maçonnerie 

 

 

 

𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 γ (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑬𝒑𝒂𝒊𝒔𝒔𝒆𝒖𝒓 (𝒎) Charges (KN/m2) 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑑𝑒𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡 20 0,02 0,4 

𝐵𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥 9 0,15 1,35 

𝐴𝑚𝑒𝑑’𝑎𝑖𝑟 _ 0,05 0,0 

𝐵𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥 9 0,10 0,9 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑒𝑛𝑝𝑙â𝑡𝑟𝑒 10 0,02 0,2 

 G = 2,85 
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II.11.3.6. 2.. Murs intérieur en maçonnerie 

𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 γ (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑬𝒑𝒂𝒊𝒔𝒔𝒆𝒖𝒓 (𝒎) Charges (KN/m²) 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑑𝑒𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡 20 0,01 0,2 

𝐵𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒𝑐𝑟𝑒𝑢𝑥 9 0,10 0,9 

𝐸𝑛𝑑𝑢𝑖𝑡𝑒𝑛𝑝𝑙â𝑡𝑟𝑒 10 0,01 0,1 

 G = 1,2 

 

II.11.3.7. L’acrotère 

                                           

Figure II. 12 L’acrotère 

N𝑫é𝒔𝒊𝒈𝒏𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏𝒔 γ (𝒌𝑵/𝒎𝟑) surface (m2) Charges (KN/𝒎𝑳) 

N𝑃𝑜𝑖𝑑𝑠𝑝𝑟𝑜𝑝𝑟𝑒 25 0,0685 1,7125× 1 

Poids d’enduit extérieur 

(cimente=1,5cm) 

20 0,015×0,6 0,18× 1 

Poids d’enduit intérieur 

(cimente=1,5cm) 

20 0,015×0,6 0,18× 1 

 G = 2,0725 

Q = 1 
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II.12. Descente des charges sur les poteaux 

Les charges d’exploitation reprises par les poteaux sont calculées en tenant compte de la 

loi De dégression, applicable lorsque le bâtiment comporte plus de 5 niveaux et que 

l’occupation Des différents niveaux est indépendante. [DTR.BC2.2]. 

II.12.1. Loi de dégression : DTR B.C.2.2 

Les charges d’exploitation de chaque étage sont réduites dans les proportions indiquées 

ci-dessous : 

 Pour le toi et terrasse Q0 

 Pour le dernier étage Q 

 Pour l’étage immédiatement inférieur 0.9Q 

 Pour l’étage immédiatement inférieur 0.8Q 

 Et ainsi de suite réduisant de 10% par étage jusqu’à 0.5Q (valeur conservée pour 

les  

 Étages inférieurs suivants). 

Dans notre projet on a deux poteaux plus sollicité (C-2) et (E-1) : 

La surface afférente pour la charge permanente : 

SG= (2.5×2.55) ×2 + (2.55×1.9) ×2 = 22.44 m² 

La surface afférente pour la charge d’exploitation : 

 

  Pour la terrasse : 

Sq0= (2.70+2.10) × (2.70++2.70) = 25.92 m² 

  Pour étage courante :   

 𝑆𝑞= 25.92 - (0.60×0.70) =25.5m² 

 

 

Figure II. 13Surface afférente  

poteau (C-2) 
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II.12.2. Descente des charges sur le poteau intermédiaire (C-2) 

𝑁𝑖𝑣𝑒𝑎𝑢 𝐸𝑙é𝑚𝑒𝑛𝑡 G  KN Q KN 

 

 

N1 

𝑃𝑙𝑎𝑛𝑐ℎ𝑒𝑟𝑡𝑒𝑟𝑟𝑎𝑠𝑠𝑒 ∶  𝑆𝐺 × 𝐺𝑡𝑒𝑟𝑟 

=  22.44 × 6.71 

𝑃𝑜𝑢𝑡𝑟𝑒𝑃𝑟𝑖𝑛𝑐𝑖𝑝𝑎𝑙𝑒: 𝑉 × 𝛾𝐵𝐴 

=  25(0.4 ×  0,60 

×  5,7 ) 

𝑃𝑜𝑢𝑡𝑟𝑒𝑆𝑒𝑐𝑜𝑛𝑑𝑎𝑖𝑟𝑒 ∶  𝑉 × 𝛾𝐵𝐴

=  25(0.3 ×  0.45 

×  5.2) 

𝐿𝑎𝑠𝑢𝑟𝑐ℎ𝑎𝑟𝑔𝑒𝑄 ∶  𝑄 = 1 × 𝑆𝑄0

= 1 × 25.92 

150.572 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

25.92 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁1: 

 

133.922 25.92 

N2 

 

𝑃𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢 ∶  𝑉 × 𝛾𝐵𝐴 

=  25(0.60 × 0.70

×  3.06) 

32.13  

  

𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁2: 

166.052 25.92 

N3 Plancher étage courant : SG × 𝐺é𝑡𝑎𝑔𝑒 

= 22.44×5.7 

Poutre Principale: V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.4× 

0,60 × 5,7 ) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.35 

× 0.40 × 5.2) 

La surcharge Q : Q=1. 5 

×SQ=1.5×25.5 

127.908 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

 

38.25 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁3:  

345.71 

 

64.17 

N4 Poteau : V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.60×0.70× 

3.06) 

32.13  
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 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁4: 377.84 64.17 

N5 Plancher étage courant : SG × 𝐺é𝑡𝑎𝑔𝑒 

= 22.44×5.7 

Poutre Principale: V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.4× 

0,60 × 5,7) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 

25(0.35 × 0.40 × 5.2 

La surcharge Q : Q=1. 5 

×SQ=1×25.5× 0.9 

127.908 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

 

34.425 

 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁5: 557.498 86.296 

N6 Poteau : V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.60×0.70× 

3.06) 

32.13  

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁6: 589.628 98.58 

N7 Plancher étage courant : SG × 𝐺é𝑡𝑎𝑔𝑒 

= 22.44×5.7 

Poutre Principale: V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.4× 

0,60 × 5,7) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 

25(0.35 × 0.40 × 5.2 

 

La surcharge Q : Q=1. 5 

×SQ=1×25.5× 0.8 

127.908 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

 

 

 

30.6 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁7: 769.286 128.655 

N8 Poteau : V×𝛾𝐵𝐴= 25(0.60×0.70× 

3.06) 

32.13  

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁8: 801.416 128.655 

N9=N11=N13 

=N15=N17=N19 

=N21=N23=N25 

=N27=N29=N31 

G = (127.908+34.2+17.55). 11= 

Q = (25.5).(0.7 0.6 0.5) ×29.16× 9) 

0.5 

1976.238  

 

160.65 

 𝑣𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡 = 2777.654  

289.305 
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N10=N12= 

N14=N16=N18= 

N20=N22=N24= 

N26=N28=N30 

32.13×11= 353.43  

 

 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 3131.084  

 

289.305 

 

Alors : G=3131.084KN 

                Q=289.305KN 

II.13. Vérification de la résistance :(RPA) 

Ns=G+Q=3420.389=3420389 N 

𝐵 ≥
𝑁𝑠

0.3×𝑓𝑐28
=

3420389×10−6

0.3×30
= 0.38 

B=0.6*0.7 

0.7 ≥
0.38

0.6
= 0.63………………CV 

0.6≥
0.38

0.7
=0.54………………….CV 

II.14. Vérification au flambement : BAEL 

 Nu =1.35G+1.5Q = 1.35(3131.084)+1.5(289.305) 

                     Nu =4660.9209 KN 

 Amin=1%B =
1

100
(0.6 × 0.70)= 4.2.10-3 m2 =42 cm2 

 𝐵𝑟 = (60 − 2) (70 − 2)  = 3944 𝑐𝑚2 

 𝐿𝑓 = 0.7𝐿0 =  0.7(3.06) =  2.142𝑚 

 i : Rayon de giration définit par : i=√
𝐼 

𝐵
 =√

1715000

60×70
 =20.21 
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 𝐼 ∶  𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑑’𝑖𝑛𝑒𝑟𝑡𝑖𝑒: I = 𝑏ℎ3/12 = 1715000 Cm3      

𝜆=(
𝐿𝑓

𝑖
)= (

2.142

0.2021
)=10.598≤ 50 

Donc : 

𝛼 =
0.85

1+0.2[(
10.598

35
)(
10.598

35
)]

=0.83 

          Nu≤ 𝛼 [
𝐵𝑟×𝑓𝑐28

0.9 𝛾𝑏
+

𝐴𝑠.𝐹𝑒

𝛾𝑠
] =≫   Nu≤ 0.83 [

3944×100×30

0.9 ×1.5
+

22.5×100×400

1.15
] 

 

=≫4660.9209 KN≤  7924054.106kn …………………. (CV) 

Toutes les conditions sont vérifiées, les dimensions adoptées pour les poteaux sont 

(60×70)cm2 

II.15. Descente des charges sur le poteau RIVE (E-1) 

   La surface afférente pour la charge permanente : 

𝑆𝐺 =  (2.4 + 2.45).2.3 = 11.55 𝐾𝑁 

La surface afférente pour la charge d’exploitation : 

 Pour la terrasse : 

𝑆𝑄0 = (2.4 + 0.3 + 2.45) × 2.6 = 13.39 𝑚² 

 Pour étage courante : 

SQ = (2.4+0.3+2.45)× 2.4 − (0.6 × 0.7)  =11.94 m² 

II.15.1. La surface de L’acrotère 

𝑆𝑇 =  (0.1𝑥0.6) + [(0.03𝑥0.10) /2] + 0.07𝑥0.10 = 0.0685 𝑚2 

𝐺1 = 𝑝𝑜𝑖𝑑𝑠𝑑𝑒𝑙’𝑎𝑐𝑟𝑜𝑡è𝑟𝑒𝑝𝑎𝑟𝑚è𝑡𝑟𝑒𝑙𝑖𝑛é𝑎𝑖𝑟𝑒 

𝐺1 = 𝛾𝑏𝑎 × 0.0685 = 25 × 0.0685 = 1.7125 𝐾𝑁 

    0.18                          1cm 

    0.54                          3cm 
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G2=Poids de mortes de 1.5×2=3cm 

G2=0.54× 0.6 = 0.32 

 

 

 

 

 

 

 

II.15.2. Descente des charges sur le poteau intermédiaire (E-1) 

𝑁𝑖𝑣𝑒𝑎𝑢 𝐸𝑙é𝑚𝑒𝑛𝑡 G  KN Q KN 

 

 

 

 

N1 

 

𝑙’𝑎𝑐𝑟𝑜𝑡è𝑟𝑒: 

 G1=25×.0.0685=1.7125 

G2=0.54×0.6=0.32 

G1+G2=2.0325 

Q= 1×10.30 =10.30 

 

1.8925 

 

 

 

 

10.30 

 

N2 

Plancher terrasse : SG × (𝐺𝑡𝑒𝑟) 

11.55× 6.7 

Poutre Principale: V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.4× 

0,60 × 5,7) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.3 

× 0.45 × 5.2) 

La surcharge Q : Q=1×SQ0=1×13.39 

 

77.50 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

13.39 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁1: 

 

131.1425 23.69 

N3 

 

Poteau : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.60×0.70× 

3.06) 

32.13 

34 

 

Figure II. 14Surface afférente 

poteau                                                                    

(E-1B)( étage courant) 

Figure II. 15Surface afférente 

Poteaux (E-1) (terras) 
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Mer 𝑒𝑥𝑡=2.46× 4.85 × 2.85 

 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁2: 197.2725 23.69 

N4 Plancher étage courant: SG × (𝐺𝑒𝑡𝑔) 

11.55× 5.7 

Poutre Principale: V×𝛾𝐵𝐴 = 25(0.4× 

0,60 × 5,7) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.3 

× 0.45 × 5.2) 

La surcharge Q : 

Q=1.5×SQ0=1.5×11.94 

 

65.835 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

 

17.91 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁3: 314.8575 

 

41.6 

 

N5 Poteau : V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.60×0.70× 

3.06) 

𝑀𝑒𝑟𝑒𝑥𝑡=2.46× 4.85 × 2.85 

 

32.13 

34 

 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁4: 380.987 41.6 

 

N6 Plancher étage courant: SG × (𝐺𝑒𝑡𝑔) 

11.55× 6.71 

Poutre Principale: V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.4× 

0,60 × 5,7) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.3 

× 0.45 × 5.2) 

La surcharge Q : 

Q=1.5×SQ=1.5×11.94*0.9 

 

65.835 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

 

 

16.12 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁5: 498.5725 57.72 

N7 Poteau : V×𝛾𝐵𝐴 = 25(0.60×0.70× 

3.06) 

𝑀𝑒𝑟𝑒𝑥𝑡=2.46× 4.85 × 2.85 

 

32.13 

34 
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 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁6: 564.7025 57.72 

N8 Plancher étage courant: SG × (𝐺𝑒𝑡𝑎𝑔) 

11.55× 6.71 

Poutre Principale: V× 𝛾𝐵𝐴 = 25(0.4× 

0,60 × 5,7) 

Poutre Secondaire : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.3 

× 0.45 × 5.2) 

La surcharge Q : 

Q=1 .5×SQ=1.5×11.94.0.8 

 

 

65.835 

34.2 

 

17.55 

 

 

 

 

 

 

14.33 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁7: 682.2875 72.05 

N9 Poteau : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.60×0.70× 

3.06) 

𝑀𝑒𝑟𝑒𝑥𝑡=2.46× 4.85 × 2.85 

 

32.13 

34 

 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑁8: 748.4175 72.05 

N10=N12=N14= 

N16=N18= 

N20=N22=N24= 

N26=N28=N30 

G = (65.835+34.2+17.55). 11= 

Q=1 .5×SQ=1.5×11.94 ×(0.7×  

0.6×0.5) +17.91×0.5) 9 

1293 .435  

 

112.833 

 VEANT= 2041.8525  

184.883 

N11=N13= 

N15=N17=N19= 

N21=N23=N25= 

N27=N29=N31 

Poteau : V× 𝛾𝐵𝐴= 25(0.60×0.70× 

3.06)× 11 

𝑀𝑒𝑟𝑒𝑥𝑡=2.46 × 4.85 × 2.85 × 11 

 

353.43 

 

374 

 

 

 

 𝑉𝑒𝑛𝑎𝑛𝑡𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 =  

2769.2825 

 

 

184.883 

 

Alors : 

 G=2769.2825KN 

 Q=184.883KN 
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II.16. Vérification de la résistance :(RPA) 

Ns=G+Q= 2954.1655 KN=2954165.5 N 

B≥
𝑁𝑠

0.3×𝑓𝑐28
=

6591167×10−6

0.3×30
=0.33 

0.6≥
0.33

0.7
=0.47 

0.7≥
0.33

0.6
= 0.55 

 

 Toutes les conditions ne sont pas vérifiées 

𝑙𝑒𝑠𝑑𝑖𝑚𝑒𝑛𝑠𝑖𝑜𝑛𝑠𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é𝑒𝑠𝑝𝑜𝑢𝑟𝑙𝑒𝑠𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥𝑠𝑜𝑛𝑡(60 × 70)𝑐𝑚2 

II.17.𝐕é𝐫𝐢𝐟𝐢𝐜𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 𝐚𝐮 𝐟𝐥𝐚𝐦𝐛𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭: 𝐁𝐀𝐄𝐋 

 𝑁𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 =  1.35(6406 . 284) + 1.5(184.883) 

𝑁𝑢 = 4015.855 𝐾𝑁 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1%𝐵 =
1

100
(0.6 × 0.70) =  4.2.10 − 3 𝑚2 = 42 𝑐𝑚2 

 𝐵𝑟 = (60 − 2) (70 − 2)  = 3944 𝑐𝑚2 

 𝐿𝑓 = 0.7𝐿0 =  0.7 (3.06) =  2.142𝑚 

𝜆=3.46 (
𝐿𝑓

𝑎
)=3.46 (

2.142

0.40
)=18.5283 

𝛼 =
0.85

1+0.2[(
18.5283

35
)(
18.5283

35
)]

=0.83 

          Nu≤ 𝛼 [
𝐵𝑟×𝑓𝑐28

0.9 𝛾𝑏
+

𝐴𝑠.𝐹𝑒

𝛾𝑠
] =≫   Nu≤ 0.83 [

3944×100×30

0.9 ×1.5
+

22.5×100×400

1.15
] 

 

=≫ 4015.855 KN≤  7924054.106kn …………………. (CV) 

Toutes les conditions sont vérifiées 

Les dimensions adoptées pour les poteaux sont (60×70) cm2



 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre III : 

Calcul des éléments secondaires

 

 

 

 

 

 

 

 

 



Chapitre III :                                                        Calcul des éléments secondaires 

57 

 

 

III.1. Introduction  

Dans toute structure on distingue deux types d’éléments :    

 Les éléments porteurs principaux qui contribuent directement aux contreventements. 

 Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement.   

Dans ce chapitre nous avons calculons et étudier les éléments secondaires (Plancher, 

Acrotère, Balcon et escalier…). Le calcul de ses éléments s’effectue suivant le 

règlement BAEL91 en respectant le règlement parasismique Algérien RPA99/2003 

III.2. Définition 

      L’acrotère est un élément de protection conçu pour contourner le bâtiment au niveau 

de la terrasse, c’est un mur périphérique réalisé en béton armé.  

Le rôle de l’acrotère est d’éviter l’infiltration des eaux pluviales et leur ruissellement sur 

les façades. 

                                                    

Figure III. 1. Schéma statique de l’acrotère 

III.2.2. Mode de travail 

 L’acrotère est calculé comme une console encastré a sa base dans le plancher terrasse et 

travaillant à la flexion composée sous l’effet :    
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 De la surcharge « Q » horizontale due à la poussée de la main courante 

appliquée à l’extrémité supérieure.    

  Un effort normal « N » appliqué au centre de gravité (charge verticale) due à 

son poids propre « G ». 

III.2.3 Hypothèses de calcul 

 L’acrotère est sollicité en flexion composée.  

 La fissuration est considérée comme préjudiciable.  

 Le calcul se fera pour une bande de 1 m. 

III.2.4 Détermination de l’effort due au séisme 

D’après RPA99/V2003 (art 6.2.3) page 39 : Les forces horizontales de calcul 

𝐹𝑝 agissant sur les éléments non structuraux et les équipements ancrés à la structure 

sont calculées suivant la formule :   𝐹𝑝 =  4. 𝐴 . 𝐶𝑝 .𝑊𝑃 

 A= coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4.1) pour la zone 

et le groupe d’usage appropriés.    

Pour notre projet (zone III, groupe d’usage B1)            A= 0.20 

 Cp= facteur de force horizontale variant entre (0.3 et 0.8) obtenu du tableau 

(6.1).   

 Elément en console                   Cp= 0.8  

𝑊𝑝 =  𝑝𝑜𝑖𝑑𝑠 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑟𝑒 𝑑𝑒 𝑙’𝑎𝑐𝑟𝑜𝑡è𝑟𝑒𝑊𝑝 =  2.0325 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 Donc : 𝐹𝑝 = 4 × 2.0325 ×  0.80 × 0.20 = 1.3008𝐾𝑁/𝑚𝑙  

 D’après D.T.R.BC.2.2  

 Q : force horizontale sollicite l’acrotère due à la main courante est 1000 N/m    

𝐹 =  𝑚𝑎𝑥 (𝑄, 𝐹𝑝)      𝐹 =  𝑚𝑎𝑥 (1𝐾𝑁/𝑚𝑙1.3008𝐾𝑁/𝑚𝑙)           𝐹 = 𝐹𝑝

= 1.3008 𝐾𝑁/𝑚𝐿 
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III.2.5 Sollicitations 

 

Figure III. 2: schéma statique de M, N, T 

 

La section la plus dangereuse se trouve au niveau d’encastrement (à la base).  

III.2.6 Combinaisons d’actions 

𝑮 =  𝟐. 𝟎𝟑𝟐𝟓 𝑲𝑵/𝒎𝒍 

𝑸 =  𝟏 𝑲𝑵 /𝒎𝒍 

 𝐸. 𝐿. 𝑈:   

   𝑁𝑢 =  1.35 ×  𝑁𝑔 =  2.744 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

𝑂𝑛 𝑛𝑒 𝑙𝑒 𝑚𝑎𝑗𝑜𝑟𝑒 𝑝𝑎𝑠 𝑝𝑢𝑖𝑠𝑞𝑢𝑒 𝑙𝑒 𝑝𝑜𝑖𝑑𝑠 𝑑𝑢 𝑏é𝑡𝑜𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣𝑎𝑖𝑙𝑙𝑒 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑙𝑒 𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑓𝑎𝑣𝑜𝑟𝑎𝑏𝑙𝑒.   

𝑀𝑢 =  1.5 𝑥 𝑄 ∗ ℎ  ⇒  𝑀𝑢 = 1.5 𝑥1.3008 × 0,6 =  1.1707 𝐾𝑁.𝑚  

𝑇𝑢 =  1.5 𝑇 =  1.5 × 1.3008  =  1.9512 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

 𝐸. 𝐿. 𝑆:   

𝑁𝑠𝑒𝑟 =  𝑁𝑔 =  2.0325 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

𝑀𝑠𝑒𝑟 = 𝑀 = 0.79584 𝐾𝑁.𝑚𝑙 
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III.2.7. Calcul de ferraillage 

 

              

Figure III. 3.Coupe de ferraillage 

 

𝑁𝑈 (𝐾𝑁/𝑚𝑙) 𝑴𝑼(𝑲𝑵.𝒎) 𝑻𝒖 (𝑲𝑵) 𝑵𝑺𝒆𝒓(𝑲𝑵) 𝑴𝑺𝒆𝒓(𝑲𝑵) 

2.744 1.1707 1.9512 2.0325 0.79584 

Tableau III.1.Récapitulatif résultats des sollicitations 

III.2.8. Armatures longitudinales 

III.2.8.1. Calcul des armatures à L’E.L. U 

III.2.8.1.1. Calcul de l’excentricité  

𝑒𝑢 = Mu /Nu=1.1707/2.744=0.43 m  

h/2 –d’=5–2=3cm       =>     eu =43 cm > h/2 – d’= 3 cm   

 D’où Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les 

armatures, et l’effort normal (N) est un effort de compression (Nu >0), donc la section 

est partiellement comprimée, elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un 

moment fictif  𝑀𝑓  puis on se ramène à la flexion composée. 

III.2.8.1.2. Calcul en flexion simple  

 Moment fictif 

𝑒𝐴   =  𝑒𝑢 + (ℎ/2 –  𝑑’) = 0.43 + (
0.1

2
– −0.02)  = 0.46 𝑚 

 𝑀𝑓 =  𝑁𝑢 ×  𝑒𝐴 = 2.744 × 0.46 = 1.262𝐾𝑛.𝑚 
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 Moment réduit :  

𝐹𝑏𝑢=
0.85∗𝑓𝑐28

𝜃×𝛾𝑏
=
0.85∗30

1∗1.15
 =22.17 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑓

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

1,262

1∗0,08²∗22.17∗10^3
= 8.89*10^-3 

µ=8.89*10^-3≤ 𝜇𝐿 = 0.392                        𝐴𝑐 =  0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(8.89*10^-3) ) = 0.012                  

 α= 0.012 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.012)) = 0.995 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑓

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

1.286∗10

348∗0.08∗0.995
 = 0.46cm² 

 

 ™Calcule de la section réelle des armatures en flexion composée 

: As = A - (Nu/𝜎𝑠)  = 0.46 - (2.7978x10)/(348)  = 0.38cm² 

III.2.9.Les vérifications 

III.2.9.1.ELU 

III.2.9.1.1.Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL91modifiés 99) 

 Le ferraillage de l'acrotère doit satisfaire la condition de non fragilité :       

{
 

 Amin =  ( 0,23 × b × d × 
𝑓𝑡𝑗

𝑓𝑒

fe =  400Mpa 

ft28 =  0.6 +  0.06 (fc28) =  2.4Mpa  

 

   Amin=0.23 (100×8) ×2.4/400=0.966 cm² 

III.2.10. Calcul des armatures à E.L.S 

- La contrainte de traction d’armature BAEL91(A.4.5.3.3) :  
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III.2.10.1. Fissurations Préjudiciables 

𝜎̅̅𝑠 ̅= min [(
2

3
) × 𝑓𝑒 ; 110√η × ft28]   

η ∶ coefficient de fissuration = 1.6 pour les barres HA   

σ̅̅̅̅s̅̅  = min [(
2

3
) × 400 .110√1.6 × 2.4] = min [266.67 ;215.55 ] = 215.55MPa 

III.2.10.2. Détermination du centre de pression 

𝑀𝑏𝑐=
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑁𝑠𝑒𝑟
=
0.79584

2.0725
= 0.384𝑚 

La section est partiellement comprimée.    

III.2.10.3.Calcul de la section à la flexion simple 

𝑀1 𝑠𝑒𝑟 =  𝑀𝑠𝑒𝑟 +  𝑁𝑠𝑒𝑟 (ℎ/ 2 −  𝐶)  

=  0.79584 + 2.0725 (0.1 /2 −  0.03)  = 0.8373 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

0.8373 

1∗0,08²∗22.17∗10^−3
= 6*10^-3 

µ=6*10^-3≤ 𝜇𝐿 = 0.392                           Ac= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(6*10^-3) ) = 7.52*10^-3 

 α= 7.52*10^-3 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (7.52*10^-3)) = 0.996 

Z=d*𝛽 

Aser1=
𝑀𝑓

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

0.8373 ∗10

348∗0.08∗0.996
 = 0.30cm² 

III.2.11.Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL91modifiés 99) 

 Le ferraillage de l'acrotère doit satisfaire la condition de non fragilité :       

{
 

 Amin =  ( 0,23 × b × d × 
𝑓𝑡𝑗

𝑓𝑒

fe =  400Mpa 

ft28 =  0.6 +  0.06 (fc28) =  2.4Mpa  

 

 

Amin=0.23 (100×8) ×2.4/400=0.966 cm² 
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III.2.12. Pourcentage minimal d’armature longitudinale BAEL (B.5.3.1) 

AL ≥ 0.0025 × b × h = 0.0025 × 100 × 10 = 2.5 cm2  

AL = 2.5 cm2  

Donc : A = max (A cal ; A min ; AL) = max (0.70; 0.85 ; 2.5)  

III.2.13. Conclusion de ferraillage 

       As = Max (A ; Amin ; As) = (0.30 ; 2.50;0.966) = 0.996 cm 

  On adopte : A = Al=5 ∅8 = 2.51 cm² 

Avec espacement                   

        St = 100/5 = 20 cm. 

III.2.14.Armature de répartition 

    Ar =Al/4=2.51 /4= 0.63 cm2    

Repartie sur 100 cm de hauteur, avec un espacement :                                                                            

St = 100/3 = 34 cm    

   On prend          Ÿ3 ∅6=0.85cm²  avec espacement St=34 cm 

 

III.2.15. Vérification De L’effort Tranchant : BAEL (A.5.1,1) 

𝑉𝑢 =  1.5 ×  𝐹𝑝 =  1.5 ×  1.3008 𝐾𝑁/𝑚𝑙 =  1.9512 𝐾𝑛 

𝜏𝑢 =
𝑣𝑢

𝑏.𝑑
=
1.9512×10^3 

1000×80
=0.024 

La fissuration et préjudiciable, alors :  

𝜏𝑢̅  = 𝑚𝑖𝑛 (0.15𝑓𝑐28/ 𝛾𝑏  𝑀𝑃𝑎 ;  4 𝑀𝑃𝑎)𝜏𝑢̅  = 𝑚𝑖𝑛 (0.15 ×  25 /

1.5  𝑀𝑃𝑎 ; 4 𝑀𝑃𝑎)    

𝜏𝑢̅ = 2.5 𝑀𝑃𝑎  

Alors :   𝜏𝑢 = 0.024 𝑀𝑃𝑎 ≤  𝜏𝑢̅ = 2.5 𝑀𝑃𝑎  ………… ..   (𝑐. 𝑣)  

Donc : les armatures transversales ne sont pas nécessaires 
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Figure III. 4. Schéma du ferraillage de L’acrotère 

III.3. Les balcons 

III.3.1.Méthode de calcul 

   Le calcul se fait sur une bande de 1m de largeur d’une section rectangulaire travaillant 

à la flexion simple dû à :  

G : Poids propre de la console.  

Q : Surcharge d’exploitation.  

P : charge concentrée due au poids des murs extérieurs et l’acrotère. 

III.3.2. Balcon accessible 

Charge permanente G = 5580 N/ml.  
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Charge d'exploitation Q = 3500 N/ml 

Murs extérieurs : 

La hauteur du mur : h= 1.20 m 

On prend une bande de 1 m.                                     

P = 2850×1.20×1 = 3420N/ml 

III.3.2. E.L.U 

 𝑃𝑢 = 1.35 (𝐺 + 𝑃) + 1.5𝑄 

  𝑃𝑢 = 1.35 (5 . 58 + 3.42) + 3.5 × 1 

  𝑃𝑢 = 17.4 𝐾𝑁 

𝑀𝑥 =P
𝐿𝑋²

8
(𝑙𝑦 −

𝑙𝑥

2
)+P

𝑙𝑥3

48
 

𝑀𝑥 =17.4 
1.20²

8
× (4 −

1.23

2
)+17.4 

1.23

48
 

𝑀𝑥 = 10.45𝐾𝑁.𝑚 

 En travée ∶  Mxt =  0.85Mx = 8.88KN.m 

 En appuie ∶   MxA = 0.3 Mx = 3.14 KN.m 

𝑀𝑦 =P
𝑙𝑥3

24
=17.4

1.23

24
=1.25𝐾𝑁.𝑚 

 En travée ∶  Myt =  0.85My = 1.06KN.m 

 En appuie ∶   MyA = 0.3 My = 0.37 KN.m 

III.3.2. E.L.S 

𝑃𝑠𝑒𝑟 = 𝑃 + 𝐺 + 𝑄 

𝑃𝑠𝑒𝑟 = 5.58 + 3.500 + 3.420 

𝑃𝑠𝑒𝑟 = 12.5𝐾𝑁.𝑚 

𝑀𝑥 =P
𝐿𝑋²

8
(𝑙𝑦 −

𝑙𝑥

2
)+P

𝑙𝑥3

48
 

𝑀𝑥 =12.5
1.20²

8
× (4 −

1.23

2
)+12.5

1.23

48
 

𝑀𝑥 = 7.51𝐾𝑁.𝑚 

 En travée ∶  Mxt =  0.85Mx = 6.38KN.m 

 En appuie ∶   MxA = 0.3 Mx = 2.25KN.m 
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𝑀𝑦 = 𝑃
𝑙𝑥3

24
= 12.5

1.23

24
= 0.9𝐾𝑁.𝑚 

 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 ∶  𝑀𝑥𝑡 =  0.85𝑀𝑦 = 0.76𝐾𝑁.𝑚 

 𝐸𝑛 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑒 ∶   𝑀𝑥𝐴 = 0.3 𝑀𝑦 = 0.27 𝐾𝑁. M 

 𝐸. 𝐿. 𝑈     (𝐾𝑁.𝑚) 𝐸. 𝐿. 𝑆   (𝐾𝑁.𝑚) 

 

𝐵𝑎𝑙𝑐𝑜𝑛 é𝑡𝑎𝑔𝑒 

𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 
 

𝑀𝑥𝑡 = 8.88 

 𝑀𝑦𝑡 =  1.06 

𝑀𝑥𝑡 = 6.38 

𝑀𝑦𝑡 = 2.25 

𝐸𝑛 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑒 𝑀𝑥𝑎 = 3.14 

𝑀𝑦𝑎 = 0.37 

𝑀𝑥𝑎 = 0.76 

𝑀𝑦𝑎 = 0.27 

Tableau III. 2.Les charge sur travée et appuis 

 

III.3.3. Calcul Du Ferraillage 

 

L'enrobage : 

𝑑 =  𝑒𝑝 − 𝑐  

𝑐 = 1/2∅𝑙 +  𝑒𝑐𝑟  

∅𝑙 ≤ 𝑒𝑝/10             ∅l≤160/10             ∅l≤16 mm  

Alor : c= 1/2 ×1.6+1=2.8cm            c=3 cm             

Soit : d= 16-3= 13 cm  

III.3.3.1.E.L.U 

 En travée : 

Mxt = 8.88KN.m 
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𝐹𝑏𝑢=
0.85∗𝑓𝑐28

𝜃×𝛾𝑏
=
0.85∗30

1∗1.15
 =22.17 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

8.88∗106

22.17∗1000∗130²
= 0.024 

µ=0.024≤ 𝜇𝐿 = 0.392                  Ac= 0 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.024) ) = 0.015                 

α= 0.015 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.012)) = 0.994 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

8.88∗106

348∗130∗0.994
 = 1.97 cm² 

On adopte : 4T12=4.52 cm² 

 En appuie : 

𝑀𝑥𝐴 =  3.14 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

3.14∗106

22.17∗1000∗130²
= 8.38× 10−3 

µ=8.38× 10−3 ≤ 𝜇𝐿 = 0.392                  Ac= 0 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(8.38× 10−3) ) = 0.011                 

α= 0.011 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.011)) = 0.995 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

3.14∗106

348∗130∗0.995
 = 0.69 cm² 

                   On  adopte : 4T12=4.52 cm² 

 En travée : 

Myt = 1.06KN.m 

Fbu=
0.85∗𝑓𝑐28

𝜃×𝛾𝑏
=
0.85∗30

1∗1.15
 =22.17 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

1.06∗106

22.17∗1000∗130²
= 0.0082 

µ=0.0082≤ 𝜇𝐿 = 0.392                                    Ac= 0 

α = 1.25 (1- √1 – 2µ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.0082)) = 0.01 

 α= 0.01 <𝛼AB =0.259  
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β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.01)) = 0.996 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

1.06∗106

348∗130∗0.996
 = 0.23 cm² 

                   On adopter: 4𝑇14=4.52 cm² 

 En appuie : 

𝑀𝑥𝐴 =  0.37 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

3.14∗106

22.17∗1000∗130²
= 8.38× 10−3 

 µ=8.38× 10−3 ≤ 𝜇𝐿 = 0.392                  Ac= 0 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(8.38× 10−3) ) = 0.011                 

α= 0.011 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.011)) = 0.995 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

3.14∗106

348∗130∗0.995
 = 0.69 cm² 

                   On adopter: 4𝑇10=3.14 cm² 

III.3.3.2.ELS 

On a la fissuration est peu préjudiciable donc on n’a pas besoin de vérifier σs <σs, il 

suffit de vérifier α<α :   

Selon BAEL 91 : 

α<[𝜶]=((𝜸 − 𝟏)/𝟐 + (𝒇𝒄𝟐𝟖/𝟏𝟎𝟎))= 

 𝑬𝑳𝑼 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑬𝑳𝑺 (𝑲𝑵.𝒎) 𝜸 Fc2

8 

𝜶 (𝜶) conditio

n 

𝑩𝒂𝒍𝒄𝒐𝒏 é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝑀𝑥𝑡 = 8.88 𝑀𝑥𝑡 = 6.38 1.3

9 

30 0.01

5 

0.49

5 

CV 

𝑀𝑥𝑎 = 3.14 𝑀𝑥𝑎 = 0.76 4.1

3 

30 0.01

1 

1.86

5 

CV 

𝑀𝑦𝑡 = 1.06 𝑀𝑦𝑡 = 2.25 0.4 30 0.01 0.03 CV 
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7 5 

𝑀𝑦𝑎 = 0.37 𝑀𝑦𝑎 = 0.27 1.3

7 

30 0.01

1 

0.48

5 

CV 

                                                Tab. III.3.Calcul Du Ferraillage 

   III.3.4. Condition de non fragilité selon BAEL91 (art A.4.2.1) page 22 : 

Amin 1≥ 0.23.b.d. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

Amin1 ≤ 0.23 × 100 × 13 ×2.4/ 400= 1.79 cm² 

   III.3.5. Pourcentage minimal CBA93 article (B.6.4) :  

𝐴𝑚𝑖𝑛 2 ≥  0.001 ×  𝑏 ×  ℎ   

𝐴𝑚𝑖𝑛 2 ≥  0.001 × 100 × 16 =  1,6 𝑐𝑚 

 

 

                      Figure III. 5. Schéma du ferraillage de balcon 

III.4.L’escaliers 

III.4.1. Introduction 

 Les escaliers sont des éléments de la structure qui permettent de franchir les niveaux. 

Ils sont composés des éléments suivants : paillasse, volée, palier, marche (giron), contre 

marche. 

Les deux volées comportent (palier- paillasse -palier)    

 - hauteur de l’étage He=3,06m            

 - hauteur de marche h=17cm  
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 - nombre des marches n=18                 

 - largeur de la marche g = 30 cm  

D’où on adopte 9 marches par volée 

III.4.2. Charge et surcharge : (les escaliers d’habitation) 

La cage d’escalier est située à l’intérieur du bâtiment et l’escalier adopté est du type 

coulé en place. Le chargement est donné pour une bande de 1ml de largeur.  

III.4.3. Détermination des charges et surcharges 

La paillasse :    {
𝐺 = 6.57𝐾𝑁/𝑚²

Q = 2.5KN/m²
 

Le palier :         {
𝐺 = 4.7𝐾𝑁/𝑚²

𝑄 = 2.5𝐾𝑁/𝑚²
 

III.4.4. Combinaisons des charges 

     𝐸𝐿𝑈 ∶             𝑞𝑢 =  (1.35 𝐺  +   1.5 𝑄)  ×  1𝑚  𝐾𝑁/𝑚𝑙    

 𝐸𝐿𝑆 ∶              𝑞𝑠𝑒𝑟 =  (𝐺  +   𝑄)  ×  1𝑚   𝐾𝑁/𝑚𝑙 

III.4.5. Charges et surcharges 

Les charges 𝐺 (𝐾𝑁/𝑚²) 𝑄(𝐾𝑁/𝑚²) 𝑞𝑢(𝐾𝑁/𝑚𝑙) 𝑞𝑠(𝐾𝑁/𝑚𝑙) 

𝑃𝑎𝑖𝑙𝑙𝑎𝑠𝑠𝑒 6.57 2.5 12.61 9.07 

𝑝𝑎𝑙𝑖𝑒𝑟 4.7 2.5 10.09 7.2 

Tableau III. 3.Charges et surcharges d’escalier 

  

III.4.6. Schéma statique 

 

                                 Figure III.4: Schéma statique des escaliers. 
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III.4.7. Evaluation des charges 

III.4.7.1. Charges permanentes 

Les charges sont calculées par mètre linéaire horizontal. 

𝛾𝑏𝑎 = 25𝐾𝑁/𝑚3 

𝛾𝑏 = 22𝐾𝑁/𝑚3 

𝛾𝑟𝑒𝑣 = 20𝐾𝑁/𝑚3 

III.4.7.1.1. Charges sur la paillasse  

 Poids propre de paillasse :(e=16cm) 

Pp= 𝛾𝑏𝑎 ×
𝑒

𝑐𝑜𝑠𝛼
× 1𝑚 = 25 ×

0.16

𝑐𝑜𝑠29.68
= 4.60 KN /m 

Poids propre de marche 

Pm=𝛾𝑏 ×
1

2
ℎ × 1𝑚=22×

17

2
× 1𝑚 =1.87 KN /m 

Poids propre de revêtement (𝑒𝑟𝑒𝑣 = 3𝑐𝑚) 

𝑃𝑟𝑒𝑣=𝛾𝑟𝑒𝑣 × 𝑒𝑟𝑒𝑣 × 1𝑚 = 20 × 0.03 × 1𝑚 =0.6 KN /m 

G = Pp + Pm + Prev = 7.07KN/m 

III.4.7.1.2.Charge sur le palier:(e=16cm) 

Poids propre de palier 

𝑃𝑝𝑎=𝛾𝑏𝑎 × 𝑒 × 1𝑚 = 25 × 0.16 × 1𝑚 = 4 KN /m 

Poids propre de revêtement (𝑒𝑟𝑒𝑣 = 3𝑐𝑚) 

𝑃𝑟𝑒𝑣=𝛾𝑟𝑒𝑣 × 𝑒𝑟𝑒𝑣 × 1𝑚 = 20 × 0.03 × 1𝑚 =0.6 KN /m 

𝐺2 = 𝑃𝑝𝑎 + 𝑃𝑟𝑒𝑣 = 4.6𝐾𝑁/𝑚 

III.4.7.2.Charges d’exploitation 

 On adopte pour l’escalier une charge d’exploitation : Q=2.5KN /𝑚3 
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Figure III. 6 Schéma statique des escaliers. 

 ELS 

𝑄1 = 𝑄3 = 𝐺 + 𝑄 = 7.1𝐾𝑁/𝑚 

𝑄2 = 𝐺 + 𝑄 = 9.57𝐾𝑁/𝑚 

Qeq=
2×(7.1×1.5)+9.57×2.7

4.2
 =10.76 𝐾𝑁/𝑚 

M=
𝑄𝑒𝑞×𝐿²

8
=

10.76×4.2²

8
= 23.74 𝐾𝑁.𝑚 

 ELU 

 𝑄1 = 𝑄3 = 1.35 × 𝐺 + 1.5𝑄 = 9.96𝐾𝑁/𝑚 

𝑄2 = 1.35 × 𝐺 + 1.5𝑄 = 13.3 𝐾𝑁/𝑚 

𝑄𝑒𝑞=
2×(9.96×1.5)+13.3×2.7

4.2
 =15.66 KN/m 

M=
𝑄𝑒𝑞×𝐿²

8
=

15.66×4.2²

8
= 34.53 KN.m 

III.4.8.Ferraillage à LELU 

Le calcul des armatures est réalisé sur une poutre isostatique de section (0.16x1) m² 

soumise à la flexion simple. 

 Moment sur appuis 

 𝑀𝑎 = 0.3 × 𝑀𝑡 =  10.53𝐾𝑁.𝑚 

 Moment sur travée 
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Mt=0.85×𝑀𝑡 = 29.35𝐾𝑁.𝑚 

III.4.8.1.Armatures longitudinales 

III.4.8.1.1.En travée 

𝑀𝑡 =  29.53 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=
29.53×10−3

22.17∗1∗0.13²
= 0.078 

µ=0.078≤ 𝜇𝐿 = 0.392                       Ac= 0 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.078) = 0.101                

α= 0.101 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.669)) = 0.959 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

29.53×10−3

348∗0.130∗0.959
 = 6.56cm² 

On adopter: 6𝑇12=6.79 cm²/ml. 

III.4.8.1.2.En appuis  

 Ma=10.35KN.m 

𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=
10.35×10−3

22.17∗1∗0.13²
= 0.027 

µ=0.027≤ 𝜇𝐿 = 0.392                       Ac= 0 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.027) ) = 0.034 

α= 0.034<𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.034)) = 0.986 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

10.35×10−3

348∗0.130∗0.986
 = 2.32 cm² 

On adopter: 3𝑇12=3.40 cm² 

III.5 .Calcul De La Poutre Palière 

III.5.1. Introduction 

 La poutre palière est une poutre d’appui pour le palier de l’escalier, elle est calculée 

comme une section rectangulaire travaillant à la flexion simple et à la torsion, elle est 

soumise à   
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 Son poids propre "pp". 

 Poids du mur extérieur pm. ∅ 

 La réaction de la volée.   

III.5.2.Pré dimensionnement 

On a : L max=5.40 m (entre axe) 

 
𝐿

16
≤ ℎ ≤

𝐿

10
 

540

16
≤ ℎ ≤

540

10
                                  33.75cm  ≤ h ≤ 54 cm        en prend   (h=45 cm) 

La largeur de la poutre suivant cette condition  0.3h ≤ 𝑏 ≤ 0.6h  

Donc   0.3*45 ≤ 𝑏 ≤ 0.6*45            13.5cm  ≤ b≤   27 cm           en prend  (b= 30cm)   

III.5.2.1.Vérification selon le R.P.A 99 versions 2003 article 7.5.1 

 𝑏 =  30 𝑐𝑚 >  20 𝑐𝑚 (𝑐 . 𝑣)     

 ℎ =  45 𝑐𝑚 >  30 𝑐𝑚 (𝑐 . 𝑣)  

 ℎ / 𝑏 =  1.5 <  4 (𝑐. 𝑣) 

              

                  Figure III. 7: coup  d’une section de Poutre Palier 

Donc la section retenue pour la poutre secondaire: est : (30x 45) cm². 

III.5.3.Evaluations des charges 

 

 Poids propre de la poutre : 0.3 × 0.45× 25 = 3.375 KN/ml   
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 Poids du mur : (
ℎ

2
− ℎ𝑝𝑝 − ℎ𝑝𝑏) × 2.85 = (

3.06

2
− 0.6 − 0.45) 2.8 =

1.368KN/ml  

 Poids de palier: G palier = 4.7 KN/ml   

 Poids de la paillasse : G paillasse = 6.57 KN/ml  

 On prend une largeur d’escalier qui est: b = 1m donc les charges sont : 

𝑄 𝑝𝑎𝑙𝑖𝑒𝑟 =  𝑄. 1𝑚 = 2.5 ×  1 = 2.5 𝐾𝑁/𝑚𝑙   

𝑄 𝑝𝑎𝑖𝑙𝑙𝑎𝑠𝑠𝑒 =  𝑄. 1𝑚 = 2.5 ×  1  = 2.5 𝐾𝑁/𝑚𝑙   

𝐺 𝑒𝑞 =  ((4.7 ×  4.10)  +  (6.57 × 2.7))/ 2 +  3.375 +  1.368 =  27.38 𝐾𝑁/𝑚𝑙   

𝑄 𝑒𝑞 = ((2.5 × 4.10) + (2.5 × 2.70))/2 = 13.63 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

 Combinaison d’action :  

 ELU : 

𝑃𝑢 =  1.35 ×  27.38 +  1.5 ×  13.63 =  57.41 𝐾𝑁/𝑚𝑙  

 ELS :   

𝑃 𝑠𝑒𝑟 =  27.38 + 13.63 =  41 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

III.5.4.Calculs le moment fléchissent et l effort tranchant 

 ELU   

M0=
𝑃𝑢× 𝑙²

8
=

57.41×4.1²

8
= 120.63 𝐾𝑁.𝑚 

T=
𝑃𝑢× 𝑙

2
=

𝑃𝑢× 𝑙

2
=

57.41×4.1

2
= 117.7 𝐾𝑁.𝑚 

a) En travée :   

Mt = 0.85 × M0 = 0.85 × 120.63= 102.53 KN. m 

b) En appui :   

Ma = 0.3 × M0 = 0.3 × 120.63= 36.19  KN. M 

 ELS :   
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M0=
𝑃𝑠𝑒𝑟× 𝑙²

8
=

41×4.1²

8
= 86.15 𝐾𝑁.𝑚 

T=
𝑃𝑠𝑒𝑟× 𝑙

2
=

41×4.1

2
= 84.05 𝐾𝑁.𝑚 

a) En travée :   

Mt = 0.85 × M0 = 0.85 × 86.15= 73.23 KN. m 

b) En appui :   

Ma = 0.3 × M0 = 0.3 × 86.15= 25.85  KN. M 

 𝑷 (𝑲𝑵
/𝒎𝒍) 

𝑴𝟎 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒕 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝒂 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑻 (𝑲𝑵) 

E.L.U 57.41 120.63 102.53 36.19 117.7 

E.L.S 41 86.15 73.23 25.85 84.05 

                                  Tableau III. 4. Moments et Effort Tranchants 

 

III.5.5.Calcul de ferraillage 

III.5.5.1.Armatures longitudinales 

III.5.5.1.1.E.L.U 

L'enrobage :  

 𝐶 = 3𝑐𝑚  

 𝑑 = ℎ − 𝑐 = 45 − 3 = 42𝑐𝑚  

 𝑑 = 42𝑐𝑚 

a) En travée : 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑇

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=
102.53×10−3

22.17∗0.3∗0.42²
= 0.087 

µ=0.087 ≤ 𝜇𝐿 = 0.392                       Ac= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.087) ) = 0.113 

α= 0.113<𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.113)) = 0.955 

Z=d*𝛽 
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A=
𝑀𝑇

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

102.53×10−3

348∗0.42∗0.955
 = 7.35cm² 

On adopter: 4𝑇14=7.70 cm². 

 b) En appui :   

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝐴

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

36.19  ×10−3

22.17∗0.3∗0.42²
= 0.030 

µ=0.030≤ 𝜇𝐿 = 0.392                       Ac= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.030) ) = 0.038 

α= 0.038<𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.038)) = 0.984 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑇

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

36.17×10−3

348∗0.42∗0.984
 =2.51 cm² 

On adopter: 3𝑇12=3.39 cm² 

III.5.5.1.2. ELS 

On a la fissuration est peu préjudiciable donc on n’a pas besoin de vérifier σs <σs, il 

suffit  de vérifier α<α : 

α≤ [𝛼]=((𝛾 − 1)/2+ (𝑓𝑐28/100))                      avec                       𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠𝑒𝑟
 

 𝑬𝑳𝑼 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑬𝑳𝑺 (𝑲𝑵.𝒎) 𝜸 Fc28 𝜶 [𝜶] condition 

𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 Mt=102.53 Mt=73.23 1.40 30 0.113 0.5 CV 

𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊 Ma=36.19 Ma=25.85 1.4 30 0.038 0.5 CV 

Tableau III. 5 Vérification ELS 

III.5.6.Condition de non fragilité selon BAEL91 (art A.4.2.1) page 22 

Amin 1≥ 0.23.b.d. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

Amin1 ≤ 0.23 × 30 × 42 ×2.4/ 400= 1.73 cm² 

III.5.7. Pourcentage minimal CBA93 article (B.6.4) 

Amin 2 ≥ 0.001 × b × h   

Amin 2≥ 0.001×30×45 = 1,35 cm 
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Donc : A = max (Au ;  A1 min, A2 min) = 7.70 cm² 

 𝐴(𝑐𝑚²) 𝐴𝑚𝑖𝑛1(𝑐𝑚²) 𝐴𝑚𝑖𝑛2(𝑐𝑚²) 𝐴𝑚𝑎𝑥(𝑐𝑚²) 𝐴𝑎𝑑𝑝 (𝑐𝑚²) 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 7.70 1.73 1.35 7.35 4𝑇14=7.70 

cm² 

𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 3.39 1.73 1.35 2.51 3𝑇12=3.39 

cm² 

Tableau III.6.ferraillage De La Poutre Palière 

III.5.8.Vérification de l’effort tranchant 

a) contrainte tangentielle :             𝑻𝒖 𝒎𝒂𝒙 =  𝟏𝟏𝟕. 𝟕 𝑲𝑵.𝒎 

𝝉𝒖 ≤ [𝝉]𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏0.𝑑
=
117.7×10−3

0.3×0.42
 = 0.934 MPA 

[𝜏]=min(0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
|5𝑀𝑃𝐴) =3MPA 

𝜏𝑢 = 0.934 ≤ (𝜏) = 3𝑀𝑃𝐴……………… CV 

III.5.9.Calcul de la poutre a la torsion 

La torsion de la poutre palière est provoquée par la flexion de la paillasse. 

Tu= Ma (Escalier) = 10.53 KN.m. 

Le moment de torsion maximale : 

Mtor = Mapp ×
L

2
= 10.53 ×

4.10

2
= 21.58 KN.m 

III.5.10. Vérification du béton 

 Contrainte tangente due à l'effort tranchant : BAEL91 (A.5.4.21) 

On remplace la section réelle par une section creuse équivalent dont l'épaisseur de paroi 

"𝑏𝑡"est égale aux (1/6) du diamètre du plus gronde cercle qui il est possible d'inscrire 

dons le contour extérieur de la section. 

τuv =
Tu

2.  . b0
 

Tu : moment de torsion (Tu = 10530N.m) 

b0 = bt =
b

6
=
30

6
= 5cm 

  : Aire du contour à mi- épaisseur.  

  = (h − bt)  × (b − bt)  = (45 − 5) × (30 − 5)  =  1000 cm² 
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τuv =
10530

2 × 1000 × 5
= 1.053 MPa 

τu
2 + τuv

2 ≤ (τ̅ultim)
2         section pleine 

τu
2 + τuv

2 = (0.934)2 + (1.053)2 = 1.98 

(τ̅ultim)
2 = (2.5)2 = 6.25        

1.98 ≤ 6.25……C. V 

III.5.11.Les armatures longitudinales 

Al =
U ×Mtor

2 × Ω × σs
 

 U = 2[(b − bt) + (h − bt)] = 2[(30− 5) + (45 − 5)] = 130 cm. 

Al =
130 × 21580

2 × 1000 × 348
= 4.03 cm2   =>   𝑜𝑛 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑒: 4𝐻𝐴12 = 10.65cm2. 

III.5.12.Armatures transversales  

At
St
=

Mtor

2 × Ω × σs
=> At =

Mtor × St
2 × Ω × σs

=
21.58 × 105 × 15

2 × 1000× 102 × 348
= 0.465 cm 

𝐴𝑡 : Section d’armature transversale.

 
St : L’espacement d’armature. 

 
On prend un espacement de 15cm =>Soit : At. = 3∅ 8 =1,51 cm2. 

On prend les armatures transversales Calcul à la flexion. 

III.5.13.Vérification de la flèche CBA93 (article B.6.5.1) 

ℎ

𝐿
≥

1

16
=

45

410
= 0.109 ≥ 0.0625………………………………CV 

ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
=
45

410
≥

73.23

86.25 × 10
= 0.109 ≥ 0.085 ……………… . . CV 

𝐴

𝑏×𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
=0.0065≤ 0.0105………………………… CV 

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire 

III.5.14. Présentation du ferraillage 
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Figure III. 8 : Ferraillage d’escalier 

                               

                                    Figure III. 9 : Ferraillage de Poutre Palière
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IV .Les Plancher 

IV.1. Introduction 

Les planchers sont des éléments horizontaux de la structure capables de reprendre les 

charges verticales. On peut considérer les corps creux comme des poids morts 

n’interviennent pas dans la résistance de l’ouvrage. La structure étudiée comporte des 

planchers à corps creux (20+4) pour tous les étages Plancher = Poutrelles + Corps creux 

+ Dalle de compression.   

 20 cm= Corps creux  

 4cm= Dalle de compression. 

Plancher corps creux Il est constitué de :    

 Hourdis portant sur les poutrelles et éventuellement sur les poutres 

principales.  

 Poutrelles transmettant aux poutres principales les efforts en provenance de 

l’hourdis.  

 Poutre principale recevant les poutrelles et reposant.  

IV.2. METHODE DE CALCUL 

Les nervures est calculées  comme une section en T soumise à la flexion simple ,par 

deux méthode 

IV.2. a .Méthodes forfaitaire :  

Elle est utilisée pour la détermination des efforts (M) et (T), si :   

 La fissuration n’est pas préjudiciable.  

  Les charges d’exploitation sont modérées 𝑄é𝑡𝑎𝑔𝑒 ≤  𝑀𝑎𝑥 (2𝐺, 5 𝐾𝑁/

𝑚2)  

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

différentes travées.   

  Les portées successives sont comprises entre (0.8 et 1.25)= 0.8 ≤
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
≤

1.25 

IV.2.b. Méthode de Caquot :  
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Elle est utilisée pour la détermination des efforts (M) et (T), si :    

 Q > 2G et Q > 500 Kg/m²    

  Les charges permanentes et d’exploitations sont élevées.  

  Les moments d’inertie de la section des poutres ne sont pas constants. 

IV.3. Les types des planchers 

Dans le cas de notre projet on a trois types de poutrelles dans les planchers 

d’étages courant et terrasse inaccessible 

 Poutre repose sur 6 appuis   

 Poutre repose sur 4 appuis 

 

Figure IV. 1.types des planchers 

IV.4.Les Charges permanente et surcharge de planchers terrasse et  étages 

Courant 

 E.L.U :  

q = 1.35G+1.5Q  

 E.L.S :  

q = G+Q  

La charge "P" à L'ELU et L'ELS :  

Pu = (1.35G+1.5Q) × 0.65 
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Ps = (G+Q) × 0.65 

Niveau G (KN/m²) Q (KN/m²) Pu (KN/ml) Ps (KN/ml) 

Etages 

courants 

5.70 1.5 6.46 4.68 

Etages 

terrasse 

6.71 1 6.86 5.01 

 Tableau IV. 1.Les Charges permanente et surcharge de planchers terrasse et  étages 

 

 

IV.5. La méthode de calcul de poutrelles 

IV.5.1. La méthode forfaitaire 

On applique la méthode forfaitaire pour le calcul des planchers à surcharge modérée. 

a) Condition d’application :  

Plancher étage courant : 1)𝑄é𝑡𝑎𝑔𝑒≤ Max (2G, 5 KN/m²) 

1.5KN/m² ≤ Max (11.4 KN/m², 5 KN/m²)                              

1.5KN/m² ≤ 11.4 KN/m²(𝑐. 𝑣) 

Blanche Terrace 

2) 𝑄𝑡𝑒𝑟𝑟𝑎𝑠𝑠𝑒 ≤ Max (2G, 5 KN/m²)                   

1.5KN/m² ≤ Max (13.42 KN/m², 5 KN/m²)                           

1.5KN/m² ≤ 13.42 KN/m² (𝑐. 𝑣) 

2) Les moments d’inertie des sections transversales sont les même dans les différentes 

travées (𝑐. 𝑣) 

3) La fissuration n’est pas préjudiciable           . (𝑐. 𝑣) 

4) Les portées successives sont comprises entre (0.8 et 1.25)0.85 ≤
𝐿𝑖

𝐿𝑖+1
≤ 1.25 
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CNV :

{
 
 

 
 0.85 ≤

5.1

5.2
= 0.98 ≤ 1.25

0.85 ≤
5.2

5.4
= 0.96 ≤ 1.25

0.85 ≤
5.4

2.2
= 2.45 ≤ 1.25

 

Remarque: les conditions d’application ne sont pas vérifié on utilise la méthode de 

Caquot.  

IV.5.2. Méthode de Caquot 

Elle est applicable si la méthode forfaitaire n’est pas applicable.  

Principe de calcul :  

IV.5.2.1. Notation de longueur  

 𝐿’ =  0,8 𝐿 ……………… . 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑚é𝑑𝑖𝑎𝑖𝑟𝑒. 

 𝐿 =  𝐿 ……………… . . . . . . . . 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑖𝑣𝑒. 

IV.5.2.2.Cas des charges uniformément réparties. 

Moment en appuis :𝑀𝑖(𝑞) = −
𝑞𝑤.𝑙’𝑤3+𝑞𝑒.𝑙’𝑒3

8.3×(𝑙’w+l’e)
 

Moment en travée :{
𝑋0 =

−𝑉𝑤

𝑞

𝑀𝑤 − 𝑉𝑤𝑥 −
𝑞×𝑋0²

2
− ∑ 𝑝𝑖𝑥𝑎𝑖≤𝑥0

 

  Efforts tranchants :{
𝑣𝑤 =

𝑀𝑤−𝑀𝑒

𝐿
−

𝑞×𝐿

2
−∑𝑃𝑖(1 −

𝑎𝑖

𝐿
)

𝑉𝑒 = 𝑉𝑤 + 𝑞 × 𝐿 + ∑𝑃𝑖
 

IV.5.3.Cas 01 : (Etages terrasse) 

Poutrelle a  5  travées: Travée (AB, BC, CD, DE, EF ) 
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IV.5.3.1.Calcule des moments en appuis : E.L.U (Etages terrasse) 

Pu=6.86 KN/ml 

Appuie A:                                                                                 𝑴𝑨 = 𝟎𝑲𝑵.𝒎 

Appuie B ::𝑀𝐵 = −
6.86×5.13+6.86.4.163

8.3×(5.4+4.16)
                                  MB=-18.26 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie C ::𝑀𝐶 = −
6.86×4.163+6.86.4.323

8.3×(4.16+4.32)
                                MC=-14.87𝑲𝑵.𝒎 

Appuie D ::𝑀𝐷 = −
6.86×4.323+6.86.4.323

8.3×(4.32+4.32)
                               MD=-15.42𝑲𝑵.𝒎 

Appuie E ::𝑀𝐸 = −
6.86×4.323+6.86.1.763

8.3×(4.32+1.76)
                                    ME=-11.70𝑲𝑵.𝒎 

Appuie F  ::𝑀𝐹 = 0                                                                          MF=0KN.m 

IV.5.3.2. Calcul du moment et de l’effort tranchant 

IV.5.3.2.1. l’effort tranchant 

Travée AB :  

𝑉𝑤=
0+18.26

5.1
-
6.86×5.1

2
 =-13.91 KN 

𝑉𝑒=-13.07+ 6.26× 5.1=21.07 KN 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆𝑩𝑪 ∶                      𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆𝑪𝑫 ∶                       𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆𝑫 ∶                                  

 𝑉𝑤 = −24.13 𝐾𝑁           𝑉𝑤 = −24.20 𝐾𝑁           𝑉𝑤 = −23.54 𝐾𝑁 

𝑉𝑒 = 12.91  𝐾𝑁           𝑉𝑒 = 11.46 𝐾𝑁                   𝑉𝑒 = 13.50 𝐾𝑁                  

 𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆𝑬𝑭  

       𝑉𝑒 = 2.22 𝐾𝑁 

   𝑉𝑤 = −12.86 𝐾𝑁 
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IV.5.3.2.2. Calcul du moment en travée  

Travée AB : 

X0=
13.92

6.86
= 2.02 

Mt=0+13.92× 2.02-
6.86×2.02²

2
= 14.10 𝐾𝑁.𝑚 

Travée BC : 

X0=
24.13

6.86
= 3.51 

Mt=-18.26+24.13× 3.51-
6.86×3.51²

2
= 24.17 𝐾𝑁.𝑚 

Travée CD : 

X0=
24.20

6.86
= 3.52 

Mt=-14.87+24.20× 3.52-
6.86×3.52²

2
= 27.81 𝐾𝑁.𝑚 

Travée DE : 

X0=
23.54

6.86
= 3.42 

Mt=-15.42+23.54× 3.42-
6.86×3.542²

2
= 24.97 𝐾𝑁.𝑚 

Travée EF : 

X0=
12.86

6.86
= 1.87 

Mt=-11.7+12.86× 1.87-
6.86×1.87²

2
= 19.05 𝐾𝑁.𝑚 

IV.5.3.3.Calcule des moments en appuis : E.L.S (Etages terrasse) 

PS=5.01KN/ml 

Appuie A:                                                                                𝑴𝑨 = 𝟎𝑲𝑵.𝒎 

Appuie B ::𝑀𝐵 = −
5.01×5.13+5.01.4.163

8.3×(5.4+4.16)
                                           𝑴𝑩 = −𝟏𝟐. 𝟐𝟗 𝑲𝑵.𝒎 
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Appuie C ::𝑀𝐶 = −
5.01×4.163+5.01.4.323

8.3×(4.16+4.32)
                                        𝑴𝑪 = −𝟏𝟎. 𝟖𝟔 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie D ::𝑀𝐷 = −
5.01×4.323+5.01.4.323

8.3×(4.32+4.32)
                                       𝑴𝑫 = −𝟏𝟏. 𝟏𝟔 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie E ::𝑀𝐸 = −
5.01×4.323+5.01.1.763

8.3×(4.32+1.76)
                                     ME=-8.54𝑲𝑵.𝒎 

Appuie F :𝑀𝐹 = 0                                                                       MF=𝟎𝑲𝑵.𝒎 

IV.5.3.4. Calcul du moment et de l’effort tranchant 

IV.5.3.4.1. l’effort tranchant 

Travée AB :  

𝑉𝑤=  
0+12.29

5.1
 -
5.01×5.1

2
 =-10.36 KN 

Ve=-13.07+ 5.01× 5.1=15.18 KN 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑩𝑪 ∶               𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑪𝑫 ∶               𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑫𝑬 ∶                             

𝑉𝑤 = −15.98 𝐾𝑁             𝑉𝑤 = −15.91 𝐾𝑁             𝑉𝑤 = −15.45 𝐾𝑁                        

 𝑉𝑒 = 4.85 𝐾𝑁                      𝑉𝑒 = 5.72 𝐾𝑁                                𝑉𝑒 = 6.19 𝐾𝑁 

   𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑬𝑭 ∶ 

𝑉𝑤 = −9.26 𝐾𝑁  

𝑉𝑒 = 0.44 𝐾𝑁 

IV.5.3.4.2. Calcule du moment en travée  

Travée AB : 

X0=
10.36

5.01
= 2.06 

Mt=0+10.36× 2.06-
5.01×2.06²

2
= 10.71 𝐾𝑁.𝑚 

Travée BC : 

X0=
15.98

5.01
= 3.19 
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Mt=-12.26+15.98× 3.19-
5.01×3.19²

2
= 13.54 𝐾𝑁.𝑚 

Travée CD : 

X0=
15.91

5.01
= 3.17 

Mt=-10.86+15.91× 3.17-
5.01×3.17²

2
= 14.40 𝐾𝑁.𝑚 

Travée DE : 

X0=
15.45

5.01
= 3.08 

Mt=-11.16+15.45× 3.08-
5.01×3.08²

2
= 12.66 𝐾𝑁.𝑚 

Travée EF : 

X0=
9.26

5.01
= 1.85 

Mt=-8.54+9.26× 1.85-
5.01×1.85²

2
= 0.017 𝐾𝑁.𝑚 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐴𝐵 𝐵𝐶 𝐶𝐷 𝐷𝐸 𝐸𝐹 

𝐿(𝑚) 5.1 5.2 5.4 5.4 2.2 

𝐿’(𝑚) 5.1 4.16 4.32 4.32 1.76 

𝑉𝑤(𝐾𝑛) -13.91 -24.13 -24.20 -23.54 -12.86 

𝑉𝑒(𝐾𝑛) 21.07 12.91 11.46 13.50 2.22 

X0(m) 2.02 3.51 3.52 3.42 1.87 

𝑀𝑡(𝐾𝑛.𝑚) 14.10 24.17 27.81 24.97 19.05 

𝐴𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 A B    C D E F 

𝑀(𝐾𝑛.𝑚) 0 -

18.26 

-14.87 -15.42 -11.70 0 

Tableau IV. 2 Moments fléchissant en travées et appuis à l’ELU 



Chapitre IV :                                                                                  Calcul des Planchers 

90 

 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝐴𝐵 𝐵𝐶 𝐶𝐷 𝐷𝐸 𝐸𝐹 

𝐿(𝑚) 5.1 5.2 5.4 5.4 2.2 

𝐿’(𝑚) 5.1 4.16 4.32 4.32 1.76 

𝑉𝑤(𝐾𝑛) -10.26 -15.98 -15.91 -15.45 -9.26 

𝑉𝑒(𝐾𝑛) 15.18 4.85 5.72 6.19 0.44 

X0(m) 2.06 3.19 3.17 3.08 1.85 

𝑀𝑡(𝐾𝑛.𝑚) 10.71 13.54 14.40 12.66 1.017 

𝐴𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 A B    C D E F 

𝑀(𝐾𝑛.𝑚) 0 -

12.29 

-10.86 -11.16 -8.54 0 

Tableau IV. 3Moments fléchissant en travées et appuis à l’ELS. 

IV.5.4. Diagramme des moments et efforts tranchants 

 

IV.5.4.1. Plancher terrasse (Type 1) 

IV.5.4.1.1.ELU  

 L’effort tranchant : 

Diagramme. IV.1.L’effort tranchant ELU 

 Les moments 
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Diagramme IV.2. Les moments ELU 

IV.5.4.1.2.ELS 

 L’effort tranchant : 

Diagramme .IV.3. L’effort tranchant ELS 

 Les moments 

Diagramme IV.2. Les moments ELS 

IV.5.5.Calcul des armatures longitudinales 

 

𝑴𝒂 (𝑲𝑵.𝒎) 𝒎𝒂𝒙 𝑴𝒕 (𝑲𝑵.𝒎) 𝒎𝒂𝒙 𝑽𝒘 (𝑲𝑵) 𝒎𝒂𝒙 𝑽𝒆 (𝑲𝑵) 𝒎𝒂𝒙 

18.26 

 

27.81 24.20 21.07 
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Figure IV. 2 Coffrage de la poutrelle 

D'après l'organigramme de la flexion simple nous trouverons les résultats suivants :  

IV.5.6.Moment de référence 

IV.5.6.1.En travée 

Les calcules des armatures s'effectue comme une poutre  de section en T  

Le moment équilibré par la table de compression: 

𝑀𝑡𝑎𝑏=b× ℎ0 × 𝑓𝑏𝑢(𝑑 −
ℎ0

2
) 

𝐹𝑏𝑢=
0.85×𝑓𝑐28

1.5
=17 MPA 

𝑀𝑡𝑎𝑏=0.65× 0.04 × 17 × (18 −
0.04

2
)× 10−3=70.72KN.m 

Mu= 15.95𝐾𝑁.𝑚 < 70.72𝐾𝑁.𝑚 

Mu< 𝑀𝑡𝑎𝑏      L'axe neutre tombe dans la table, une seule partie de la table est 

comprimée, 

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

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

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑²×𝑓𝑐28
=

27.81×10−3

0.65×0.182×17
=0.077 

 𝜇𝑙 = 0.392 

𝜇𝑙 = 0.392 > 0.077                                        As’ = 0  (Pas d’armature comprimée) 
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A=
𝑀𝑢

𝑍𝑏×𝑓𝑒𝑑
= 

Tel que   𝑍𝑏 = 𝑑(1 − 0.4𝛼) 

𝛼 =1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.077)) = 0.01 

𝑍𝑏 = 0.18 ∗ (1 − 0.4 ∗ 0.077) = 0.179              

Fed=
𝐹𝑒

𝛾𝑠
= 348𝑀𝑝𝑎 

A=
27.81×10

0.179×348
= 4.46 𝑐𝑚2 

Soit   4T12=4.52 cm² 

IV.5.6.2. Sur appuis:       

𝑴𝒖 𝒎𝒂𝒙 =  𝟏𝟖. 𝟐𝟔 𝑲𝑵.𝒎   , 𝑴𝒔𝒆𝒓 𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟐. 𝟐𝟗 𝑲𝑵.𝒎  

La table entièrement tendue donc la section à considérer pour le calcul est une section 

rectangulaire 

(𝑏 × ℎ) = (10×20) cm². 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑²×𝑓𝑐28
=

18.26×10−3

0.65×0.182×17
=0.051 

 𝜇𝑙 = 0.392 

𝜇𝑙 = 0.392 > 0.051                                             As’ = 0  (Pas d’armature comprimée) 

A=
𝑀𝑢

𝑍𝑏×𝑓𝑒𝑑
= 

 𝑍𝑏 = 𝑑(1 − 0.4𝛼) 

𝛼 =1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.051)) = 0.065 

 𝑍𝑏 = 0.18 ∗ (1 − 0.4 ∗ 0.065) = 0.133              

Fed=
𝐹𝑒

𝛾𝑠
= 348𝑀𝑝𝑎 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é =
18.26×10

0.133×348
= 3.94 𝑐𝑚2 
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Soit   2T16=4.02 cm² 

 𝑴 (𝑲𝑵.𝒎) µ µl α β A (cm²) 

𝑺𝒖𝒓 𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 18.26 0.051 0.392 0.065 0.947 3.94 

𝑺𝒖𝒓 𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 27.81 0.077 0.392 0.01 0.996 4.46 

Tableau IV. 4. Armatures s'effectue Sur appuis et Sur travée 

IV.5.7.Condition de non fragilité : BAEL 91 (1.4.2.1)   

Amin  0.23 b.d.
e

t

f

f 28
 

IV.5.7.1.En appuis : 

Amin ≥ 0.23 × 12 × 22 × 2.4 ÷ 400 = 0.36 cm2. 

IV.5.7.2.En travée  

:Amin ≥ 0.23 × 65 × 22 × 2.4 ÷ 400 = 1.97 cm2. 

 

IV.5.8. Calcul des Armature transversale et de l’espacement 

IV.5.8.1. Calcul des armatures transversales :    

a) selon le BAEL 91{
St ≤ min(0.9d, 40cm)

At.fe

b0.St
≥ max (

τu

2
, 0.4Mpa)

 

      b) L'espacement des cadres "St" : BAEL 91 (A.5.1.22) et (A.5.1, 23) 

 ∅t ≤ min (
h

35
, ∅l,

b0

10
) 

∅𝑙 : Diamètre minimum des armatures longitudinales 

∅𝒕 = 𝒎𝒊𝒏(𝟔. 𝟖𝟓, 𝟏𝟔, 𝟏𝟐)=6.85 cm 

Nous prendrons Ø =8 mm ; les armatures transversales sont : 2 Ø 8 (A = 1.01cm²).    

IV.5.8.2.Calcul de l’espacement (St) :     

Zone courant ;  St≤ min (0,9d. 40cm)         

Zone nodal    ; St=St (Zone courant) / 2 


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 Donc : min (0.9d ,40)          min  (18 ,40)             St≤18 cm  

On prend : St = 20 cm (sauf pour le premier plan des armatures transversale qui sera 

placé 
𝑆𝑡

2
= 10cm 

IV.5.9.Les vérifications 

IV.5.9.1.Vérification à l’E.L.U :  

IV.5.9.1.1. Vérification de la condition de non fragilité : 

 En travée : 

Amin ≤ 0.23.b.d. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

Amin1 ≤ 0.23 × 65 × 18 ×2.4/ 400= 1.62 cm² 

1.62cm² ≤ 𝐴𝑡 = 4.46 𝑐𝑚² ……………..CV 

 En appui :     

    Amin≤ 0.23×b0×d×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

Amin≤0.23.10.18.
2.4

400
 

Amin=0.25cm²≤ 𝐴𝑎 = 3.94𝑐𝑚2………………… . 𝐶𝑉 

 IV.5.9.1.2.Pourcentage minimale : BAEL 91 (B.6.4)  

A′min ≥ 0,001 × b × h 

En appuis : A′min ≥ 0,001 × 12 × 24 = 0.28 cm². 

En travée : A′min ≥ 0,001 × 65 × 30 = 1.56 cm². 

 IV.5.9.1.3.Ferraillage longitudinales : 

A = Max(Acal; Amin; A′min) 

𝑨𝒂𝒅𝒑(𝒄𝒎𝟐) 𝐀′𝐦𝐢𝐧 𝐀𝐦𝐢𝐧 𝐀𝐜𝐚𝐥  

2HA16 = 4.02 0.28 0.36 3.94 𝑨𝒑𝒑𝒖𝒊 

4HA12 = 4.52 1.56 1.97 4.46 𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 

Tableau IV. 5. Ferraillage longitudinales 
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IV.5.9.1.4.Vérification de l’effort tranchant : 

a) contrainte tangentielle :             𝑻𝒖 𝒎𝒂𝒙 =  𝟐𝟒. 𝟏𝟔 𝑲𝑵.𝒎 

𝝉𝒖 ≤ [𝝉]=                        𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏0.𝑑
=
24.16×10−3

0.1×0.18
 = 1.34MPA 

[𝜏]̅̅̅̅ =min(0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
|5𝑀𝑃𝐴) =3MPA 

𝜏𝑢 = 1.34𝑀𝑃𝐴 ≤ (𝜏) = 3𝑀𝑃𝐴……………… CV 

 IV.5.9.1.5.Vérification de la flèche : BAEL91 (B.6.8, 424) 

{
  
 

  
 
h

L
≥

Mt

15M0
→

24

540
= 0.044 ≥

14.40

15 × 16.136
= 0.1……C. V

At
b × d

≤
3.6

fe
→

3.39

65 × 22
= 0.0031 ≤ 0.0090……C. V

h

L
≥

1

22.5
→

24

540
= 0.044 ≥

1

22.5
= 0.044    ……C. V

 

Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire 

IV.5.10.Cas 01 : (Etages courants) 

Poutrelle a  9  travées: Travée (AB, BC, CD, DE, EF. FG. GH. HI et IJ) 

 

 

 IV.5.10.1.Calcule des moments en appuis : E.L.U (Etages terrasse) 

Pu=6.46 KN/ml 

Appuie A:                                                                                  MA=𝟎𝑲𝑵.𝒎 

Appuie B ::𝑀𝐵 = −
6.46×5.13+6.46.4.163

8.3×(5.4+4.16)
                                      𝑴𝑩 = −𝟏𝟔. 𝟔𝟔 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie C ::𝑀𝐶 = −
6.46×4.163+6.46.4.323

8.3×(4.16+4.32)
                                   𝑴𝑪 = −𝟏𝟒𝑲𝑵.𝒎 
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Appuie D ::𝑀𝐷 = −
6.46×4.323+6.46.4.323

8.3×(4.32+4.32)
                           𝑴𝑫 = −𝟏𝟒. 𝟓𝟐 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie E ::𝑀𝐸 = −
6.46×4.323+6.46.1.763

8.3×(4.32+1.76)
                          𝑴𝑬 = −𝟏𝟏. 𝟎𝟐 𝑲𝑵.𝒎  

Appuie F  ::𝑀𝐹 = 0                                                         𝑴𝑭 = 𝟎𝑲𝑵.𝒎 

IV.5.10.2.Calcul du moment et de l’effort tranchant 

IV.5.10.2.1.l’effort tranchant 

Travée AB :  

𝑉𝑤=
0+18.26

5.1
-
6.46×5.1

2
 =-13.20 KN 

Ve=-13.07+ 6.26× 5.1=19.73 KN 

Travée BC :                                 Travée DE :                   Travée  EF :                   

 𝑉𝑤 = −22.26  𝐾𝑁                        𝑉𝑤 = −22.                 𝑉𝑤 = −12.34 𝐾𝑁 

 𝑉𝑒 = 12.62 𝐾𝑁                                𝑉𝑒 = 10.89                  𝑉𝑒 = 1.87 𝐾𝑁 

IV.5.10.2.2.Calcul  du moment en travée : 

Travée AB : 

X0=
13.20

6.46
= 2.04 

Mt=0+13.20× 2.04-
6.46×2.04²

2
= 13.48 KN.m 

Travée BC : 

X0=
22.69

6.46
= 3.51 

Mt=-16.60+22.69× 3.51-
6.46×3.51²

2
= 23.24 𝐾𝑁.𝑚 

Travée CD : 

X0=
22.72

6.46
= 3.52 
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Mt=-14+22.72× 3.52-
6.46×3.52²

2
= 25.95 𝐾𝑁.𝑚 

Travée DE : 

X0=
22.26

6.46
= 3.44 

Mt=-14.52+22.26× 3.44-
6.46×3.44²

2
= 24.71 𝐾𝑁.𝑚 

Travée EF : 

X0=
12.34

6.46
= 1.91 

Mt=-11.52+12.34× 1.91-
6.46×1.91²

2
= 0.27 𝐾𝑁.𝑚 

 

 IV.5.10.3.Calcule des moments en appuis : E.L.S (Etages terrasse) 

PS=4.68 KN/ml 

Appuie A:                                                                                        𝑴𝑨 = 𝟎𝑲𝑵.𝒎 

Appuie B ::𝑀𝐵 = −
4.68×5.13+4.68.4.163

8.3×(5.1+4.16)
                                            𝑴𝑩 = −𝟏𝟐. 𝟒𝟔 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie C ::𝑀𝐶 = −
4.68×4.163+4.68.4.323

8.3×(4.16+4.32)
                                          𝑴𝑪 = −𝟏𝟎. 𝟏𝟒 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie D ::𝑀𝐷 = −
4.68×4.323+4.68.4.323

8.3×(4.32+4.32)
                                          𝑴𝑫 = −𝟏𝟎. 𝟓𝟐 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie E ::𝑀𝐸 = −
4.68×4.323+4.68.1.763

8.3×(4.32+1.76)
                                           𝑴𝑬 = −𝟕. 𝟗𝟖 𝑲𝑵.𝒎 

Appuie F  ::𝑀𝐹 = 0                                                                     𝑴𝑭 = 𝟎𝑲𝑵.𝒎 

 

 

 

IV.5.10.3.1.Calcul du moment et de l’effort tranchant 

IV.5.10.3.1.1.l’effort tranchant 
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Travée AB :  

𝑉𝑤=  
0+12.46

5.1
 -
4.68×5.1

2
 =-9.50 KN 

Ve=-13.07+ 5.01× 5.1=14.37 KN 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑩𝑪 ∶                   𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑪𝑫 ∶                       𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑫𝑬 ∶            ∶ 

𝑉𝑤 = −16.51 𝐾𝑁         𝑉𝑤 = −16.46 𝐾𝑁                  𝑉𝑤 = −16.06 𝐾𝑁        

𝑉𝑒 = 7.82 𝐾𝑁𝑉𝑒 = 8.81 𝐾𝑁𝑉𝑒 = 9.21 𝐾𝑁 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑬𝑭 

𝑉𝑤 = −8.77 𝐾𝑁 

𝑉𝑒 = 1.52 𝐾𝑁 

IV.5.10.3.1.2.Calcule du moment en travée : 

Travée AB : 

X0=
9.5

4.68
= 2.02 

Mt=0+9.5× 2.02-
4.68×2.02²

2
= 9.64 𝐾𝑁.𝑚 

Travée BC : 

X0=
16.51

4.68
= 3.52 

Mt=-12.46+16.51× 3.52-
4.68×3.52²

2
= 16.66 𝐾𝑁.𝑚 

Travée CD : 

X0=
16.46

4.68
= 3.51 

Mt=-10.14+16.46× 3.51-
4.68×3.51²

2
= 18.80 𝐾𝑁.𝑚 

Travée DE : 

X0=
16.06

4.68
= 3.43 
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Mt=-10.52+16.06× 3.43-
4.68×3.43²

2
= 17.03 𝐾𝑁.𝑚 

Travée EF : 

X0=
8.77

4.68
= 1.87 

Mt=-7.98+8.77× 1.87-
4.68×1.87²

2
= 0.23 𝐾𝑁.𝑚 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 AB BC CD DE EF 

L(m) 5.1 5.2 5.4 5.4 2.2 

L’(m) 5.1 4.16 4.32 4.32 1.76 

𝑉𝑤(𝐾𝑛) -13.20 -22.69 -22.72 -22.26 -12.34 

𝑉𝑒(𝐾𝑛) 19.73 10.89 12.16 12.62 1.87 

𝑋0(𝑚) 2.04 3.51 3.52 3.44 1.91 

𝑀𝑡(𝐾𝑛.𝑚) 13.48 23.24 25.95 24.71 0.27 

𝐴𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 A B    C D E F 

𝑀(𝐾𝑛.𝑚) 0 -16.6 -14 -14.52 -11.52 0 

Tableau IV. 6. Moments fléchissant en travées et appuis à l’ELU 

𝑇𝑟𝑎𝑣é𝑒 AB BC CD DE EF 

𝐿(𝑚) 5.1 5.2 5.4 5.4 2.2 

𝐿’(𝑚) 5.1 4.16 4.32 4.32 1.76 

𝑉𝑤(𝐾𝑛) -9.5 -16.51 -16.46 -16.06 -8.77 

𝑉𝑒(𝐾𝑛) 14.37 7.82 8.81 9.21 1.52 

𝑋0(𝑚) 2.02 3.52 3.51 3.43 1.87 

𝑀𝑡(𝐾𝑛.𝑚) 9.64 16.66 18.80 17.03 0.23 

𝐴𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 A B    C D E F 
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𝑀(𝐾𝑛.𝑚) 0 -12.46 -10.14 -10.52 -7.98 0 

Tableau IV. 7Moments fléchissant en travées et appuis à l’ELS. 

IV.5.10.4. Diagramme des moments et efforts tranchants 

IV.5.10.4.1. Plancher terrasse (Type 1) : 

IV.5.10.4.1.1.ELU : 

IV.5.10.4.1.2.L’effort tranchant : 

                     Diagramme IV.1. L’effort tranchant ELU 

 

IV.5.10.4.1.3.Les moments 

                               Diagramme IV.2. Les moments ELU 

IV.5.10.4.1.4.ELS : 

IV.5.10.4.1.5.L’effort tranchant : 

 

Diagramme IV.3. L’effort tranchant ELU 
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IV.5.10.4.1.6.Les moments 

                           Diagramme IV.4. L’effort tranchant ELU 

IV.5.10.5.Calcul des armatures longitudinales : 

𝑴𝒂 (𝑲𝑵.𝒎) 𝒎𝒂𝒙 𝑴𝒕 (𝑲𝑵.𝒎) 𝒎𝒂𝒙 𝑽𝒘 (𝑲𝑵) 𝒎𝒂𝒙 𝑽𝒆 (𝑲𝑵) 𝒎𝒂𝒙 

16.60 25.95 22.72 19.73 

 

 

Figure IV. 3. Coffrage de la poutrelle 

D'après l'organigramme de la flexion simple nous trouverons les résultats suivants :  

IV.5.10.5.1.Moment de référence :   

 En travée:  

Les calcules des armatures s'effectue comme une poutre   

De section en T  

Le moment équilibré par la table de compression: 

𝑀𝑡𝑎𝑏 = 𝑏 × ℎ0 × 𝑓𝑏𝑢(𝑑 −
ℎ0

2
) 
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Fbu=
0.85×𝑓𝑐28

1.5
=17 MPA 

𝑀𝑡𝑎𝑏=0.65× 0.04 × 17 × (18 −
0.04

2
)× 10−3=70.72KN.m 

Mu= 15.95𝐾𝑁.𝑚 < 70.72𝐾𝑁.𝑚 

Mu< 𝑀𝑡𝑎𝑏       L'axe neutre tombe dans la table, une seule partie de la table est 

comprimée, 

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

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

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑²×𝑓𝑐28
=

25.95×10−3

0.65×0.182×17
=0.072 

 𝜇𝑙 = 0.392 

𝜇𝑙 = 0.392 > 0.072                                              As’ = 0 (Pas d’armature comprimée) 

A=
𝑀𝑢

𝑍𝑏×𝑓𝑒𝑑
= 

Tel que   𝑍𝑏 = 𝑑(1 − 0.4𝛼) 

𝛼 =1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.072)) = 0.093 

𝑍𝑏=0.18*(1-0.4*0.093) =0.113 

Fed=
𝐹𝑒

𝛾𝑠
= 348𝑀𝑝𝑎 

A=
25.95×10

0.113×348
= 6.59 𝑐𝑚2 

Soit   6T12=6.79 cm² 

 Sur appuis : 

𝑴𝒖 𝒎𝒂𝒙 =  𝟏𝟔. 𝟔𝟎 𝑲𝑵.𝒎   , 𝑴𝒔𝒆𝒓 𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟐. 𝟒𝟔 𝑲𝑵.𝒎     

La table entièrement tendue donc la section à considérer pour le calcul est une section 

rectangulaire (𝑏 × ℎ) = (10×20) cm². 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑²×𝑓𝑐28
=

16.60×10−3

0.65×0.182×17
=0.046 
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𝜇𝑙 = 0.392 

𝜇𝑙 = 0.392 > 0.046                                                        As’ = 0 (Pas d’armature comprimée) 

A=
𝑀𝑢

𝑍𝑏×𝑓𝑒𝑑
= 

Tel que   𝑍𝑏 = 𝑑(1 − 0.4𝛼) 

𝛼 =1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.051)) = 0.059 

 𝑍𝑏 = 0.18 ∗ (1 − 0.4 ∗ 0.059)  = 0.175 

Fed=
𝐹𝑒

𝛾𝑠
= 348𝑀𝑝𝑎 

Adopts=
18.26×10

0.175×348
= 2.72 𝑐𝑚2 

Soit   2T14=3.08 cm² 

 

 𝑴 (𝑲𝑵.𝒎) µ µl α β A (cm²) 

𝒔𝒖𝒓 𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 16.60 0.046 0.392 0.059 0.976 
2T14=3.08 

cm² 

𝒔𝒖𝒓 𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 25.95 0.072 0.392 0.093 0.962 
6T12=6.79 

cm² 

Tableau IV. 8Armatures longitudinales 

 

IV.5.10.6.Condition de non fragilité : BAEL 91 (1.4.2.1)   

Amin  0.23 b.d.
e

t

f

f 28
 

En appuis : Amin ≥ 0.23 × 12 × 22 × 2.4 ÷ 400 = 0.36 cm
2. 

En travée :Amin ≥ 0.23 × 65 × 22 × 2.4 ÷ 400 = 1.97 cm
2. 

 

IV.5.10.6.Calcul des Armature transversale et de l’espacement  


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IV.5.10.6.1. Calcul des armatures transversales :    

a) selon le BAEL 91{
St ≤ min(0.9d, 40cm)

At.fe

b0.St
≥ max (

τu

2
, 0.4Mpa)

 

      b) L'espacement des cadres "St" : BAEL 91 (A.5.1.22) et (A.5.1, 23)∅t ≤

min (
h

35
, ∅l,

b0

10
) 

∅𝑙 : Diamètre minimum des armatures longitudinales 

∅𝒕 = 𝒎𝒊𝒏(𝟔. 𝟖𝟓, 𝟏𝟒, 𝟏𝟐)=6.85 cm 

Nous prendrons Ø =8 mm ; les armatures transversales sont : 2 Ø 8 (A = 1.01cm²).    

IV.5.10.6.2.Calcul de l’espacement (St) :     

Zone courant ;  St≤ min (0,9d. 40cm)         

Zone nodal    ; St=St (Zone courant) / 2 

 Donc : min (0.9d ,40) min (18 ,40)             St≤18 cm  

On prend : St = 20 cm (sauf pour le premier plan des armatures transversale qui sera 

placé 
𝑆𝑡

2
= 10cm 

IV.5.10.7.Les vérifications :  

IV.5.10.7.1.Vérification à l’E.L.U :  

IV.5.10.7.1.1. Vérification de la condition de non-fragilité : 

 En travée : 

Amin ≤ 0.23.b.d. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

Amin1 ≤ 0.23 × 65 × 18 ×2.4/ 400= 1.62 cm² 

1.62cm² ≤ 𝐴𝑡 = 4.46 𝑐𝑚² ……………..CV 

 En appui :     

    Amin≤ 0.23×b0×d×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
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Amin≤0.23.10.18.
2.4

400
 

Amin=0.25cm²≤ 𝐴𝑎 = 3.94𝑐𝑚2………………… . 𝐶𝑉 

IV.5.10.7.1.2.Pourcentage minimale : BAEL 91 (B.6.4)  

A′min ≥ 0,001 × b × h 

En appuis : A′min ≥ 0,001 × 12 × 24 = 0.28 cm². 

En travée : A′min ≥ 0,001 × 65 × 30 = 1.56 cm². 

IV.5.10.7.1.3.Ferraillage longitudinales : 

A = Max(Acal; Amin; A′min) 

𝑨𝒂𝒅𝒑(𝒄𝒎𝟐) 𝐀′𝐦𝐢𝐧 𝐀𝐦𝐢𝐧 𝐀𝐜𝐚𝐥  

2HA14 = 3.08 0.28 0.36 2.72 𝑨𝒑𝒑𝒖𝒊 

6HA12 = 6.79 1.56 1.97 6.59 𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 

Tableau IV. 9. Ferraillage longitudinales 

 

IV.5.10.7.1.4.Vérification de l’effort tranchant : 

a)- contrainte tangentielle :             𝑻𝒖 𝒎𝒂𝒙 =  𝟐𝟐. 𝟕𝟐 𝑲𝑵.𝒎 

𝝉𝒖 ≤ [𝝉]= 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏0.𝑑
=
22.72×10−3

0.1×0.18
 = 1.26 MPA 

[𝜏]=min(0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
|5𝑀𝑃𝐴) =3MPA 

𝜏𝑢 = 1.34𝑀𝑃𝐴 ≤ (𝜏) = 3𝑀𝑃𝐴……………… CV 

IV.5.10.7.8.Vérification de la flèche : BAEL91 (B.6.8, 424) 

{
  
 

  
 
h

L
≥

Mt

15M0
→

24

540
= 0.044 ≥

14.40

15 × 16.136
= 0.1……C. V

At
b × d

≤
3.6

fe
→

3.39

65 × 22
= 0.0031 ≤ 0.0090……C. V

h

L
≥

1

22.5
→

24

540
= 0.044 ≥

1

22.5
= 0.044    ……C. V

 

    Donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire. 
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                Ferraillage de Poutrelle Etages terrasse 

 

 

 

                        Ferraillage de Poutrelle   Etages courant 
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V.1.Introduction 

    Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des vibrations du sol.il 

provient de la fracturation des roches en profondeur. Cette fracturation est due à une 

grande accumulation d'énergie qui se libère, en créant ou en faisant rejouer des failles, 

au moment où le seuil de rupture mécanique des roches est atteint.  

   La croûte terrestre est constituée de plusieurs grandes plaques qui évoluent les unes 

par rapport aux autres : certaines s'écartent, d'autres convergent, et d'autres coulissent. 

Environ 90% des séismes sont localisés au voisinage des limites de ces plaques.  

   Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit 

et donne  naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et 

atteignent 

La surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de 

leurs appuis et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification 

dépend essentiellement de la période de la structure et de la nature du sol. Ce qui 

implique de bien 

Faire toute une étude pour essayer de mettre en exergue le comportement dynamique de 

l’ouvrage. 

   IL est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous  

l’action sismique pour garantie un degré de protection acceptable à la construction en 

cas de séisme ou tremblement de terre, et éviter au maximum les dégâts qui pourraient 

être provoqués par ce phénomène. 

V.2.Calculs sismiques 

C’est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents 

éléments de la structure. 

V.3.Méthode de calcul RPA99 (Art. 4.1.1)  

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

 par la méthode statique équivalente. 

 par la méthode d’analyse modale spectrale. 
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 par la méthode d’analyse dynamique par accéléra grammes 

V.3.1.Analyse statique équivalenteRPA99 (Art. 4.1.2). 

V.3.1.a. Principe de la méthode : 

Pour les bâtiments réguliers et moyennement réguliers, on peut simplifier les calculs en 

ne considérant que le premier mode de la structure (mode fondamental). Le calcul 

statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus compliqué en ne 

s’intéressant qu’à produire des effets identiques. 

 V.3.2.Analyse modale spectrale :  

V.3.2.a. Principe de la méthode : 

Peut être utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique 

équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement 

puisque ce sont surtout les maxima  

Des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation temporelle. Elle permet de 

simplifier les calculs. On procède alors à une analyse modale en étudiant un certain 

nombre de modes propres de la structure.  

V.4.Méthode de calcul 

Pour l'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel «Robot Millénium» qui 

contient  différentes méthodes de calcul sismique. 

Pour notre cas, on a choisie « Analyse modale spectrale » qui est basée sur la méthode 

dynamique modale spectrale qui prend en compte la réponse de la structure suivant les 

modes déterminés en ce basant sur les hypothèses suivantes: 

-Masse supposée concentrée au niveau des nœuds principaux (nœud maître). 

- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte. 

-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.  

-Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des coefficients de 

participation modale soit au moins égale à 90%.  
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V.4.1.Présentation du logiciel  

 Robot Millénium : 

     Le programme Robot Millenium 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. 

 Modélisation : 

   Nous avons considéré pour notre modélisation, un modèle tridimensionnel encastré à 

la base, où les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers 

avec trois (03) 𝑑𝑑𝑙 (2 translations horizontales et une rotation autour de l'axe vertical) 

V.4.1.1. Évaluation des efforts sismiques 

   Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme « 

spectre» qui permet de donner donnent les valeurs du spectre de réponse en fonction des 

périodes. 

L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant : 

V.4.1.2. Spectre de réponse de calcul 

   Cette analyse compte essentiellement à représenter l’action sismique par un spectre de 

calcul, 

Comme il est indiqué dans l’article : 4.3.3 du RPA 99 / version 2003  

 

 

 


























































































3,0sec T       si          
3

0,3
25,15,2

3,0sec  T  T    si                    25,15,2

T2  T  T   si                               25,15,2

T  T  0    si                 15,2125,1

3
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3
2

2

2
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2
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R
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A

R
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R
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T
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A

g

Sa









 

 Avec : 

g

a  Spectre de Réponse de calcul.  

Et : A : Coefficient d'accélération de zone.  
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η : Facteur de correction d'amortissement (quant l'amortissement est différent de 5%) 

  7,02/7    

ξ : pourcentage d'amortissement critique  

Q: Facteur de qualité. 

T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie du site. 

 Sol meuble   site 3 donc T1 = 0,15 sec et T2 = 0,5 sec. 

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

-Zone sismique 𝐼𝐼𝑎 

-Groupe d'usage B 

 

                      -Portique en béton armé. 

                       -Remplissage dense.  

  7,0764,0102/7   

R : Coefficient de comportement de la structure. 

         -structure contreventement mixte   R = 5 

         -Pour avoir la valeur de 𝑃𝑞tout dépend des six critères de Q.  

A : coefficient d’accélération de zone. 

D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du 

facteur de correction d'amortissement (η) et de la période fondamental de la structure. 






















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




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







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.
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sec 3,0 T  T   Si                           5,2

                T T 0   Si                                       5,2

3
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
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ξ = 10%- 
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 W : le poids total de la structure : 

  R : coefficient de comportement global de la structure, il exprime la capacité de la 

structure à entrer dans le domaine plastique. 

V.5. Analyse de la structure 

 V.5.1. Variante initiale 

   La structure initiale est présentée dans les figures suivantes : 

V.5.1.1Première proposition 

   Le troisième système de contreventement se présente comme suit :  

  - 03 voiles transversaux (sens X) de 16 cm.  

  - 06 voiles longitudinaux(𝑠𝑒𝑛𝑠𝑌) de 16 cm.  

 

Figure V. 1.Disposition des voiles en RDC de la structure initiale. 

Les résultats nus de la structure initiale sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Tableau V. 1Modes propres, Périodes propres et Masses effectives 
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V.5.1.2.Interprétation des résultats 

   D'après l’analyse des caractéristiques dynamiques de la structure initiale, nous 

interprétons les résultats comme suit : 

 La période fondamentale de la structure 𝑇𝑦 = 1.58 sec, on remarque que cette 

valeur de période est élevée, ce qui explique trop de flexibilité de la structure a 

étudier (𝑇𝑆𝑡𝑎𝑡 = 0.913 𝑠𝑒𝑐 ) 

  Le 1er monde est un mode de translation selon l'axe (Y), avec mobilisation de 77.78 

%  de masse modale  

 Le 2ème mode est un mode de translation selon l'axe (X), avec mobilisation de  

        61.27 % de masse modale. 

 La 3ème mode est un mode de torsion, couplé avec la translation 𝑈𝑥 = 18.82 % 

 5)  Il faut plus de 50 modes pour répondre aux exigences de l’Art 4.3.4 du RPA 

2003 concernant  le taux de participation de masse modale, néanmoins et selon le 

même article, il suffit de prendre le nombre N=3√𝑘=11 avec k=nombre de 

niveaux pour satisfaire la condition pour que le taux depasse les 90% de 

participation exigée. 

V.5.1.3. Conclusion  

  La structure présente une flexibilité élevée ce qui aura des déplacements inadmissibles 

avec des déformations excessives des portiques qui ne peuvent pas suivre celles des 

voiles en cas d'un séisme majeur (absence d’interaction)  ainsi la présence une 

instabilité vis-à-vis de la torsion au 3éme mode. 

   Pour cette raison, on propose une nouvelle conception de la structure, en 

changeant le nombre, la longueur ou l'emplacement des voiles afin de remédier à 

cette anomalie. 
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V.5.2. Variante Deuxième  

 

Figure V. 2. Disposition des voiles en  RDC de las tructure initiale. 

Tableau V. 2. Modes  propres, Périodes propres et Masses effectives 

V.5.2.1. Deuxième proposition 

 Le 2eme système de contreventement se présente comme suit : 

 04 voiles transversaux (sens X) de 16 cm.  

 03 voiles longitudinaux (sens-Y) de 16 cm.  

Remarque : Nous avons modifié : 

   La section des poteaux : (60 /70) cm²            (70 /85)cm² 

   La section des poutres principales : (30 /50) cm²                (45 /60) cm² 

   La section de poutres secondaires : (30 /45) cm²            (35 /50) cm² 

V.5.2.2. Interprétation des résultats 

  1. La période fondamentale de la structure TX = 0.58 sec, on remarque on remarque 

une nette amélioration de la période (abaissement). 
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2. Le première mode (TY = 0.58 sec) est un mode de translation pure selon l’axe X, 

avec une mobilisation de 77.83% de la masse totale de la structure. 

3. Le deuxième mode (TX = 0.45 sec) est un mode de translation pure selon l’axe Y, 

avec une mobilisation de 78.87% de la masse modale. 

4. Le troisième mode est un mode de torsion pure. 

5. Il faut 06 modes pour mobiliser plus de 90% de la masse pour les deux directions X 

et Y 

       (U x et U y ≥ 90%) [RPA99/Version2003 (Art. 4.3.4 -a)]. 

V.5.2.3. Conclusion 

    Parmi les deux propositions de conception précédentes, nous retenons pour la suite 

des calculs la deuxième proposition qui donne des modes et des formes propres 

satisfaisants. 

V.6. Vérifications spécifiques pour l'ensemble de la structure 

V.6.1. Vérification de la période de la structure 

 

Estimation de la période fondamentale de la structure : La valeur de la période 

fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir de formules empiriques ou 

calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

V.6.2. Estimation de la période fondamentale de la structure 

  La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à 

partir de formules empirique en calculée par des méthodes analytiques ou 

numériques.   

   T=Ct.hn
3/4.   …………. (Formule 4-7) du RPA (2003)  

 ℎ𝑛 : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu'à dernier 

niveau. 

Ct : coefficient fonction du système de contreventement du type de remplissage. 

T=Ct.hn
3/4{ℎ𝑛 = 48.96

Ct = 0.05
 

Donc : T = 0,050. (48.96) 43  =0.925 sec. 

On peut également utiliser aussi la formule suivante :  
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YX

n
YX

L

h
T

,

,

09.0 
  …………………….  (Formule 4-7)  du RPA (2003) 

 

L: Distance du bâtiment mesuré à la base dans les deux directions. 

L x =39.70 m,    L y =23.3 m 

 {
𝑇𝑥 = 0.699𝑠
𝑇𝑦 = 0.913𝑠

 

 

𝑇𝑐𝑎𝑙= min {
𝑇𝑥 = min (0.699;0.925)
𝑇𝑦 = min (𝑂. 913;0.925)

  …d’ou…… {
𝑇𝑥 = 0.699 𝑠𝑒𝑐
𝑇𝑦 = 0.913 𝑠𝑒𝑐

  et 

{
𝐷𝑥 = 1.54
𝐷𝑦 = 1.28

 

Selon le formulaire du centre génie sismique C.G.S la période a retenir pour le reste du 

calcul est : 

𝑆𝑖  L

𝒂𝒑é𝒓𝒊𝒐𝒅𝒆𝒄𝒉𝒐𝒊𝒔𝒊𝒆𝒑𝒐𝒖𝒓𝒍𝒆𝒄𝒂𝒍𝒄𝒖𝒍𝒅𝒖 

𝒇𝒂𝒄𝒕𝒆𝒖𝒓𝑫𝒆𝒔𝒕: 

𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 < 𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 𝑇 =  𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 

𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 < 𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 < 

                                    1,3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 

𝑇 =  𝑇𝐴𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 

1,3𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 < 𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 T = 1,3Tempirique 

Tableau V. 3.période choisie pour le calcul du facteur D 

𝑇𝑎𝑛𝑎𝑙𝑦𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒 < 𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 

𝑻 = 𝟎. 𝟓𝟖 < 0.69 

𝑫𝒐𝒏𝒄 𝑇 =  𝑇𝑒𝑚𝑝𝑖𝑟𝑖𝑞𝑢𝑒 =  𝟎. 𝟔𝟗𝒔𝒆𝒄 
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V.6.3. Vérification de l’interaction portiques – voiles de la structure : RPA 

99/V2003(art.3.4.4a) 

 

Tableau V. 4. Vérification de l’interaction portiques – voiles de la structure 

𝑭𝑿 [𝑲𝑵] 𝑭𝒀 [𝑲𝑵] 𝑭𝑿𝒔𝒖𝒓𝒍𝒆𝒔 

𝒑𝒐𝒕𝒆𝒂𝒖𝒙[𝑲𝑵

] 

𝑭𝒀𝒔𝒖𝒓𝒍𝒆𝒔 

𝒑𝒐𝒕𝒆𝒂𝒖𝒙[𝑲𝑵] 

FZ [KN 𝑭𝒁𝒔𝒖𝒓𝒍𝒆𝒔 

𝒗𝒐𝒊𝒍𝒆𝒔[𝑲𝑵] 

161852,

9 

146129 13400,62 11423,24 170245,7

9 

14452,85 

 

 Sous charges verticales  

          𝐹𝑧𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒 /𝐹𝑧𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑥100% =  8%  <   20%  

𝐹𝑋𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥 / 𝐹𝑥𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒𝑥100% =  97% >   25% 

𝐹𝑌𝑝𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢𝑥/𝐹𝑌𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒𝑥100% =  97% >   25% 

⇒ Donc le système porteur est mixte avec R=5 

       A =0,20. Oran classée en Zone 𝐼𝐼𝑎 et  groupe d’usage 𝐼𝑏 (Tableau 4.1 RPA 99) 

             Q =1,20(Tableau 4.3 RPA 99 / version 2003). 

             R = 5   (Tableau 4.7 RPA 99 / version 2003). 

 T1, T2 : période caractéristique associée à la catégorie du site. 

              -Sol meuble   site 3 donc T1 = 0,15 sec et T2 = 0,5 sec 

La force sismique totale à la base de la structure  est : 

W
R

QDA



stV Avec, à chaque niveau ; 𝑾𝒊 = 𝑾𝑮𝒊 + 𝜷𝑾𝑸𝒊 

Ou : 
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𝛽 = 0.20      Pour un bâtiment d’habitation 

𝑣𝑥𝑠𝑡𝑎𝑡=
0.2×1.54×1.15

5
× 170245,79 =12373.46 KN 

𝑣𝑦𝑠𝑡𝑎t =
0.2×1.28×1.15

5
× 170245,79 =25060.18 KN 

V.6.3.2. Vérification: RPA99/V2003 (art 4.3.6)       Condition vérifiée. 

sens Vd (KN) 𝑽𝒔𝒕 (𝑲𝑵) 80% Vst (KN) 𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊𝒄𝒂𝒕𝒊𝒐𝒏 

XX 161852.9 12060.21  9648.168 CV 

YY 146129 10024.07  8019.256 CV 

Tableau V. 5. Vérification Vd 

V.6.4. Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur 

 La résultante des forces sismiques a’ la base V doit être distribuée sur la hauteur de la 

structure selon les formules suivantes : (art.4.2.5. RPA99_V2003) 

 𝑉 = 𝐹𝑡 + ∑𝐹𝑖 

 {
 𝒔𝒊           𝑻 > 0.7 𝑠𝑒𝑐𝐹𝑡 = 0.07. 𝑇. 𝑉

𝒔𝒊 ≤ 𝟎. 𝟕𝒔𝒆𝒄𝑭𝒕 = 𝟎
 

 

 AVEC {
Tx = 0.45 sec
 Ty = 0.58 sec

  Et{
𝑽𝒙 = 12373.46 KN
𝑽𝒚 = 25060.18  KN

 

 {
𝐅𝐭𝐗 =  0.07. T. V =  0.07 × 0.45 × 12373.46 =  389.76 KN
𝐅𝐭𝐲 = 0.07. T. V =  0.07 × 0.58 × 25060.18 = 1017.44 KN
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Sens Y-Y :                                                                                                  Sens X-X : 

 

Tableau V. 6. de la résultante des forces sismique etdes efforts tranchant              

                                sens Y et sens X 

 

ETAGE 

Hi =3.06m 

𝒇𝒐𝒓𝒄𝒆𝒔 𝒔𝒊𝒔𝒎𝒊𝒒𝒖𝒆 

(𝑲𝑵) 

𝒆𝒇𝒇𝒐𝒓𝒕𝒔  

𝒕𝒓𝒂𝒏𝒄𝒉𝒂𝒏𝒕(𝑲𝑵) 

1 1564,65 141510.05 

2 3054,31 128034.44 

3 4429,53 114686.08 

4 5674,76 101593.41 

5 6805,86 88862.79 

6 7842,81 76581.4 

7 8797,7 64826.31 

8 9670,74 53677.13 

9 10455,73 43221.4 

10 11149,18 33550.66 

11 11755,09 24752.96 

12 12281,39 16910.15 

13 12730,62 10104.29 

14 13092,67 4429.53 

15 13348,36 4618.96 

16 13475,61 1564,65 

ETAGE 

Hi=3.06 m 

f𝒓𝒄𝒆𝒔 𝒔𝒊𝒔𝒎𝒊𝒒𝒖𝒆 

(𝑲𝑵) 

𝒆𝒇𝒇𝒐𝒓𝒕𝒔 𝒕𝒓𝒂𝒏𝒄𝒉𝒂𝒏𝒕 

(𝑲𝑵) 

1 1605,6 130,33 

2 3182,85 266,97 

3 4691,2 396,5 

4 6101,06 517,38 

5 7405,08 626,06 

6 8602,11 724,08 

7 9695,79 815,25 

8 10692,08 904,46 

9 11596,54 996,29 

10 12411,79 1093,68 

11 13135,87 1197,03 

12 13761,93 1304,02 

13 14279,31 1409,86 

14 14675,81 1508,35 

15 14942,78 1577,25 

16 15073,11 1605,6 
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            Diagramme . V .1. forces sismiqueeetffortstranchant sens X 
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Diagramme . V.2.forcessismiqueeetffortstranchant sens X 

 

 

V.6.5. Vérification des déplacements horizontaux 

Le déplacement horizontal à chaque niveau « k » de la structure est calculé comme  suit:                       

𝒌 =  𝑹 . 𝒄𝒌 

K : Déplacement Horizontal a chaque niveau < k > de la structure. 

𝒄𝒌 : Déplacement dû aux forces sismique Fi. 

 R : coefficient de comportement (R= 3.5). 

∆𝒌 =Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » est égala                                                                   

K=k-k-1 

L’article 5.10 du RPA99/version2003 : 

Préconise que les déplacements relatifs inter étages ne doivent pas dépasser 1% de 

la hauteur de l’étage considéré, il faut vérifier alors que : 𝑲 ≤ 𝟎.𝟎𝟏 × 𝒉𝒆 
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 Avec :𝒉𝒆 : étant la hauteur de l’étage considéré. 

∆𝒌 ≤ ∆𝒂𝒅𝒎 

∆𝑎𝑑𝑚 : Déplacement admissible à égale (1%ℎ𝑒 =  0,01 ℎ𝑒). 

 𝐸𝑡𝑎𝑔𝑒 ∶  ∆𝑎𝑑𝑚 =  0.01 ×  3.06 =  0.0306𝑚 =  3.06𝑐𝑚 

 𝑅𝐷𝐶 ∶  ∆𝑎𝑑𝑚 =  0.01 ×  3.06 =  0.0306𝑚 =  3.06𝑐𝑚 

 Sens Longitudinal : X   Condition vérifiée. 

𝒆𝒕𝒂𝒈𝒆 𝜹𝒌 = 𝒅𝒓𝑼𝒙(𝒄𝒎) ∆𝒂𝒅𝒎(𝒄𝒎) 𝜹𝒌 ≤ ∆𝒂𝒅𝒎 

1 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

2 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

3 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

4 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

5 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

6 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

7 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

8 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

9 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

10 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

11 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

12 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

13 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

14 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

15 0,1 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

16 0,1 3.06 C𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 
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Tableau V. 7Vérification des déplacements horizontaux 

 Sens Transversal : Y         Condition vérifiée. 

é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝜹𝒌

= 𝒅𝒓𝑼𝒚(𝒄𝒎) 

∆𝒂𝒅𝒎(𝒄𝒎) 𝜹𝒌 ≤ ∆𝒂𝒅𝒎 

1 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

2 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

3 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

4 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

5 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

6 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

7 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

8 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

9 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

10 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

11 0,4 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

12 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

13 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

14 0,3 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

15 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

16 0,2 3.06 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒. 

Tableau V. 8.Vérification des déplacements horizontaux 
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V.6.6. Justification de l’effort P-Δ 

 

    L’effet du second ordre (ou effet de P-Δ) peut être négligé lorsque la condition 

suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

L’article 5.9 du RPA99/version2003 p40 :                                  

    Θ = 
𝑷𝒌×∆𝒌

𝑽𝒌×𝒉𝒌
≤ 0.10 

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associée au-dessus de 

niveau k.  

Avec :𝑃𝐾 =  ∑ (𝑊𝐺𝑖 + 𝛽𝑊𝑄𝑖) 

 VK : effort tranchant d’étage au niveau k. 

∆k : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1. 

ℎ𝐾 : Hauteur de l’étage k. 

      Sens Longitudinal : X 

é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝑃𝑘(𝐾𝑁) ∆𝒌 𝑽𝒌 𝑯𝒌 (𝒄𝒎)      Θ Θ ≤ 0.1 

1 476296,366 0,3 15073,11 3.06 0,031 CV 

2 306050,572 0,3 14942,78 3.06 0,020 CV 

3 147693,622 0,3 14675,81 3.06 0,010 CV 

4 137112,474 0,3 14279,31 3.06 0,009 CV 

5 126531,324 0,3 13761,93 3.06 0,009 CV 

6 115950,166 0,3 13135,87 3.06 0,009 CV 

7 105369,016 0,3 12411,79 3.06 0,008 CV 

8 94787,868 0,3 11596,54 3.06 0,008 CV 

9 84206,71 0,3 10692,08 3.06 0,008 CV 
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10 73625,56 0,2 9695,79 3.06 0,005 CV 

11 63044,412 0,2 8602,11 3.06 0,005 CV 

12 52463,252 0,2 7405,08 3.06 0,005 CV 

13 41882,104 0,2 6101,06 3.06 0,004 CV 

14 31300,956 0,2 4691,2 3.06 0,004 CV 

15 20719,796 0,1 3182,85 3.06 0,002 CV 

16 10243,938 0,1 1605,6 3.06 0,002 CV 

Tableau V. 9. Justification de l’effort P-Δ 

  Sens Longitudinal : Y 

é𝒕𝒂𝒈𝒆 𝑷𝒌(𝑲𝑵) ∆𝒌 𝑽𝒌 𝑯𝒌 (𝒄𝒎)      Θ Θ ≤ 0.1 

1 476296,366 0,3 13475,61 306 0,035 CV 

2 306050,572 0,4 13348,36 306 0,030 CV 

3 147693,622 0,4 13092,67 306 0,015 CV 

4 137112,474 0,4 12730,62 306 0,014 CV 

5 126531,324 0,4 12281,39 306 0,013 CV 

6 115950,166 0,4 11755,09 306 0,013 CV 

7 105369,016 0,4 11149,18 306 0,012 CV 

8 94787,868 0,4 10455,73 306 0,012 CV 

9 84206,71 0,4 9670,74 306 0,011 CV 

10 73625,56 0,4 8797,7 306 0,011 CV 

11 63044,412 0,4 7842,81 306 0,011 CV 

12 52463,252 0,3 6805,86 306 0,008 CV 
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13 41882,104 0,3 5674,76 306 0,007 CV 

14 31300,956 0,3 4429,53 306 0,007 CV 

15 20719,796 0,2 3054,31 306 0,004 CV 

16 10243,938 0,2 1564,65 306 0,004 CV 

 

On remarque que les valeurs de 𝜣𝒌 inférieur à 0.1 donc l’effet P-Δ n’a pas 

d’influence sur la structure. Nous constatons que les déplacements inter étage ne 

dépassent pas le déplacement admissible, alors la condition de l’art 5.10 du RPA 

version 2003 est vérifiée. 

V.6.7. Vérification au renversement : RPA99/V2003(art.4.41) 

   La vérification se fera pour les deux sens (longitudinal est transversal) avec la 

relation suivante: 

𝑀𝑆

𝑀𝑅
≥ 1.5 

Mr : Moment de renversement provoqué par les charges horizontales. 

𝑴𝒓 = ∑𝐹𝑖 × ℎ𝑖 

MS : moment stabilisateur provoqué par les charges verticales. 

𝑴𝑺 =  𝑊 × (𝑋𝐺 ; 𝑌𝐺) 

W : Le poids total de la structure. 

XG ; YG : Dimension de la structure (Largeur ou Longueur). 

On prend XG et YG le plus petit du dimensionnement de la structure car il donne le 

cas favorable du moment stabilisateur provoqué par les charges vertical 

Vérifications : 

 • Sens X-X: 

MS = W×
𝑳𝒙

𝟐
=170245,79×

39.70

2
 = 3379378.932 KN.m 

𝑴𝒔

𝑴𝒓
=

3379378.932 

517879,57
= 𝟔.𝟓𝟐 ≥ 𝟏. 𝟓 …………..CV 
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• Sens Y-Y: 

MS = W×
𝑳𝒚

𝟐
=170245,79×

23.3

2
 = 1983363.454 KN.m 

𝑴𝒔

𝑴𝒓
=

1983363.454 

467368,1856
 = 𝟒. 𝟐𝟒 ≥ 𝟏. 𝟓 …………….. CV 

La structure est vérifiée contre le renversement suivant les deux directions, donc elle 

est stable 

vis-à-vis le renversement. 

V.6.8. Analyse des structures en béton armé sous effets de température et de retrait - 

selon le 

CBA 93 

La température et le retrait sont des déformations imposées, appelées aussi des 

charges indirectes, qui peuvent créer des contraintes dans les structures 

hyperstatiques dues à des restrictions aux déformations. 

➢ La température et le retrait tendent a provoquer des déformations axiales ou des 

efforts normaux de 

traction ou de compression (dans le cas de restriction de déformation) 

➢ Les contraintes qui résultent de ce type d'actions dépendent directement de la 

rigidité des structures, ce qui signifie que moins la structure est rigide, plus les 

contraintes seront faibles. 
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 Combinaisons à l’ELU : 1.35G+1.5Q+0.8T 

 Combinaisons à l’ELS : G+ 

 

V.6.9. L’excentricité 

L’excentricité est la distance entre le Centre de Gravité des Masses et le Centre de 

Torsion, donnée par les formules suivant : 

𝒆𝒙 =/𝑋𝐶𝑅–𝑋𝐶𝑀/            𝒆𝒚 =/𝑌𝐶𝑅– 𝑌𝐶𝑀/ 

Le tableau suivant résume les résultats : 

𝑬𝒕𝒂𝒈𝒆 W [KN] 𝑬𝒙𝒄𝒆𝒏𝒕𝒓𝒊𝒄𝒊𝒕é 

X Y 

1 170245,79 0,09 2,64 

2 170245,79 0,16 2,77 

3 170245,79 0,04 2,85 

4 170245,79 0,04 2,85 

5 170245,79 0,04 2,85 

6 170245,79 0,04 2,85 

7 170245,79 0,04 2,85 

8 170245,79 0,04 2,85 

9 170245,79 0,04 2,85 

10 170245,79 0,04 2,85 

11 170245,79 0,04 2,85 
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12 170245,79 0,04 2,85 

13 170245,79 0,04 2,85 

14 170245,79 0,04 2,85 

 15 170245,79 0,04 2,80 

16 170245,79 0,05 2,79 

Tableau V. 10. Les résultats des différents centres de gravité et de rigidité 

V.6.10.  Conclusion 

     Après toutes ces vérifications on peut dire que notre structure est une structure 

parasismique. 

 Le résultat obtenus pour le logiciel ROBOT 2014 (différentes sollicitation des 

éléments principaux) seront utilisés pour calcules les armatures de ces éléments ce 

qui va venir dans notre prochain chapitre (calcul des éléments principaux 
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VI.1. Introduction 

    Les éléments principaux sont soumis aux actions dues aux charges permanentes et 

aux charges d’exploitation ainsi qu’aux actions sismiques. Cependant ces derniers 

doivent être bien armés et bien disposés de telle sorte qu’ils puissent supporter et 

reprendre tous genres de sollicitations. La réglementation en vigueur BAEL 91 et 

RPA 99 nous dictent un certain nombre de combinaisons avec lesquelles nous allons 

travailler. 

VI .2. Combinaisons d'actions 

 Dans le cas des bâtiments courants, les diverses actions sont notées : 

• G : Charges permanentes ; 

• Q : Charges d'exploitations  

• E : Efforts sismiques. 

Combinaisons prises en compte : 

➢Selon BAEL 91 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires ; 

▪ E.L.U 1.35G +1.5Q 

▪ E.L.S. G+Q  

➢Selon RPA 2003 Formule (5-1 ; 2) (Combinaisons accidentelles) : 

▪ Q±E 

▪ 0.8G± E  

Pour le calcul de la section du ferraillage, on utilise les caractéristiques des 

matériaux représentées dans le tableau suivant : 

Situation    𝑩é𝒕𝒐𝒏 𝑨𝒄𝒊𝒆𝒓 (𝑻𝒀𝑷𝑬 𝟏 𝑭𝒆𝑬𝟒𝟎𝟎) 

b Fc28 

(MPA) 

𝝈b 

(MPA) 

S 𝑭𝒆 (𝑴𝑷𝒂) 𝝈S(MPA) 

Durable 1.5 30 17 1.15 400 348 
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𝑨𝒄𝒄𝒊𝒅𝒆𝒏𝒕𝒆𝒍𝒍𝒆 1.15 30 22.17 1 400 400 

Tableau VI. 1Coefficient de sécurité et caractéristiques mécaniques des matériau 

VI.2. Ferraillage des poutres 

VI.2.1. Introduction  

Les poutres sont les éléments horizontaux qui ont le rôle de transmettre les charges 

apportées par les dalles aux poteaux. Leur mode de sollicitation est la flexion simple 

étant donné qu'elles subissent des efforts, d'après les règlements du BAEL 91 modifie 

99, on se rapportera aussi au RPA 99 / version 2003 pour la vérification. 

VI.2.2. Recommandation des RPA 99/V2003 

 ● Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de 

la poutre est de 

0.5% en toute section. 

 ●Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 4 % en zone 

courante 

6 % en zone recouvrement.  

●La longueur minimale de recouvrement est de : 40∅ en 𝒛𝒐𝒏𝒆 𝑰𝑰𝒂. 

 ●Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent être coudées à 90°. 

Dans notre cas, nous allons ferrailler les poutres et les consoles les plus sollicitées 

VI.2.3. Les sollicitations dans les poutres 

 

A l'aide du fichier des résultats donnés par le logiciel "Robot ", on obtient les résultats 

suivants : 

𝑪𝒐𝒎𝒃𝒊𝒏𝒂𝒊𝒔𝒐𝒏                ELU                      ELS                     ACC 

Moment

(𝑲𝑵.𝒎) 

𝑬𝒏 𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑺𝒖𝒓 𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊 𝑬𝒏 𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑺𝒖𝒓 𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊 𝑬𝒏 𝒕𝒓𝒂𝒗é𝒆 𝑺𝒖𝒓 𝒂𝒑𝒑𝒖𝒊 

Pp 118.60 -237.20 87.85 -175.50 87.85 -175.71 



Chapitre VI:                                                       Ferraillage des éléments Structuraux 

134 

PS 75.33 150.66 55.80 111.60 55.88 111.60 

Tableau VI. 2Récapitulatif des valeurs des moments dans les poutres et conso aux 

 VI.2.4. Poutre principale 

VI.2.4.1.Armatures Longitudinales : 

b = 45cm , h = 60 cm , d = 57 cm 

VI.2.4.2.Calcule le ferraillage : 

VI.2.4.2.1.Ferraillage en travée (situation accidentelle) : 

➢ELU :  Mt=118.60 𝑲𝑵.𝒎 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑡

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

118.60

0.45∗0.57²∗22.17∗10^3
= 0.036 

µ=0.036≤ 𝜇𝐿 = 0.392                                 𝐴𝑐 =  0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

 

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.036) ) = 0.045 

 α= 0.045 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.045)) = 0.982 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑓

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

118.60∗10

348∗0.57∗0.982
 = 6.08 cm² 

1-En Appuis : 

➢Accidentelle: G+Q+E, 0.8G+E : 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑎

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

1175.71

0.45∗0.57²∗22.17∗10^3
= 0.054 

µ=0.054≤ 𝜇𝐿 = 0.392                          𝐴𝑐 =  0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

α = 1.25 (1- √1 −2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.054) ) = 0.069 

 α= 0.069 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.045)) = 0.972 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑎

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

175.71∗10

348∗0.57∗0.972
 = 9.11 cm² 
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VI.2.4.2.2.Vérifications nécessaires pour les poutres : BAEL 

VI.2.4.2.2.1.Condition de non fragilité (art A.4.2) : 

 𝐴𝐵𝐴𝐸𝐿 ≥  0.23 ×  𝑏 ×  𝑑 ×  𝑓𝑡28/𝑓𝑒 

ABAEL ≥ 0.23 × 45×57× 2.4/400  = 3.53cm² 

VI.2.4.2.2.2.Le pourcentage minimal d’armature BAEL (art B.6.4) : 

 A min = 0.01% b × h  

A min = 0.001x 45 × 60 = 2.7 cm² 

VI.2.4.2.2.3.RPA99/version 2003: 

Pourcentage d’acier exigé par le RPA99/version 2003 : 

●Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la section de la 

poutre : 

D’après le RPA est 0,5% en tout section : 

𝐴𝑚𝑖𝑛𝑅𝑃𝐴=0,005×h×b=0,005×60×45= 13.5 cm² 

 

 𝑨𝒄𝒂𝒍 (𝒄𝒎²) 𝐴𝐵𝐴𝐸𝐿(𝒄𝒎²) 

Trav

ée 

6.08 3.53 

App

ui 

9.11 3.53 

Tableau VI. 3.Ferraillage en travée et en appuis 

VI.2.4.2.2.4. ELS : 

- La fissuration est peu nuisible, donc il n’y a aucune vérification concernant σs. 

- Pour le béton : section rectangulaire + flexion simple + acier type FeE400, 

donc la vérification 

de la contrainte max du béton n’est pas nécessaire si l’inégalité suivante est 

vérifiée : 

𝜶<[𝜶]=((𝜸 − 𝟏)/𝟐 + (𝒇𝒄𝟐𝟖/𝟏𝟎𝟎)) ; avec 𝜸 =
𝑴𝒖

𝑴𝒔𝒆𝒓
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𝑬𝒍é𝒎𝒆𝒏𝒕𝒔 𝜶 𝑴𝒖 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝑺 (𝑲𝑵.𝒎) 𝜸 [𝜶] condition 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 0.045 118.60 87.85 1.35 0.475 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

𝑨𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 0.069 237.20 175.50 1.35 0.475 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

Tableau VI. 4. Vérifications E.L.S 

  VI.2.4.2.2.5. Vérification de l’effort tranchant :𝑻𝒖  =  𝟏𝟖𝟕. 𝟐𝟔𝑲𝑵.𝒎 

𝝉𝒖 ≤ [𝝉] 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏.𝑑
=
187.26×10−3

0.45×0.57
 = 0.73MPA 

[𝜏]=min(0.20
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
|5𝑀𝑃𝐴) =3.33MPA 

𝜏𝑢 = 0.73 𝑀𝑃𝐴 ≤ (𝜏) = 3.33𝑀𝑃𝐴……………… condition vérifier. 

VI.2.4.2.2.6.Armatures transversales : 

VI.2.4.2.2.6.1.Diamètre des armatures transversales : 𝑩𝑨𝑬𝑳𝟗𝟏 (𝒂𝒓𝒕. 𝑨. 𝟕. 𝟐, 𝟐) 

∅t ≤ min (
ℎ𝑡

35
; ∅l; 

𝑏0

10
) 

∅𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛(1.5;  2;  4.5)  ⟹ ∅𝑡 ≤  1.5𝑐𝑚 

Soit ∅𝑡 ≥8 mm 

 

D’après BAEL 91 (art A.5.1, 22) : 

 St1 ≤ min (0,9 d ; 40 cm) = 40 cm 

D’après RPA 99 (art 7.5.2, 2) : 

St ≤ min (
h

4
= 15, 12Ø min , 30 cm) =15 cm → dans la Zone nodale.  

St2 ≤ 
ℎ

2
= 30 cm → dans la Zone courante. 

On preened: 𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 (𝑆𝑡𝐵𝐴𝐸𝐿, 𝑆𝑡𝑅𝑃𝐴) 

- Dans la Zone nodale : St =15 cm  
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 - Dans la Zone courante : St =20cm 

Avec : L’= 2h = 120 cm (longueur de la zone nodale) 

VI.2.4.2.2.6.2.La section de ferraillage transversal : 

D’après BAEL 91(art A.5.1, 22) : 

𝐴 0,003. 𝑆𝑡 . 𝑏 0,003.15.45 = 2.025 cm² → en zone nodale 

𝐴 0,003. 𝑆𝑡. 𝑏  0,003.20.45 = 2.7 cm² → en dehors de la zone courante 

Donc on prend : 

● 𝐿𝑎 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑛𝑜𝑑𝑎𝑙𝑒 𝟓∅𝟖 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝐴𝑡 =  2.51 𝑐𝑚² 

●𝐿𝑎 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 𝟔∅𝟖 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝐴𝑡 =  3.02𝑐𝑚² 

VI.2.4.2.3.Vérification de la flèche : BAEL91 (B.6.8, 424) 

{
 

 
At
b × d

≤
4.2

fe
→

14.07

45 × 57
= 0.0054 ≤ 0.0090………… . . CV

h

L
≥
1

16
→

60

540
= 0.111 ≥

1

16
= 0.062……………… . . CV   

 

 

VI.4.2. Présentation du ferraillage 

 

 

                 En travée                                                                  en appuis 
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Figure VI. 1.ferraillage Poutre principale 

VI.2.5. Les poutres secondaires 

VI.2.5.1.Armatures Longitudinales: 

b = 35cm, h = 50 cm, d = 47 cm 

VI.2.5.2.Calcule le ferraillage : 

VI.2.5.2.1.Ferraillage en travée (situation accidentelle) : 

1. En Travée 

➢ELU :  𝑴𝒕 = 𝟕𝟓. 𝟑𝟑𝑲𝑵.𝒎 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑡

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

75.33

0.35∗0.47²∗22.17∗10^3
= 0.043 

µ=0.043≤ 𝜇𝐿 = 0.392                  Ac= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.043)) = 0.054 

 α= 0.054 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.054)) = 0.978 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑓

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

75.33∗10

348∗0.47∗0.978
 = 4.70 cm² 

2. En Appuis : 

➢Accidentelle: G+Q+E, 0.8G+E : 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑎

𝑏∗𝑑²∗𝑓𝑏𝑢
=

111.60

0.35∗0.47²∗22.17∗10^3
= 0.065 

µ=0.065≤ 𝜇𝐿 = 0.392                  Ac= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.065) ) = 0.084 

 α= 0.084 <𝛼AB =0.259  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.084)) = 0.966 

Z=d*𝛽 

A=
𝑀𝑓

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

111.60∗10

348∗0.47∗0.966
 = 7.06cm² 
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VI.2.4.2.2.Vérifications nécessaires pour les poutres : BAEL 

VI.2.4.2.2.1.Condition de non fragilité (art A.4.2) : 

ABAEL ≥ 0.23 × b × d × ft28/𝑓𝑒 

ABAEL ≥ 0.23 × 35×47× 2.4/400  = 2.27 cm² 

VI.2.4.2.2.2.Le pourcentage minimal d’armature BAEL (art B.6.4) : 

 A min = 0.01% b × h  

A min = 0.001x 35 × 50= 1.75 cm² 

VI.2.4.2.2.3.RPA99/version 2003 : 

Pourcentage d’acier exigé par le RPA99/version 2003 : 

●Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la section de la 

poutre : 

D’après le RPA est 0,5% en tout section : 

𝐴𝑚𝑖𝑛𝑅𝑃𝐴 = 0,005 × ℎ × 𝑏 = 0,005 × 50 × 35 =  8.75 𝑐𝑚² 

 𝑨𝒄𝒂𝒍 (𝒄𝒎²) 𝐴𝐵𝐴𝐸𝐿(𝒄𝒎²) 𝐴𝑚𝑖𝑛(𝒄𝒎²) 𝐴𝑚𝑖𝑛𝑅𝑃𝐴(𝒄𝒎²) 𝐴𝑚𝑎𝑥(𝒄𝒎²) 𝑨𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎(𝒄𝒎²) 

𝑻𝒓𝒂𝒗é

e 

4.70 2.27 1.75 8.75 8.75 8HA14=12

.31 

𝑨𝒑𝒑𝒖𝒊 7.06 2.27 1.75 8.75 8.85 10HA14=1

5.39 

Tableau VI. 5.Armatures Longitudinales 

VI.2.4.2.2.4. ELS : 

- La fissuration est peu nuisible, donc il n’y a aucune vérification concernant σs. 

- Pour le béton : section rectangulaire + flexion simple + acier type FeE400, 

donc la vérification 

de la contrainte max du béton n’est pas nécessaire si l’inégalité suivante est 

vérifiée : 

𝜶<[𝜶]=((𝜸 − 𝟏)/𝟐 + (𝒇𝒄𝟐𝟖/𝟏𝟎𝟎)) ; avec 𝜸 =
𝑴𝒖

𝑴𝒔𝒆𝒓
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𝑬𝒍é𝒎𝒆𝒏𝒕𝒔 𝜶 𝑴𝒖 (𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝑺 (𝑲𝑵.𝒎) 𝜸 [𝜶] condition 

𝑻𝒓𝒂𝒗é𝒆 0.054 75.33 55.80 1.35 0.475 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

𝑨𝒑𝒑𝒖𝒊𝒔 0.084 150.66 111.60 1.35 0.475 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖𝑒𝑟 

Tableau VI. 6. Vérification ELS 

  VI.2.4.2.2.5. Vérification de l’effort tranchant :𝑻𝒖  =  𝟏𝟑𝟒. 𝟖𝟑 𝑲𝑵.𝒎 

𝝉𝒖 ≤ [𝝉] 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑏.𝑑
=
134.83×10−3

0.35×0.47
 = 0.81 MPA 

[𝜏]=min(0.20
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
|5𝑀𝑃𝐴) =3.33MPA 

𝜏𝑢 = 0.73 𝑀𝑃𝐴 ≤ (𝜏) = 3.33𝑀𝑃𝐴……………… condition vérifier. 

 

VI.2.4.2.2.6.Armatures transversales : 

VI.2.4.2.2.6.1.Diamètre des armatures transversales : BAEL91 (art.A.7.2, 2) 

∅t ≤ min (
ℎ𝑡

35
; ∅l; 

𝑏0

10
) 

∅t ≤ min(1.42; 2; 4.5) ⟹∅t ≤ 1.5cm 

Soit ∅𝑡 ≥8 mm 

D’après BAEL 91 (art A.5.1, 22) : St1 ≤ min (0,9 d ; 40 cm) = 40 cm 

D’après RPA 99 (art 7.5.2, 2) : 

St ≤ min (
h

4
= 12.5, 12Ø min , 30 cm) =12.5 cm → dans la Zone nodale.  

St2 ≤ 
ℎ

2
= 25 cm → dans la Zone courante. 

On preened: 𝑆𝑡  𝑚𝑖𝑛 (𝑆𝑡 𝐵𝐴𝐸𝐿, 𝑆𝑡 𝑅𝑃𝐴) 

- Dans la Zone nodale : St =15 cm  

 - Dans la Zone courante : St =20cm 

Avec : L’= 2h = 120 cm (longueur de la zone nodale) 
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VI.2.4.2.2.6.2.La section de ferraillage transversal : 

D’après BAEL 91(art A.5.1, 22) : 

𝐴 0,003. 𝑆𝑡 . 𝑏 0,003.15.35 =  1.575𝑐𝑚² →  𝒆𝒏 𝒛𝒐𝒏𝒆 𝒏𝒐𝒅𝒂𝒍𝒆 

𝐴 0,003. 𝑆𝑡. 𝑏  0,003.20.35 =  2.1 𝑐𝑚² →  𝒆𝒏 𝒅𝒆𝒉𝒐𝒓𝒔 𝒅𝒆 𝒍𝒂 𝒛𝒐𝒏𝒆 𝒄𝒐𝒖𝒓𝒂𝒏𝒕𝒆 

Donc on prend : 

●𝐿𝑎 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑛𝑜𝑑𝑎𝑙𝑒 𝟒∅𝟖 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝐴𝑡 =  1.575𝑐𝑚² 

●𝐿𝑎 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 𝟔∅𝟖 𝑎𝑣𝑒𝑐 𝐴𝑡 =  2.01𝑐𝑚² 

 

 Vérification de la flèche : BAEL91 (B.6.8, 424) 

{
 

 
At
b × d

≤
4.2

fe
→

9.24

35 × 47
= 0.0056 ≤ 0.0090……………………CV

h

L
≥
1

16
→

50

540
= 0.092 ≥

1

16
= 0.062 ……………………… . . . CV 

 

VI.4.2. Présentation du ferraillage 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

En appuis En travée 

Figure VI. 2. ferraillage Poutre secondaires 
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VI.3. Ferraillage des poteaux 

Les poteaux sont soumis à des efforts normaux et à des moments fléchissant, qui sont 

dus à (G), (Q) et l'effort sismique (E), ainsi que des efforts tranchants. ▪ Effort normal 

(N). ▪ Effort tranchant (T). ▪ Moment fléchissant (M) 

  Sachant que : 

 1) Les combinaisons (G+Q et 1.35G+1.5Q) donne un effort normal maximal et un 

moment correspondant (𝑁𝑚𝑎𝑥 , 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟). 

2) Les combinaisons (G + Q ± E et 0.8G ± E)  donne un moment maximal et un effort 

normal correspondant (𝑀𝑚𝑎𝑥, 𝑁𝑐𝑜𝑟𝑟). 

→ Elle dimensionne le coffrage des sections de béton. 3) Les combinaisons (G + Q ± E 

et 0.8G ± E) donne un effort normal minimum et un moment correspondant 

(𝑁𝑚𝑖𝑛,𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟). 

→ Elle dimensionne les sections d’acier (contrainte de traction maximale) Donc ils sont 

calculés en flexion composée, Les armatures seront calculées à l’état limité ultime 

« ELU » sous l’effet des sollicitations les plus défavorables. 

VI.3.1. Recommandations du RPA99/version 2003 

D’après le RPA99/version 2003 (article 7.4.2 page 48), les armatures longitudinales 

doivent être à haute adhérence droites et sans crochets 

VI.3.1.1.Armatures longitudinales 

 

•Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets. 

•𝑨𝒎𝒊𝒏 =  0,8 % 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝑏é𝑡𝑜𝑛 (𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑰𝑰𝒂). 

• 𝑨𝒎𝒂𝒙 =  4 % 𝑏 × ℎ (𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒). 

• 𝑨𝒎𝒂𝒙 =  6 % 𝑏 × ℎ (𝑒𝑛 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑐𝑜𝑢𝑣𝑟𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡). 

•∅𝑚𝑖𝑛= 12 mm (diamètre minimal utilisé pour les barres longitudinales). 

• La longueur minimale de recouvrement (𝑳𝒎𝒊𝒏) est de 40 en 𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑰𝑰𝒂. 

• La distance ou espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de poteau ne 

doit pas dépasser 2𝟓𝒄𝒎 (𝑧𝑜𝑛𝑒 𝑰𝑰𝒂). 

•Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones 

nodales (zone critique) 

• La zone nodale est constituée par le nœud poutres-poteaux proprement dit et les 
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extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque 

barre  

VI.3.1.2.Armatures transversales : RPA99 (art 7.4.2.1) 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l'aide de la formule : 

𝐴𝑡

𝑇
=
𝜌𝑎.𝑉𝑢

ℎ1.𝑓𝑒
 

Avec : 

Vu : est l'effort tranchant de calcul 

h1 : Hauteur totale de la section brute 

𝒇𝒆 : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale 

𝝆𝒂 : Est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par 

effort tranchant. 

𝒕 ∶Est l’espacement des armatures transversales 

 𝜌𝑎 =  2.5                                   Si 𝜆𝑔 ≥  5 

 𝜌𝑎 =  3.75                                Si    𝜆𝑔 <  5 

t : est l’espacement des armatures transversales 

   ▪ La zone nodale : 

t ≤ min (10 l,15 cm ) 

▪ La zone courante : 

t ≤ 15 l 

∅𝒍: Le diamètre minimal des armatures longitudinal.  

La quantité des armatures transversales vers soles 
𝑨𝒕

𝒕×𝒃𝟏
𝒆𝒏%  est donnée 

comme suit : 

Si  g5                    0,3  

Sig  5                    0,8 

Si    𝟑 < 𝑏𝑟 < 5: interpoler entre les valeurs limites précédentes 

g: Enlacement géométrique du Poteau. 

g=(
𝑙𝑓

𝑎
𝑜𝑢

𝑙𝑓

𝑏
) 
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𝒂 Et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation 

𝒍𝒇: longueur de flambement du poteau (𝑙𝑓 =  0.7 𝐿) 

➢BAEL91 (art A.8.1.3) 

VI.3.2.Le diamètre des armatures transversales: 

t 
l

3
 

VI.3.3.leur espacement : St ≤ min (15 ℓ ; 40 cm ;a + 10 cm) 

VI.3. 4. Calcul de ferraillage 

• Poteaux de section (70×85) cm² 

C = 3 cm; d = h - c = 85 - 3 = 82 cm 

•  𝐴𝑐𝑖𝑒𝑟 𝐹𝑒 𝐸400 

•  𝑓𝑐28 =  30𝑀𝑃𝑎 

 

ELU 0.8 𝐺 + 𝐸𝑥 𝐺 + 𝑄 + 𝐸𝑥 

NMAX(KN) 𝑴𝑪𝑶𝑹(𝑲𝑵.𝒎) 𝑵𝑴𝑰𝑵(𝑲𝑵.𝒎) MCOR(KN) MMAX(KN) 𝑵𝑪𝑶𝑹(𝑲𝑵.𝒎) 

4854.59 3.60 110.34 45.12 376.08 3451.75 

 

VI.3.4.1. Ferraillage longitudinal 

VI.3.4.1.1. ELU : 

  Les sections soumises à un effort de compression sont justifiées vis-à-vis de L’ELU de 

stabilité de forme conformément à 𝑳’𝒂𝒓𝒕𝒊𝒄𝒍𝒆. 𝑨. 𝟒. 𝟑. 𝟓 𝒅𝒖 𝑩𝑨𝑬𝑳𝟗𝟗 en adoptant une 

excentricité totale de calcul : 

𝒆𝒕 = 𝒆𝟏 + 𝒆𝟐 ;  𝒆𝟏 = 𝒆𝒂 + 𝒆𝟎 

𝒆𝒂 : excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales (après 

l’exécution) 

e1 : excentricité du premier ordre de la résultante des contraintes normales avant 

application des excentricités additionnelles. 

e2 : excentricité due aux effets du second ordre. 
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e a = max{2cm ;
𝐿

250
 }= max {2𝑐𝑚;

306

250
} = 2 cm 

e0= 
𝑀𝑢

𝑁𝑢
 = 

2.73

4854.59
 =0.00074 

= 0.00074 m = 0.074 cm  

e1=ea+e0 =2+0.074→ e1=2.074 cm 

On peut considérer les effets du second ordre d’une manière forfaitaire  

Si : 
𝑙𝑓

ℎ
< max (15 ; 20.e1 / h)  

𝑙𝑓: Longueur de flambement du poteau  

l : hauteur totale du Poteau. 

𝑙𝑓= 0.7× L= 0.7 × 3.06 = 2.14 m 

𝑙𝑓

ℎ
= 2.52 < max (15 ; 0.48)        

 Donc    
𝑙𝑓

ℎ
= 3,89 < 15 

Alors : les effets du second ordre doivent être considérés d’une manière 

forfaitaire : 

𝑙𝑓/ℎ <   𝑚𝑎𝑥 (15 ;  20. 𝑒1 / ℎ) 

On prend généralement : Ø=2 

=√12 × 
𝑙𝑓

ℎ
 = √12 × 

2.14

0.85
 = 8.72 

Soit : < 50 

Donc  𝛼 =
0.85

1+2×(


35
)²

= 0.75 

  e2=
3×𝑙𝑓²

ℎ×104
(2 + 𝛼 × ∅) = 

3×2.14

0.85×104
(2 + 0.75 × 2) = 0.00264𝑐m 

𝑒𝑡 = 𝑒1 + 𝑒2 = 0.0026 + 2.074 =  2.076 𝐶𝑚 

𝑀 𝑐𝑜𝑟𝑟𝑖𝑔é =  𝑁𝐸𝐿𝑈 ×  𝑒𝑡 =  4854.59 × 0.0207 = 100.5 𝐾𝑁.𝑚 

Donc Les efforts corrigés seront: 

𝑁𝑚𝑎𝑥 = 4854.59𝑘𝑁                                   𝑀 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑟 = 100.5 𝐾𝑁.𝑚  

Mua = Mu + Nu × (d – h/2) =100.5+4854.59 (0.82-0.85/2)=2018.06 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑢𝑎

𝜎𝑏×𝑏×𝑑²
=

2018.06×106

17×700×820²
=0.252 

 µ=0.252≤ 0.48Donc la section sera partiellement comprimée 

 Calcul à la flexion simple : 

µ=0.252≤ µ = 0.392                      AC= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.252)) = 0.369 
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β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.369)) = 0.852 

Z=d*𝛽 =0.82×0.852 =0.7 m 

µ=0.252≤ 0.48 

µ=0.252≤ µ𝑙 = 0.392 

 𝛼 =  0.252 > 𝛼̅  = 0.259 

 𝑃𝑖𝑣𝑜𝑡𝐴 

 𝜀𝑠𝑡 = 10% 

 𝜎𝑠𝑡 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
=

400

1.15
= 348 𝑀𝑃𝐴 

 𝐴𝑢1 =
𝑀𝑢

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

2018.06.103

348∗70
 =  82.84 𝑐𝑚² 

VI.4.2. 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏 𝒅𝒆 𝒏𝒐𝒏 𝒇𝒓𝒂𝒈𝒊𝒍𝒊𝒕é ∶  𝑩𝑨𝑬𝑳𝟗𝟏 𝒂𝒓𝒕 𝑨. 𝟒. 𝟐 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡𝑗

𝑓𝑒
 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 0.23 × 70 × 82 ×
2.4

400
 = 7.92 𝑐𝑚² 

 𝐴𝑆 ≥ 𝑚𝑎𝑥(𝐴𝑢|𝐴𝑚𝑖𝑛) 

 𝐴𝑆 =  82.86 𝑐𝑚² 

 𝐴 = 𝐴𝑆 −
𝑁

100×348
 = 82.86 −

4854.59×103

100×348
 

A=-56.63 cm² 

2. 0.8G+Ex 

𝑵𝑴𝑰𝑵(𝑲𝑵.𝒎) 𝑴𝑪𝑶𝑹(𝑲𝑵) 

110.34 45.12 

 𝑒 𝑎 =  𝑚𝑎𝑥{2𝑐𝑚 ;
𝐿

250
 } =  𝑚𝑎𝑥 {2𝑐𝑚;

306

250
}  =  2 𝑐𝑚 

e0=
𝑀𝑢

𝑁𝑢
 = 

45.12

110.34
= 0.41 m = 41 cm  

𝑒1 = 𝑒𝑎 + 𝑒0 = 2 + 41 →  𝑒1 = 43 𝑐𝑚 

On peut considérer les effets du second ordre d’une manière forfaitaire  

Si : 
𝑙𝑓

ℎ
< max (15 ; 20.e1 / h)  

𝑙𝑓: Longueur de flambement du poteau  

 𝑙 ∶  ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒𝑢𝑟 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙𝑒 𝑑𝑢 𝑃𝑜𝑡𝑒𝑎𝑢. 

 𝑙𝑓 =  0.7 ×  𝐿 =  0.7 ×  3.06 =  2.14 𝑚 

 
𝑙𝑓

ℎ
=  2.52 <  𝑚𝑎𝑥 (15 ;  10.11)        
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  𝐷𝑜𝑛𝑐    
𝑙𝑓

ℎ
=  3,89 <  15 

Alors : les effets du second ordre doivent être considérés d’une manière 

forfaitaire : 

𝑙𝑓

ℎ
<Max (15 ; 20.e1 / h) 

On prend généralement : Ø=2 

=√12 × 
𝑙𝑓

ℎ
 = √12 × 

2.14

0.85
 = 8.72 

Soit : < 50 

Donc   𝛼 =
0.85

1+2×(


35
)²

= 0.75 

              e2=
3×𝑙𝑓²

ℎ×104
(2 + 𝛼 × ∅) = 

3×2.142

0.85×104
(2 + 0.75 × 2) = 0.00565𝑐m 

 𝑒𝑡 = 𝑒1 + 𝑒2 = 0.0056 + 43 =  43.0056𝑐 𝑚 

 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟𝑖𝑔é =  𝑁𝐸𝐿𝑈 × 𝑒𝑡 =  110.34 × 0.430056 = 47.45 𝐾𝑁.𝑚 

Donc Les efforts corrigés seront: 

𝑵𝑴𝑰𝑵 = 𝟏𝟏𝟎. 𝟑𝟒𝒌𝑵                                     𝑴𝒄𝒐𝒖𝒓𝒓 = 𝟒𝟕. 𝟒𝟓𝑲𝑵.𝒎 

Mua = Mu + Nu × (d – h/2) =47.45 +110,34 (0.82-0,85/2)=91.03 𝐾𝑁.𝑚 

 𝝈𝒃 = 𝟐𝟐. 𝟏𝟕𝑴𝑷𝑨𝝈𝒔 = 𝟒𝟎𝟎𝑴𝑷𝑨 

𝜇 =
𝑀𝑢𝑎

𝜎𝑏×𝑏×𝑑²
=

91.03 ×106

22.17×700×820²
=0.008 

µ=0.008<0.48           Donc la section sera partiellement comprimée 

 Calcul à la flexion simple : 

µ=0.008< 𝜇𝐿 = 0.392                  Ac≠ 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.008)) = 0.01 

 α= 0.01≤ 𝛼AB 

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.01)) = 0.996 

Z=d*𝛽= 0.82× 0.996 =0.816 

Pivot A  

𝜀𝑠𝑡 =10% 

𝜎𝑠𝑡 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
=

400

1
=348 MPA 

Au1=
𝑀𝑢

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

91.03∗103

400∗81.6
 = 2.79 cm² 

VI.4.3.Condition de non fragilité : BAEL91 art A.4.2 
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Amin≥ 0.23 × 𝑏 × 𝑑 ×
𝑓𝑡𝑗

𝑓𝑒
 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 0.23 × 70 × 82 ×
2.4

400
 = 7.92 𝑐𝑚² 

AS≥ 𝑚𝑎𝑥(𝐴𝑢|𝐴𝑚𝑖𝑛) 

AS = 7.92cm² 

A=AS-
𝑁

100×348
 =2.79-

110.34×103

100×400
 

A=5.16cm² 

 

𝟑.𝑮 + 𝑸 + 𝑬𝒙: 

G+Q+Ex 

𝑴𝑴𝑨𝑿(𝑲𝑵) 𝑵𝑪𝑶𝑹(𝑲𝑵.𝒎) 

376.08 3451.75 

 

ea = max {2cm ;
𝐿

250
 }= max {2𝑐𝑚;

306

250
} = 2 cm 

e0= 
𝑀𝑢

𝑁𝑢
= 

376.08

3451.75
= 0.10 m = 10 cm  

e1=ea+e0 =2+41→ e1=12 cm 

On peut considérer les effets du second ordre d’une manière forfaitaire  

Si : 
𝑙𝑓

ℎ
< max (15 ; 20.e1 / h)  

𝑙𝑓:Longueur de flambement du poteau  

l : hauteur totale du Poteau. 

𝑙𝑓 =  0.7 × 𝐿 =  0.7 ×  3.06 =  2.14 𝑚 

𝑙𝑓

ℎ
= 2.52 < max (15 ; 10.11)        

 Donc    
𝑙𝑓

ℎ
= 3,89 < 15 

Alors : les effets du second ordre doivent être considérés d’une manière 

forfaitaire : 

𝑙𝑓

ℎ
<𝑚𝑎𝑥 (15 ;  20. 𝑒1 / ℎ) 

On prend généralement : Ø=2 

=√12 × 
𝑙𝑓

ℎ
 = √12 × 

2.14

0.85
 = 8.72 

Soit : < 50 
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Donc                 𝛼 =
0.85

1+2×(


35
)²

= 0.75 

              e2=
3×𝑙𝑓²

ℎ×104
(2 + 𝛼 × ∅) = 

3×2.142

0.85×104
(2 + 0.75 × 2) = 0.00565𝑐m 

𝑒𝑡 = 𝑒1 + 𝑒2 = 0.0056+ 12 =  0.12 𝑚 

𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟𝑖𝑔é =  𝑁 × 𝑒𝑡 =  3451.75 × 0.12 = 414.32 𝐾𝑁.𝑚 

Donc Les efforts corrigés seront: 

𝑵𝑴𝑰𝑵 = 3451.75 𝒌𝑵𝑴𝒄𝒐𝒖𝒓𝒓 = 414.32 𝑲𝑵.𝒎 

Mua = Mu + Nu × (d – h/2) =414.32+3451.75 (0.82-0,85/2)=1777.76 𝐾𝑁.𝑚 

𝝈𝒃 = 𝟐𝟐. 𝟏𝟕𝑴𝑷𝑨𝝈𝒔 = 𝟒𝟎𝟎𝑴𝑷𝑨 

𝜇 =
𝑀𝑢𝑎

𝜎𝑏×𝑏×𝑑²
=

1777.76×106

22.17×700×820²
=0.170 

µ=0.170< 0.48                          Ac= 0 

                 Donc la section sera partiellement comprimée 

 Calcul à la flexion simple : 

µ=0.170< µ = 0.392                                       AC= 0 

 Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires   

α = 1.25 (1- √1 − 2μ) = 1.25 (1- √1 − 2(0.4170) ) = 0.234 

 α= 0.234  

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.234)) = 0.906 

Z=d*𝛽= 0.82× 0.906 =0.742 

𝑀𝑟 = 0.8 × 𝛼 × 𝑏 × 𝑑 × 𝑓𝑏𝑢 × 𝑍 

𝑀𝑟 = 0.8× 0.234 × 700 × 820 × 22.17 × 0.742 = 1767619.60 𝑁.𝑚 =

1767.6196 𝐾𝑁.𝑚 

∆𝑀 = 𝑀𝑈 −𝑀𝑟=1777.76-1767.6196 = 10.15KN.m 

 ∆𝑀 ≤ 0.4𝑀𝑢 

∆𝑀 = 10.15𝐾𝑁.𝑚 ≤ 0.4𝑀𝑢 = 711.1𝐾𝑁.𝑚 

ASTU= 
𝑀𝑟

𝑍×𝜎𝑠𝑡
 +

∆𝑀

(𝑑−𝑑′)𝜎𝑠𝑡
 

𝐴𝑠𝑡𝑢=
1767.61

0.742×400
+

10.15

790×400
 = 5.95 cm² 

VI.4.4.1Condition de non fragilité : BAEL91 art A.4.2 

Amin> 0.23 × 𝑏 × 𝑑
𝑓𝑡𝑗

𝑓𝑒
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𝐴𝑚𝑖𝑛 > 0.23 × 700 × 820 ×
2.4

400
 = 7.92 cm² 

AS≥ 𝑚𝑎𝑥(𝐴𝑢|𝐴𝑚𝑖𝑛) 

AS = 7.92 cm² 

A=AS-
𝑁

100×348
 =7.92-

3451.75×103

100×400
 

A = -78.37cm² 

VI.4.5. Vérification des sections RPA (99ver2003): 

D’après (RPA2003) on a le pourcentage minimal des armatures longitudinales. 

Le RPA99/version 2003 exige une section minimale : 

𝑍𝑜𝑛𝑒𝐼𝐼𝑎 ∶ 

 

𝑨𝒔𝒎𝒊𝒏 = 𝟎, 𝟖% (𝒃. 𝒉) 

 

As min=0,8% (b. h)=0.008×70×85 = 47.6 cm² 

 

 

 A cal (cm²) Amin BAEL 

(cm²) 

ARPA (cm²) 𝑨𝒂𝒅𝒐𝒑 𝒕é𝒆(𝒄𝒎²) 

ELU -56.63  

9.92 

 

47.6 

 

10 HA 

25=49.08cm² 

G+Q±E -78.37 

0.8± G 5.16 

Tableau VI. 7.Ferraillage longitudinal 

VI.4.6. Vérification à L’ELS 

   Après avoir fait le calcul du ferraillage longitudinal des poteaux à l’ELU, il est 

nécessaire de faire une vérification à l’état limite de service. 

-Les contraintes sont calculées à l’E LS sous les sollicitations de 

(𝑁𝑠𝑒𝑟,𝑀𝑠𝑒𝑟). La Fissuration est considérée peu nuisible donc il 

faut vérifier les contraintes dans la section de l’acier. 

 La contrainte du béton est limitée par : 𝜎𝑏𝑐 = 
0.85×𝑓𝑐28

𝛾𝑏
= 17 𝑀𝑃𝑎 

 La contrainte d’acier est limitée par : 𝜎𝑠 =  400 𝑀𝑃𝑎 

 

VI.4.6.1.Les poteaux sont calculés en flexion composée : 
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N      𝑵 𝒔𝒆𝒓 =  𝟒𝟖𝟒𝟓. 𝟑𝟗 𝑲𝑵                 ;  𝑴 𝒔𝒆𝒓 = 𝟑. 𝟐𝟑𝑵𝑲𝑵.𝒎 

 𝑒0 =  
2.67

3596
 = 0.0007 𝑚 = 0.07 𝑐𝑚 

 𝑒0 = 0.07 <
ℎ

6
=

85

6
= 14.16 𝑐𝑚 

La section est entièrement comprimée et il faut vérifier que 𝜎𝑏̅̅̅̅ =0.6× 𝑓𝑐28 = 18MPa 

Nous avons les notions suivantes : 

𝐵0 =  𝑏 × ℎ +  15 (𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝) =  70 × 85 + 15 × (49.08) =  6686.2 𝑐𝑚2 

𝐵0 =  6686.2  

Ѵ1 = 1/𝐵0 × [𝑏ℎ²/2 +  15 ×  (𝐴1 × 𝑐 +  𝐴2 × 𝑑)] 

Ѵ1 = 1/6686.2 × [(70 × 85²)/2 +  15 × (24.54 ×  3 +  24.54 ×  82)] 

Ѵ1 = 42.5 cm 

𝑉2 = ℎ − 𝑣1 =  85 − 42.5 =  42.5 𝑐𝑚 

Ixx =  𝑏/3 × (Ѵ1 +  Ѵ2)  +  15 × 𝐴1 (Ѵ1 – 𝑐1)2 +  𝐴1 (Ѵ2 – 𝑐1)² 

𝐼𝑥𝑥 =
85

3
× (42.5 +  42.5) +  15 ×  24.54 ×  (42.3 –  3)2 +  24.45

×  (24.54 –  3)²𝐼𝑥𝑥 =  582320.96 𝑐𝑚4 

 𝐾 =   𝑀𝐺/𝐼𝑥𝑥 

 𝑀𝐺 =  2.67𝐾𝑁.𝑚 

 𝐾 =   (2.67 × 103)/ 582320.96  =  0.004 𝑀𝑃𝑎 

 𝜎𝑏 =  𝜎0 +  𝐾 × Ѵ1   

𝜎0 =  𝑁/ (100 × 𝐵0  )  =  (3596  × 103)/(100 ×  3733.5  )  =  5.37 𝑀𝑃𝐴 

 𝜎𝑏 =  5.37 +  0.004 ×  42.5 

  𝜎𝑏 =  5.54𝑀𝑃𝐴 <  18 𝑀𝑃𝐴 

Donc les armatures déterminées pour l’E.L.U.R conviennent. 
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Fissuration est préjudiciable, alors la vérification de σs à l’E.L.S est : 

𝜎𝑠1 =  15 × [𝜎0 +  𝐾 × (Ѵ1 – 𝑐)]  =  15 × [5.37 +  0.004 × (42.5 –  3)]  

=  12.72 𝑀𝑃𝐴 

𝜎𝑠2 =  15 ×  [𝜎0 +  𝐾 × (𝑑 − Ѵ1)]  =  15 × [3.4 +  0.1556 × (29.04 −  570)]  

=  82.92 𝑀𝑃𝐴 

𝑂𝑛𝑎 (𝜎𝑠1, 𝜎𝑠2)  <  400 𝑀𝑃𝐴 

VI.4.6.2. Vérification du poteau à l’effort tranchant BAEL91 (A.5.1, 212) 

   On prend l’effort tranchant max et on généralise la section d’armature pour tous les 

poteaux. La combinaison (G + Q + Ex) donne l’effort tranchant max. 

V max = 272.34 KN 

VI.4.6.3.Vérification de la contrainte de cisaillement : 

𝜏 =
𝑉

𝑏×𝑑
 =
272.34×103

700×820
= 0.474𝑀𝑃𝐴 

𝜏̅=min(0.2
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 5𝑀𝑃𝐴)= 4MPA 

𝝉𝒖 = 𝟎. 𝟒𝟕𝑴𝑷𝑨 ≤ 𝝉̅= 4MP…………………….CV 

VI.4.7. Calcul d’armature transversale 

 

 Selon (RPA99 version 2003 :7.4.2.2) les armatures transversales des poteaux sont 

calculées à 

l’aide de la formule suivante :
𝐴𝑡

𝑆𝑡
=

𝜌𝑎×𝑉𝑢

ℎ×𝑓𝑒
 

Vu : est l’effort tranchant de calcul. h : Hauteur totale de la section brute. fe : Contrainte 

limite élastique des aciers transversaux (𝑓𝑒 235𝑀𝑃𝑎). 

𝜌𝑎 : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par les efforts 

tranchants.  

Si   g> 5𝜌𝑎 =  2.5  

Si   g< 5𝜌𝑎 =  3.75 

g : L’élancement géométrique du poteau. (70× 85) : 
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g = (
𝐿𝑓

ℎ
) 

a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation. lf : 

longueur de flambement du poteau (𝑙𝑓 =  0.7 𝐿) 

Dans notre cas 

g =
0.7×3.06

0.85
= 2.52≤ 5𝜌𝑎 = 3.75  

𝑳𝒂 𝒛𝒐𝒏𝒆 𝑰𝑰𝒂 :⟹La zone nodale : 

St ≤ min (10l ,15cm). en prend St =15 cm ⟹La zone courante : 

St ≤ 15 l 

St: c’est l’espacement des armatures transversales : Le diamètre minimal des armatures 

longitudinales  

St ≤ 25 

On adoptera un espacement de 10 cm en zone nodale et de 15 cm en zone courante. 

a- Zone nodale : 

At=
𝝆𝒂×𝑽𝑼×𝑺𝒕

𝒉×𝒇𝒆
 =
𝟑.𝟕𝟓×𝟐𝟕𝟐𝟑𝟒𝟎×𝟏𝟎𝟎

𝟖𝟐𝟎×𝟒𝟎𝟎
 = 311.364 mm² = 3.11 cm² 

b- Zone courante : 

𝑨𝒕=
𝝆𝒂×𝑽𝑼×𝑺𝒕

𝒉×𝒇𝒆
 =
𝟑.𝟕𝟓×𝟐𝟕𝟐𝟑𝟒𝟎×𝟏𝟓𝟎

𝟖𝟐𝟎×𝟒𝟎𝟎
 = 467.04 mm²= 4.67 cm² 

Soit (6T10)=4.71 cm² 

VI.7.1.Vérification des armatures minimales 

▪ D’après RPA99 (7.4.2.2) 

Soit la quantité d’armature minimale (Zone II) 

𝑨𝒕

𝑺𝒕×𝒃
(%)={

𝟎. 𝟑%      𝑺𝒊g ≥ 5
𝟎. 𝟑%      𝑺𝒊g ≤ 3

 

Si 3 g  5 : interpoler entre les valeurs limites précédentes 

⟹Dans la zone nodale St =10 cm 

𝑨𝒕

𝑺𝒕×𝒃
≥ 𝟎.𝟑

𝟑.𝟏𝟏

𝟏𝟎×𝟕𝟎
 = 0.004 …………………………..CV 
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⟹Dans la zone courante : St=15 cm 

𝑨𝒕

𝑺𝒕×𝒃
≥ 𝟎.𝟑

𝟑.𝟏𝟏

𝟏𝟓×𝟕𝟎
 = 0.002 …………………………..CV 

BAEL91 (art A.8.1. 3) : 

VI.7.1.1. Le diamètre des armatures transversales :  

∅𝑡 =  (∅𝑙)/3  

∅t = 10mm² ≥
25

3
= 8.33 mm² 

VI.7.2. Présentation du ferraillage des poteaux: 

 

                 Figure VI. 3. ferraillage poteaux 
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VI.8. Étude des voiles 

VI.8.1. Introduction 

    Les voiles sont des éléments de contreventement soumis à des chargements verticaux 

(charges permanentes et charges d’exploitations) et à des forces horizontales dues au 

séisme. Les charges verticales provoqueraient des efforts normaux et des moments si 

ces efforts normaux sont excentrés, par contre les efforts horizontaux provoqueraient 

des efforts normaux, tranchants et des moments fléchissant, donc chaque voile sera 

ferraillé en flexion composée. 

VI.8.2.Combinaison 

Selon le règlement parasismique algérien (RPA 99) les combinaisons à considérer dont 

notre cas (voile) sont les suivant :      

G+Q±E 

 0.8G±E 

VI.8.3. Prescriptions imposées par (RPA 99) 

 

 Dans le plan vertical : des aciers verticaux. 

 Dans le plan horizontal : des aciers horizontaux. 

VI.8.4.Aciers verticaux d’âpres RPA 99 (art .7.7.4.1) 

 Lorsqu'une partie du voile est tendue sous l'action des forces verticales et 

horizontales, l'effort de traction doit être pris en totalité par les armatures, 

 le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 

0.20%. 

 Il est possible de concentrer des armatures de traction à l'extrémité du voile ou du 

trumeau 

 la section totale d'armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins égale 

à 0,20% de la section horizontale du béton tendu. 

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l'espacement ne doit pas être supérieur à l'épaisseur du voile. 

 Les efforts importants de compression agissent sur l'extrémité, les barres verticales 

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux. 
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 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

A chaque extrémité du voile (trumeau) 

 L’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la largeur du voile Cet 

espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 

VI.8.5.Aciers horizontaux d’âpres RPA 99 (art .7.7.4.2) 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 

10 .Dans le cas où il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront être 

ancrées sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d'un ancrage 

droit. 

VI.8.6.Règles communes d’âpres RPA 99 (art .7.7.4.3) 

Le pourcentage minimum d'armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné 

comme suit : 

 Globalement dans la section du voile 0,15 % 

 En zone courante 0,10 % 

 L'espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite 

des deux (2) valeurs suivantes : 

s ≤1,5 a 

s ≤30cm 

 Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre 

carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l'exception des zones 

d'about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l'épaisseur du voile. 

 Les longueurs de recouvrement doivent être égales à : 40 pour les barres situées dans 

les zones où le renversement du signe des efforts est possible ; 20 pour les barres situées 

dans les zones comprimées sous l'action de toutes les combinaisons possibles de 

charges. 

VI.8.7.Calcul de la section d’armature (Ferraillage vertical) 

VI.8.7.1.Ferraillage vertical : 

Type de section qu'on peut avoir : Une section soumise à la flexion composée peut être 

: 
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 Section Entièrement tendu (S. E. T). 

 Section Entièrement comprimée (S. E.C). 

Section Partiellement comprimée (S. P. C) 

VI.8.7.2.Calcul des sections suivant leurs natures 

1 )Section entièrement tendue : 

on peut dire qu’une section est entièrement tendue si :L’effort normal appliqué est un 

effort de traction et Le centre de pression se trouve entre les deux nappes d’armatures 

Avec :N : L’effort normal de traction. C : Le centre de pression 

   2) Section entièrement comprimée : 

La section est entièrement comprimée si : L’effort normal est un effort de compression 

et Le centre de pression se trouve à l’intérieur de la section  

Avec :   N : L’effort normal de compression. 

C : Le centre de pression 

  3) Section partiellement comprimée : 

 La section est partiellement comprimée si : la section est partiellement comprimée si : 

 N : L’effort normal est un effort de traction, le centre de pression « C » se trouve en 

dehors de la zone comprimée entre les armatures. 

N : L’effort normal est un effort de compression, le centre de pression « C » se trouve 

à l’extérieur de la section. 

N : L’effort normal est un effort de compression, le centre de pression « C » se trouve 

à l’intérieur de la section 

VI.8.7.3.Calcul de la section des armatures : 

La figure suivante représente la disposition des voiles dans notre structure : 
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Figure VI. 4Vue en plan RDC les coupes du voiles 

𝑁𝑚𝑎𝑥 (𝑘𝑁) 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟(𝐾𝑁.𝑚) 𝑁𝑚𝑖𝑛(𝐾𝑁) 𝑀𝑐𝑜𝑟𝑟(𝐾𝑁.𝑚) 𝑀𝑚𝑎𝑥(𝐾𝑁.𝑚) 𝑁𝑐𝑜𝑟𝑟(𝐾𝑁) 

2751.88 193.23 32.76 4.72 824.23 1331.03 

 

VI.8.8.Vérification de Caractéristiques géométriques du voile 

𝐿 >  4𝑒𝑝                                                          2.20 𝑚 >  4 × 0.16 =  0.64𝑚 (𝑐𝑣)  

𝑒𝑝 ≥  15 𝑐𝑚                                                      16 𝑐𝑚 >  15 𝑐𝑚 (𝑐𝑣)  

Avec : L : la longueur max du voile 

          é𝑝. ∶  𝑙’é𝑝𝑎𝑖𝑠𝑠𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑣𝑜𝑖𝑙𝑒 

VI.8.9. Détermination des sollicitations du voile 

a) Armatures verticales : 

𝝈𝒄 =
𝑵

𝑨
+
𝟔𝑴

𝒂. 𝒉²
 

𝝈𝒕 =
𝑵

𝑨
−
𝟔𝑴

𝒂.𝒉²
 

  Avec    

{
𝑨 =  𝑳 × 𝒆 = 𝟑. 𝟕 × 𝟎. 𝟏𝟔 = 𝟎. 𝟓𝟗𝟐𝒎²

𝒂 = 𝟏𝟔𝒄𝒎
𝒉 = 𝟑. 𝟕𝟎 𝒎
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Maintenant, nous détermination les contraintes maximales pour chacone des 3 cas les 

valeurs sont mentionnées dans le tableau ci-dessous : 

𝑵(𝑲𝑵) 𝑴(𝑲𝑵.𝒎) 𝝈𝒄(𝑴𝑷𝑨) 𝝈𝒕(𝑴𝑷𝑨) 

1331.03 824.23 4.95 3.97 

32.76 4.72 0.11 0.05 

2751.88 193.23 4.24 0.07 

Tableau VI. 8.sollicitations du voile. 

On à (1 et 2 la section du voile est entièrement comprimée 

 " Pas de zone tendue". 0)  

Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003). 

VI.8.10. Calcul des armatures verticales 

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

 𝐴 𝑚𝑖𝑛 = 0,15%. 𝑎. 𝐿  

 𝑂𝑛 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑒 𝑙𝑒 𝑓𝑒𝑟𝑟𝑎𝑖𝑙𝑙𝑎𝑔𝑒 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑢𝑛𝑒 𝑏𝑎𝑛𝑑𝑒 𝑑𝑒 1 𝑚è𝑡𝑟𝑒 (𝐿 =  1 𝑚) 

 𝐴 𝑚𝑖𝑛 =  0.0015 × 16 × 100 = 2.4 𝑐𝑚² 

 𝐷 1/10.𝑎 (𝑚𝑚) 

 𝐷  (1/10).160 

 𝐷 16𝑚𝑚 

 𝑂𝑛 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑒 ∶  𝐷 =  12 𝑚𝑚 

VI.8.11.L'espacement: 

 Selon le BAEL 91, on à : 

 𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 {2. 𝑎, 33 𝑐𝑚} 

 𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 {32, 33 𝑐𝑚} 
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 𝑆𝑡   32𝑐𝑚 

Selon le R.P.A 99 (version 2003) on à: 

 𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 {1.5. 𝑎, 33 𝑐𝑚} 

 𝑆𝑡𝑚𝑖𝑛 {24, 33 𝑐𝑚} 

 𝑆𝑡  24𝑐𝑚 

 𝐷𝑜𝑛𝑐 ∶   𝑚𝑖𝑛 {𝑆𝑡𝑆𝑡𝐵𝐴𝐸𝐿 ;  𝑆𝑡𝑅. 𝑃. 𝐴 99}  

 𝑆𝑡  24𝑐𝑚 

On adopte un espacement de 20 cm. 

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm²/ml. 

2)-Calcul des armatures horizontales : 

 D'après le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le même ferraillage que les armatures 

verticales soit 5T12 = 5,65 cm²/ml avec un espacement de 20 cm. 

VI.8.12.calcul des armatures transversales : 

D'après le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamètre des aciers 

verticaux est inférieur ou égal à 12 mm, les armatures transversales sont à prévoir à 

raison d'une densité de  6 par m4/m² au moins; on prend donc 4m². 

VI.8.13.Vérification de la contrainte de cisaillement  

On calcule la contrainte de cisaillement =
𝑇̅

𝑎×𝑙
 

 𝑇̅ = 𝑇 × 1.4 

 𝑇̅ = 1.4 × 745.98 = 1044.37 𝐾𝑁 

=
1044.37×103

160×3850
= 1.69 

̅ = 𝑚𝑖𝑛(0.2𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝐴) = 5𝑀𝑃𝐴RPA99/V2003 (art.7.7.2) 

=1.69𝑀𝑃𝐴 ≤ ̅ = 5𝑀𝑃𝐴 …………………………. .Condition vérifiée. 
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VI.8.14.Disposition des armatures : 

VI.8.14.1.armatures verticales : 

 -Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués 

conformément aux règles de béton armé en vigueur. -La distance entre axes des 

armatures verticales d'une même face ne doit pas dépasser deux fois l'épaisseur du mur 

ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de l'épaisseur du mur ni 30 cm 

selon le R.P.A 99 (version 2003). 

- A chaque extrémité du voile, l'espacement des barres doit être réduit de moitié sur 

1/10 de la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit être au plus égal à 15 cm   

On à St=20 cm   St/2 = 10 cm20 cm.......Condition. Vérifiée. 

 L/10 = 38,5 cmL=385 cm 

VI.8.14.2.Armatures horizontales : 

 Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une 

longueur de 10  

 Elles doivent être retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui 

limitent les ouvertures sur l'épaisseur du mur.  

 Les arrêts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués 

conformément aux règles de béton armé en vigueur  St min (1,5a; 30 cm).  

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 

1/10 de l'épaisseur du voile. 

VI.8.14.3.Armatures transversales: 

 Les deux nappes d'armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre 

carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l'extérieur. 
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Figure VI. 5.Disposition du ferraillage du voile. 

 

 

 

 

 

    Figure VI. 6 . Ferraillage du voile 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CHAPITRE VII 

Etude du vent
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VII.1.Introduction 

  Le vent est assimilé à des forces statiques appliquées à la construction 

Supposées horizontales. Ces forces peuvent engendrer des effets dynamiques qui 

Dépendent des caractéristiques aérodynamiques de la structure. Ces forces dépendent 

Aussi de plusieurs paramètres : 

- la région. 

- le site. 

- l’altitude. 

- les dimensions de l’ouvrage. 

Application des R N V 99 : 

VII .2.La vérification de la stabilité d’ensemble  

   Les RNV 99 impose un calcul dans les deux directions du vent lorsque le bâtiment 

présente une géométrie rectangulaire. 

 

 L'application des RNV 99 exige les étapes suivantes : 

VII.2.1.détermination du coefficient dynamique Cd : 

Le coefficient dynamique Cd tient compte des effets de réduction dus à 

L’imparfaite corrélation des pressions exercées sur les parois ainsi que des effets 

d'amplification dus à la Partie de structure ayant une fréquence proche de la fréquence 

fondamentale d'oscillation de la structure. 

VII.2.1.1.Valeur de Cd : 

Notre bâtiment est en béton armé, donc on utilise l'abaque ((3.1) ; P51) : 

En fonction de h et b. exemple :  

Sens V1 du vent : h = 48.96 et b = 39.70 Après l'interpolation : Cd =0,96. 

Sens V2 du vent : h = 48.96 et b = 23.30 m ; Après l'interpolation : Cd =0,945. 

Cd dans les deux directions est inférieur à 1,2 ; Donc notre structure est peu sensible 

aux excitations dynamiques. 
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VII.3.Détermination de la pression dynamique de vent 𝒒𝒅𝒚𝒏 

   Pour la vérification à la stabilité d'ensemble, et pour le dimensionnement des éléments 

de structure, la pression dynamique doit être calculée en subdivisant le maître couple en 

éléments de surface j horizontaux selon la procédure donnée à article.3.1.1des RNV99. 

- les constructions avec planchers intermédiaires dont la hauteur sont supérieures à 

10 m doivent être considérées comme étant constituées de n éléments de surface, de 

hauteur égale à la hauteur d’étage ; Avec. n. étant le nombre de niveaux de la 

construction. 

 

Figure VII. 1. Répartition de la pression dynamique. 

La pression dynamique 𝒒𝒅𝒚𝒏(𝑍𝑗) qui s'exerce sur un élément de surface j est donnée 

par 

La formule (2.12 des RNV99). 

𝑺𝒕𝒓𝒖𝒄𝒕𝒖𝒓𝒆 𝒑𝒆𝒓𝒎𝒂𝒏𝒆𝒏𝒕𝒆 → 𝒒𝒅𝒚𝒏(𝒁𝒋)  =  𝒒𝒓𝒆𝒇 𝒙 𝑪𝒆(𝒁𝒋). 

𝑍𝑗: Distance verticale mesurée à partir du niveau du sol au centre de l'élément j. 

𝑄𝑑𝑦𝑛 : Pression dynamique de référence pour les constructions permanentes. 

𝑞𝑟𝑒𝑓 ∶ Donnée par le tableau 2.3 en fonction de la zone du vent. 

𝒁𝒐𝒏𝒆 𝑰𝑰 → 𝒒𝒓𝒆𝒇 =  𝟑𝟕𝟓 𝑵/𝒎𝟐. 

Ce : Coefficient d’exposition au vent. 
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Ce : peut être calculé par la formule : 

𝐶𝑒(𝑍𝑒𝑞) = 𝐶𝑇(𝑍𝑒𝑞)
2 × 𝐶𝑟(𝑍𝑒𝑞)

2 × [
7𝐾𝑇

𝐶𝑇(𝑍) × 𝐶𝑟(𝑍)
] 

CT : coefficient de topographie, qui prend en compte l'accroissement de la vitesse du 

vent. Sa valeur est donnée par le tableau (2.5 des RNV99). 

𝑺𝒊𝒕𝒆 𝒑𝒍𝒂𝒕 → 𝑪𝑻 (𝒁𝒆𝒒)  =  𝟏. 

Cr : Coefficient de rugosité, traduit l'influence de la rugosité sur la vitesse moyenne du 

vent ; Sa valeur est définit par la loi logarithmique. 

𝑍𝑚𝑖𝑛 ≤ 𝑍 ≤ 200𝑚 =≫ 𝐶𝑟(𝑍) = 𝐾𝑇 × 𝐿𝑛(
𝑍

𝑍0
) 

KT : Facteur de terrain. 

Z0 : Paramètre de rugosité. 

𝑍𝑚𝑖𝑛 ∶ Hauteur minimale. 

Z : Hauteur considérée. 

D'après le tableau (2.4 des RNV99) on a : 

KT = 0,24. 

Z0 = 1 m. 

𝑍𝑚𝑖𝑛 =  16 𝑚. 

Le tableau suivant résume les coefficients cités suivant : 

Z (m) KT Z0 𝑍𝑚𝑖𝑛 CT Cr Ce(z) 𝑞𝑟𝑒𝑓 𝑄𝑑𝑦𝑛(𝑁

/𝑚2) 

3.06 0.24 1 16 1 0.26 1.5 375 562.5 

6.12 0.24 1 16 1 0.43 1.9 375 712.5 

9.18 0.24 1 16 1 0.53 2.17 375 813.75 
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12.24 0.24 1 16 1 0.60 2.36 375 885 

15.3 0.24 1 16 1 0.65 2.51 375 941.25 

18.36 0.24 1 16 1 0.69 2.63 375 986.25 

21.42 0.24 1 16 1 0.73 2.75 375 1031.25 

24.48 0.24 1 16 1 0.76 2.85 375 1068.75 

27.54 0.24 1 16 1 0.79 2.95 375 1106.25 

30.6 0.24 1 16 1 0.81 3.01 375 1128.75 

33.66 0.24 1 16 1 0.84 3.11 375 1166.25 

36.72 0.24 1 16 1 0.86 3.18 375 1192.5 

39.78 0.24 1 16 1 0.88 3.25 375 1218.75 

42.84 0.24 1 16 1 0.90 3.32 375 1245 

45.9 0.24 1 16 1 0.91 3.35 375 1256.25 

48.96 0.24 1 16 1 0.93 3.42 375 1282.5 

Tableau VII. 1. Valeurs de Cr, Ce et la pression dynamique selon la hauteur Z 

Les coefficients de pression externe 𝐶𝑝𝑒des constructions à base rectangulaire 

dépendent de la dimension de la surface chargée.𝐶𝑝𝑒  S’obtient à partir des formules 

suivantes : 

𝑪𝒑𝒆 =  𝑪𝒑𝒆. 𝟏𝒔𝒊 =≫ 𝑺 ≤ 𝟏𝒎𝟐 

𝑪𝒑𝒆 =  𝑪𝒑𝒆. 𝟏 + (𝑪𝒑𝒆, 𝟏𝟎 +  𝑪𝒑𝒆, 𝟏) 𝒙𝒍𝒐𝒈𝟏𝟎(𝑺) 𝒔𝒊 =≫ 𝟏𝒎𝟐 < 𝑆

< 𝟏𝟎𝒎𝟐 

𝑪𝒑𝒆 =  𝑪𝒑𝒆. 𝟏𝟎𝒔𝒊 =≫ 𝑺 ≥ 𝟏𝟎𝒎𝟐 

S: désigne la surface chargée de la paroi considérée. 

Dans notre cas : 𝑺 ≥ 𝟏𝟎 𝒎𝟐𝑑𝑜𝑛𝑐 𝑪𝒑𝒆 =  𝑪𝒑𝒆. 𝟏𝟎  
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VII.4.Parois verticales 

VII.4.1.Sens -x : 

   Pour le calcul des valeurs de Cpe on réfère au paragraphe 1.1.2 chapitre 5 RNV 99 

b : la dimension perpendiculaire à la direction du vent V1, b = 23.3m 

d : la dimension parallèle à la direction du vent V1, d =39.7m 

e = min (b ; 2h) = min (23.3 ; 2× 48.96) = 23.3 m 

d > e la paroi est divisible en 3 zones, qui sont illustrées sur la figure suivante : 

 

Figure VII. 2Vue en plans et vue en évaluation 

 A B C D E 

𝑪𝒄𝒑𝒆, 𝟏𝟎 -1.0 -0.8 -0.50 +0.8 -0.30 

Tableau VII. 2Valeurs du Coefficient de la pression extérieure 

 

Figure VII. 3.Distribution de la pression extérieure XX 
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VII.4.2.Sens-y : 

b = 39.7m, d = 23.3m 

e = min (b ; 2h) = min (39.7;2× 48.96) = 39.7 m 

d < e la paroi est divisible en 2 zones, qui sont illustrées sur la figure suivante : 

 

Figure VII. 4. Vue en plans et vue en évaluation 

D’après le tableau 5.1 RNV 99 on a : 

 A B C D E 

𝑪𝒄𝒑𝒆, 𝟏𝟎 -1.0 -0.8 -0.50 +0.8 -0.30 

Tableau VII. 3Valeurs du Coefficient de la pression extérieure 



Chapitre VII :                                                                                            Etude de Vent 

170 
 

 

Figure VII. 5.Distribution de la pression extérieure y, y 

VII.5.Toiture plate : 

Les toitures plates sont celles dont la pente est inférieure ou égale à 4°. Il convient de 

diviser 

la toiture comme l'indique la figure ci-après. Le coefficient Cpe.10 est donné dans le 

tableau5.2 (RNV99). 

e = Min [b ; 2h] 

b: dimension du coté perpendiculaire au vent 

 

Figure VII. 6.Vue en plans et vue en évaluation 
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 Zone 

F G H I 

𝐂𝐩𝐞 𝐂𝐩𝐞 𝐂𝐩𝐞 𝐂𝐩𝐞 

 

Avec 

𝒂𝒄𝒓𝒐𝒕è𝒓𝒆 

𝒉𝒑/𝒉 -1.6 -0.1 -0.7 0.2 

𝒉𝒑/𝒉 -1.4 -0.9 -0.7 0.2 

𝒉𝒑/𝒉 -1.2 -0.8 -0.7 0.2 

Tableau VII. 4. Coefficients de pression extérieure des toitures plates 

Dans notre cas ℎ𝑝/ℎ =  0,6 / 48.96 =  0,012 

VII.6.Détermination du coefficient de pression intérieure 𝑪𝒑𝒊 

Dans le cas des bâtiments avec cloisons intérieures. Les valeurs suivantes doivent être 

utilisées : 

𝐶𝑝𝑖 =  0.8 𝑒𝑡𝐶𝑝𝑖 =  −0.5................................. ( art 2.2 RNV 99). 

VII.7.Détermination du coefficient de pression du vent Cp 

Le coefficient de pression Cp est calculé à l’aide de la formule suivante : 

Alors on a les deux tableaux suivants : 

 Pour 𝐂𝐩𝐢 = 𝟎.𝟖: 

Zone 𝐂𝐩𝐢 𝐂𝐩𝐞 𝐂𝐩 

AA’ 0.8 -1 -1.8 

BB’ 0.8 -0.8 -1.6 

C 0.8 -0.5 -1.3 

D 0.8 +0.8 0 

E 0.8 -0.3 -1.1 
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F 0.8 -1.6 -2.4 

G 0.8 -1.1 -1.9 

H 0.8 -0.7 -1.5 

Tableau VII. 5.Coefficient de pression de vent pour𝐶𝑝𝑖 =  0.8 

 Pour 𝐂𝐩𝐢 = −𝟎. 𝟓: 

Zone 𝐂𝐩𝐢 𝐂𝐩𝐞 𝐂𝐩 

AA’ -0.5 -1 -0.5 

BB’ -0.5 -0.8 -0.3 

C -0.5 -0.5 0 

D -0.5 +0.8 1.3 

E -0.5 -0.3 0.2 

F -0.5 -1.6 -1.1 

G -0.5 -1.1 -0.6 

H -0.5 -0.7 -0.6 

Tableau VII. 6.Coefficient de pression de vent pour 𝐶𝑝𝑖 =  0.5 

VII .8. Détermination de la pression due au vent 

Pour les constructions de catégorie I, le calcul est fondé sur la détermination de la 

pression du vent sur les parois, lesquelles sont considérées rigides. 

La pression due au vent 𝑞𝑗 qui s’exerce sur un élément de surface j est donnée par : 

𝒒𝒋 =  𝑪𝒅 𝒙 𝑾 (𝒛𝒋) 

Cd : Coefficient dynamique. 

W (N/m2) : La pression nette exercée sur l'élément de surface j, calculée à la hauteur 

𝑍𝑗 relative à l'élément de surface j. 

𝑾 (𝒛𝒋): est obtenu à l'aide de la formule suivante (2.2 RNV 99) 

𝑾 (𝒛𝒋)  =  𝒒𝒅𝒚𝒏 (𝒁𝒋) 𝒙 [𝑪𝒑𝒆 −  𝑪𝒑𝒊] 
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Par exemple : Z =48.96 m 

𝒒𝒅𝒚𝒏 =  1282.5𝑵/𝒎𝟐. 

 Pour 𝑪𝒑𝒊 = 𝟎.𝟖: 

Sens x: 

Zone 𝐂𝐩𝐞 𝐖𝐣 Cd 𝐪𝐣 

AA’ -1.0 -2308.5 0,96 -2216.16 

BB’ -0.8 -2052 0,96 -1969.92 

D +0.8 0 0,96 0 

E -0.3 -1410.75 0,96 -1354.32 

Tableau VII. 7.Calcul de pression due au vent pour Cpi = 0.8 − Sens x 

Sens-y: 

Zone 𝐂𝐩𝐞 𝐖𝐣 Cd 𝐪𝐣 

AA’ -1.0 -2308.5 0,945 -2118.532 

BB’ -0.8 -2052 0,945 -1939.14 

C -0.5 1667.25 0,945 -1575.551 

D +0.8 0 0,945 0 

E -0.3 -1410.75 0,945 -1333.158 

Tableau VII. 8.Calcul de pression due au vent pour 𝐶𝑝𝑖 = 0.8 − 𝑆𝑒𝑛𝑠𝑦 
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Pour 𝑪𝒑𝒊 = 𝟎. 𝟓: 

Sens x: 

Zone 𝐂𝐩𝐞 𝐖𝐣 Cd 𝐪𝐣 

AA’ -1.0 -1923.75 0,96 -1846.8 

BB’ -0.8 -1667.25 0,96 -1600.56 

D +0.8 384.75 0,96 369.36 

E -0.3 -1026 0,96 -984.96 

Tableau VII. 9.Calcul de pression due au vent pour 𝐶𝑝𝑖 = 0.5 − 𝑆𝑒𝑛𝑠𝑥 

Sens-y: 

Zone 𝐂𝐩𝐞 𝐖𝐣 Cd 𝐪𝐣 

AA’ -1.0 -1923.75 0,945 -1817.943 

BB’ -0.8 -1667.25 0,945 -1575.55 

C -0.5 0 0,945 0 

D +0.8 384.75 0,945 363.588 

E -0.3 -1026 0,945 -969.57 

Tableau VII. 10.Calcul de pression due au vent pour Cpi = 0.5Sens y 

VII.9. Détermination de la force de frottement 

Une force complémentaire doit être introduite pour les constructions allongées de 

catégorie I, 

Pour tenir compte du frottement qui s'exerce sur les parois parallèles à la direction du 

vent. 

La force de frottement 𝐹𝑓𝑟est donnée par la formule 2.8 (RNV99): 

𝐹𝑓𝑟 =  ∑(𝑞𝑑𝑢𝑛(𝑍𝑗) 𝑥 𝐶𝑓𝑟, 𝑗 𝑥 𝑆𝑓𝑟, 𝑗) 

J : Indique un élément de surface parallèle à la direction du vent. 

𝑍𝑗: La hauteur du centre de l'élément j. 
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𝑆𝑓𝑟, 𝑗: Aire de l'élément de surface j. 

𝐶𝑓𝑟, 𝑗 : Coefficient de frottement pour l'élément de surface j. 

 

𝑨𝒇𝒓 (𝒙) 𝒎𝟐 
𝑨𝒇𝒓 (𝒚) 𝒎𝟐 

𝑪𝒇𝒓 
𝑸𝒅𝒚𝒏 (𝑵

/𝒎𝟐 ) 
𝑭𝒇𝒓 (𝒙) 𝑭𝒇𝒓 (𝒚) 

1943.71 1140.76 0.01 

562.5 10933.38 6416.775 

712.5 13848.93 8127.915 

813.75 15816.94 9282.934 

885 17201.83 10095.726 

941.25 18295.17 10737.403 

986.25 19169.83 11250.745 

1031.25 20044.51 11764.087 

1068.75 20773.40 12191.872 

1106.25 21502.29 12619.657 

1128.75 21939.62 12939.62 

1166.25 22668.51 13304.113 

1943.71 1140.76 0.01 

1192.5 23178.74 13603.563 

1218.75 23688.96 19606.812 

1245 24199.189 14202.46 

1256.25 24417.85 14330.79 

1282.5 24928.08 14630.247 

Tableau VII. 11. Récapitulatif résultats de la force de frottement dans le sens X et le 

sens Y 
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  Les constructions pour lesquelles les forces de frottement qui doivent être calculées 

sont celles pour lesquelles soit le rapport:
𝑑

𝑏
≥3, soit le rapport : 

𝑑

ℎ
≥3 où b est la dimension 

de la construction perpendiculaire à la direction du vent, h la hauteur de la construction, 

et d la dimension de la construction parallèle au vent. 

VII.9.1.Sens-x : 

b = 23.3m ; d = 39.7 m ; h = 48.96 m. 

𝑑

𝑏
=
39.7 

23.3
=1.7< 3 condition non vérifiée. 

 

𝑑

ℎ
=
39.7

48.96
=0,74< 3 condition non vérifiée. 

 

VII.9.2.Sens-y : 

b = 39.7 m ; d = 23.3m ; h = 48.96m. 

𝑑

𝑏
=
23.3

39.7 
= 0,586< 3condition non vérifiée. 

 

𝑑

ℎ
=
23.3

 48.96
=0,476< 3condition non vérifiée. 

VII.10. Détermination de la force résultante 

La force résultante R se décompose en deux forces ; horizontale et verticale 

(Voir la figure ci-après) :           

VII.10.1. Force résultante R 

 

 

 

Résultante R 

FW : correspond à la résultante des forces horizontales agissant sur les parois verticales 

De la construction et de la composante horizontale des forces appliquées à la toiture. 

𝐹𝑈: Composante verticale des forces appliquées à la toiture. 

La force résultante R est donnée par la formule : 

Figure VII. 7. Schéma de force 
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𝑹 =  𝛴(𝒒𝒊𝒙𝑺𝒊) +  𝛴𝑭𝒇𝒓𝒋 

Σ: somme vectorielle (pour tenir compte du sens des forces). 

𝑞𝑗 : Pression du vent exerce sur l'élément de surface j. 

𝑆𝑗 : Aire de l'élément de surface  

𝐹𝑓𝑟𝑗: Forces de frottement. 

L'ensemble des résultats est porté dans le tableau suivant : 

𝒁𝒋 𝒁𝒐𝒏𝒆 

S 

(x, 

x)m2 

𝑺 

(𝒚, 𝒚)𝒎𝟐 

𝑸𝒅𝒚𝒏 

(N/m2) 

𝒒𝒋(𝒙) 𝒒𝒋(𝒚) 𝑹(𝒙)𝑵 𝑹(𝒚)𝑵 

3.06 -1.1 39.40 13.75 562.5 -594 -584.71 

-12470,22 

-

1622,9875 

6.12  39.40 13.75 712.5 -752.4 -740.64 -15795,63 -2055,885 

9.18  39.40 13.75 813.75 -

859.32 

-845.89 -

18040,268 

-

2348,0535 

12.2

4 

 39.40 13.75 885 -

934.56 

-919.95 -

19619,834 

-

2553,5865 

15.3  39.40 13.75 941.25 -

934.56 

-978.42 -

18526,494 -2715,872 

18.3

6 

 39.40 13.75 986.25 -

1041.4

8 

-

1025.2

1 

-

21864,482 

-

2845,8925 

21.4

2 

 39.40 13.75 1031.2

5 

-1089 -

1071.9

8 -22862,09 -2975,638 

24.4

8 

 39.40 13.75 1068.7

5 

-

1128.6 

-

1110.9

6 -23693,44 -3083,828 
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27.5

4 

 39.40 13.75 1106.2

5 

-

1168.2 

-

1149.9

4 -24524,79 -3192,018 

30.6  39.40 13.75 1128.7

5 

-

1191.9

6 

-

1173.3

3 

-

25023,604 

-

3193,6675 

33.6

6 

 39.40 13.75 1166.2

5 

-

1231.5

6 

-

1212.3

1 

-

25854,954 

-

3365,1495 

36.7

2 

 39.40 13.75 1192.5 -

1259.2

8 

-1239.6 

-

26436,892 -3440,937 

39.7

8 

 39.40 13.75 1218.7

5 

-1287 -

1266.8

9  -27018,84 2187,0745 

42.8

4 

 39.40 13.75 1245 -

1314.7

2 

-

1294.1

7 

-

27600,779 

-

3592,3775 

45.9  39.40 13.75 1256.2

5 

-

1326.6 

-

1305.8

7 -27850,19 

-

3624,9225 

48.9

6 -2.4 

78.80 27.14 1282.

5 

-

2954.8

8 

-

2908.7

1 

-

207916,46

4 

-

64312,142

4 

-1.9 

630.43 217.15 1282.5 -

2339.2

8 

-

2302.7

2 

-

1449824,2

1 

-

485405,40

1 

 
-1.5 

2136.9 271.44 1282.5 - -

1817..9

-

3921609,6

-

478831,38
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6 1846.8 4 5 7 

Tableau VII. 12.Récapitulatif résultats de la résultante R dans le sens X et le sens Y 

𝑹𝒙𝒙 = 𝜮𝒙𝒊 𝑹 = −𝟓𝟗𝟏𝟔𝟓𝟑𝟐, 𝟖𝟑𝑵 = −𝟓𝟗𝟏𝟔. 𝟓𝟑𝟐 𝑲𝑵 

 𝑹𝒚𝒚 = 𝜮𝒚𝒊 𝑹 =  −𝟏𝟎𝟔𝟔𝟗𝟕𝟐, 𝟔𝟕 𝑵 = −𝟏𝟎𝟔𝟔. 𝟗𝟕𝟐 𝑲𝑵 

Remarque :  

On remarque que l’effet du vent sur la structure moins que celui du séisme. 

Il représente 70% de la force séismique. 

Le sens X :
𝐅 𝐯𝐞𝐧𝐭

𝐅 𝐬𝐞𝐢𝐬𝐦𝐞
=

𝟓𝟗𝟏𝟔.𝟓𝟑𝟐 

𝟏𝟑𝟒𝟕𝟓,𝟔𝟏
= 𝟎. 𝟒𝟑 = 𝟒𝟑% 

VII.11. Conclusion 

Pour les bâtiments en béton armé peu élancés, les actions engendrées par le vent sont 

Faibles devant celles du séisme, donc le calcul au contreventement sera uniquement pris 

en considération du séisme, car il est dominant. 
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VIII.1. Introduction 

   Les fondations sont les éléments, de l’infrastructure qui ont pour objectif le support des 

charges de la superstructure et les transmettre au sol. Elles constituent un ensemble rigide 

cabale de répondre aux fonctions suivant: 

1-Réaliser l’encastrement de la structure. 

2- Les éléments de fondation transmettent les charges au sol, soit directement (cas des 

semelles reposant sur le sol ou cas des radiers) soit par l’intermédiaire des autres organes (cas 

des semelles sur pieux par exemple). 

3- Limiter les tassements différentiels et les déplacements horizontaux relatifs des fondations 

qui pourraient réduire la résistance et la rigidité du système structural. 

L’ingénieur doit se baser sur trois préoccupations essentielles pour l’étude des fondations : 

 La forme et l’emplacement de la fondation. 

 La contrainte admissible du sol ne doit en aucun cas être dépassée. 

 Le tassement doit être limité pour éviter le basculement ou la ruine de l’ensemble. 

VIII.2.Différents types de fondations 

•Fondation superficielle (Semelles isolées, filantes, radiers). 

• Semi profondes (les puits). 

• Profondes (les pieux) 

• Les fondations spéciales (les parois moulées et les cuvelages…). 

VIII.3. Etude des fondations 

VIII.3.1. Charge admissible au sol : (σ sol). 

   C’est une quantité déterminée par un bureau d’étude technique spécialisé, donc cette Charge 

est une donnée du problème au moment de la conception des semelles en béton Armé. 

(𝜎𝑠𝑜𝑙 =  2 𝑏𝑎𝑟𝑠). 

VIII.3.2. Choix du type de fondation : 

 Le type de fondation est choisi essentiellement selon les critères suivants : 

 Le poids de la structure. 

 La capacité portante du sol. 
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 L’économie dans la réalisation. 

 La rapidité et la facilité d’exécution. 

 Stabilité totale de L’ouvrage 

Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui est égal à 2 bars, il y a lieu de projeter 

apriori, des fondations superficielles de type : 

 Semelle filante. 

 Semelle isolé. 

 Radier général. 

 Pour le cas de la structure étudiée, l’ouvrage a un poids élevé est un grand important on 

adopter un mode de fondation dont la modalité d’exécution du (coffrage et ferraillage) : (Le 

radier général.) 

VIII.4.Définition du radier 

Un radier est une dalle plane, éventuellement nervurée intéressant la totalité de l’emprise 

au sol d’un bâtiment 

VIII.4.1.Les différents type de radier : 

 On distingue 4 catégories de radier : 

 Les radiers Plats 

 Les radiers nervures 

 Les radiers champignons 

 Les radiers voutes 

Ce mode de fondation est utilisé dans deux cas : 

1-Lorsque la capacité portante du sol est faible : le radier est alors conçu pour jouer un rôle  

Répartisse de charges. Son étude doit toujours s'accompagner d'une vérification du tassement 

Général de la construction. 

2- lorsque le sous sol d'un bâtiment est inondable : le radier joue alors le rôle d'un cuvelage 

étanche Pouvant résister aux sous - pressions. Ce type d'ouvrage ne doit pas être soumis à des 

charges pouvant provoquer des tassements Différentiels trop élevés entre les différentes zones 

du radier. 

VIII.4.2.Critères de choix : 
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 Le radier est justifié si la surface des semelles isolées ou continues est très importante 

(supérieure ou égale à 50 % de l'emprise du bâtiment) Ce qui est le cas lorsque : 

 le sol a une faible capacité portante mais il est relativement homogène. 

 Les charges du bâtiment sont élevées (immeuble de grande hauteur). 

 L’ossature a une trame serrée (poteaux rapprochés). 

 La profondeur à atteindre pour fonder sur un sol résistant est importante. 

 Il est difficile de réaliser des pieux (coût - vibrations nuisibles). 

 Il existe des charges excentrées en rive de bâtiment. Eventuellement, dans le cas de sous-

sols utilisables (parking, garages, caves ...) ou en vue d'obtenir un sous-sol étanche (cuvelage) 

VIII..4.3. Combinaison d’actio: 

ELS : (G + Q) pour le dimensionnement. 

ELU :(1.35G + 1.5Q) pour le ferraillage. 

Accidentelle :(0.8G ± E) pour la vérification. 

VIII.4.4.Étude de sol: 

Le bâtiment est à usage d’habitation dans la wilaya : de ORAN. Les données géotechniques 

préliminaires de l’étude de sol du projet sont : 

 contrainte admissible : ⌈𝜎⌉=2bar pour l’ensemble du site. 

 Types de sol : classé dans la catégorie S3 (sol meuble) 

 Ancrage des fondations : D =4 m 

 Nous proposons en premier lieu des semelles filantes. Pour cela, nous allons procéder à une 

petite vérification telle que : La surface des semelles doit être inférieure à 50% de la surface 

totale du bâtiment (𝑺𝒔𝒆𝒎𝒆𝒍𝒍𝒆 /𝑺𝑩â𝒕𝒊𝒎𝒆𝒏𝒕𝒔< 50%) 

VIII.4.5.Vérification des semelles : 

a) Surface total du bâtiment : 

𝑆𝐵â𝑡𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡𝑠= Lx× 𝐿𝑦 = 40 × 23.60 = 944 m² 

b) La surface de la semelle est donnée par : 

𝑺𝒔𝒆𝒎𝒆𝒍𝒍𝒆≥ 
𝑁𝑠𝑒𝑟

𝜎̅
 

𝑆𝑠𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒: La surface totale de la semelle 

𝜎̅= 2 bar 

𝑁𝑠𝑒𝑟= 1787.39 KN    
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 Alors :𝑆𝑒𝑚𝑒𝑙𝑙𝑒 pour un seul poteau : 

𝑺𝒔𝒆𝒎𝒆𝒍𝒍𝒆≥
1787.39 ×106

0.2
 =8936950 000 m² = 893.695 m² 

𝑺𝒔𝒆𝒎𝒆𝒍𝒍𝒆=893.69 m² 

 Vérification : 

Ssemelle

SBâtiments
 = 

893.69 

944 
 =0.94= 94% > 50% 

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du bâtiment, ce qui induit 

le chevauchement de ces semelles. Pour cela on a opté pour un radier général comme type de 

Fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont : 

 L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la 

Structure. 

 La réduction des tassements différentiels. 

 La facilité d’exécution. 

VIII.5.Méthode de calcul 

 Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité : poids total de la 

structure).(Réaction de sol) 

 Les voiles et les poteaux jouent ainsi le rôle d’appui et la réaction du sol joue le rôle de la 

charge 

 Le calcul des nervures suivant les deux directions principales (X-X, Y-Y) 

 Le calcul de la dalle, considère comme un panneau semi-encastre 

 

                               Figure VIII. 1.Schéma du Radier 
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VIII.6.Pré dimensionnement du radier 

 L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes : 

VIII.6.1. Condition forfaitaire : 

VIII.6.1.a. La dalle :                𝒉 ≥
𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟐𝟎
 

Avec :      𝐿𝑚𝑎𝑥 =5.40 m (La longueur maximale entre nus des poteaux).  

   Soit : ℎ ≥
5.40

20
 = 0.27m = 27cm 

VIII.6.2. Condition d’épaisseur minimale 

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm 

(ℎ𝑚𝑖𝑛 ≥ 25𝑐𝑚)                     (ℎ𝑚𝑖𝑛 =  27𝑐𝑚 ≥ 25𝑐𝑚). . . . . . . . . . . . (𝑐𝑣) 

VIII.6.3.La nervure : 

VIII.6.3.1.Condition de coffrage (hauteur de la nervure) :  

𝒉 ≥
𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟏𝟎
 =
𝟓𝟒𝟎

𝟏𝟎
= 𝟓𝟒 𝒄𝒎 

VIII.6.3.2.Condition de la rigidité : 

 Pour étudier la raideur de la dalle du radier, on utilise la notion de la longueur élastique 

définie par l'expression suivante: e≥
2𝐿𝑚𝑎𝑥

𝜋
 

𝑳𝒎𝒂𝒙: Plus grande distance entre deux files parallèles des poteaux 

Le : longueur élastique  𝐿𝑒 = √
4𝐸×𝐼

𝐾×𝑏

4
 

Avec :

{
  
 

  
 

E ∶  module d’élasticité du béton E =  3216420 t/m2

I ∶  inertie d’une bande d’1 m de radier. I =
b×h3

12

K ∶  Coefficient de raideur du sol (5MPa ≤  K ≤ 120MPa)
Nous optons pour

K =  4000t/m pour un sol de densité moyenne

b ∶  largeur du radier (bande de 1m).

 

𝐿𝑚𝑎𝑥 = 5.40 m 

ℎ ≥ √
48×4000×5.44

3216420×𝜋4

3
  = 0.80                   h ≥ 0.80 m = 80 cm 

Donc : On prend h=80 cm 
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𝐼 ≥ √
0.8×13

12

3
                     I= 0.87 𝑚4 

Soit : 𝐿𝑒 ≥
𝟐𝑳𝒎𝒂𝒙

𝝅
 =
𝟐×𝟓𝟒𝟎

𝝅
 =3.43 

Avec : Le=𝐿𝑒 = √
43216420×0.87

4000×1

4
 =9.84  

Donc  Le= 9.81𝑚 ≥ 3.43 m ……………… CV  

Nous conclus les résultats suivant pour les dimensions de radier : 

{
𝐍𝐞𝐫𝐯𝐮𝐫𝐞: h =  90 cm

𝐋𝐚𝐫𝐠𝐞𝐮𝐫𝐝𝐞𝐥𝐚𝐧𝐞𝐫𝐯𝐮𝐫𝐞: b = 60cm
𝐃𝐚𝐥𝐥𝐞: h = 30 cm

 

 

VIII.6.4.Calcul de la surface totale du radier 

 La surface de radier est supérieure à la surface du bâtiment On ajoute un débordement (D). 

L'emprise totale avec un débordement (D) sera: 

𝑆′ =  𝑆 +  𝐷 ×  2 × (𝐿𝑥 +  𝐿𝑦) 

S’ : la surface final du radier. 

S : surface totale du bâtiment 

 D : débordement 

 Lx: largeur en plan (39.70m) 

 Ly: Longueur en plan (23.30 m) 

VIII.6.4.1.Calcul de débordement D: 

𝐷 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (
ℎ𝑟

𝑏
, 30 𝑐𝑚), Avec ℎ𝑟 =  30 𝑐𝑚𝐷 ≥ 𝑚𝑎𝑥 (15𝑐𝑚, 30 𝑐𝑚)    D=50 cm 

 On prend : D = 0.50 m. 

Alors : S' = 944 + 0.40 × 2 × (63) =1007.6 m² 

 Poids du radier :  
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 G = (975.41 × 0.30 × 25) = 7557 KN 

Combinaison d’action : 

𝑁𝑢 = 251091,85 𝐾𝑁 

𝑁𝑠𝑒𝑟 = 185993,96 𝐾𝑁 

 ELU : Nu = N ultime +1.35(G) = 251091,85 + 1.35 (7557) = 261293.8 KN 

 ELS : 𝑁𝑠𝑒𝑟 = N service + G = 185993,96 +7557 = 193550.96 KN 

VIII.6.5.Vérifications diverses: 

VIII.6.5.1.Vérification de la contrainte de cisaillement :  

BAEL 91(Article 5.1) : 

𝜏 =
𝑉𝑢

𝑏 × 𝑑
≤ min (

0.15 𝑓𝑐28

𝛾𝑑
; 4𝑀𝑃𝐴) 

Avec                     b=100 cm   ,   d=0.9h=27 cm 

𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥 =qu×
𝐿𝑚𝑎𝑥

2
=
𝑁𝑢.𝑏

𝑠𝑟𝑎𝑑𝑖𝑟
×
𝐿𝑚𝑎𝑥

2
 

𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥=
261293.8  .1

1007.6
×
5.4

2
=700.17 KN 

Soit : 𝜏 =
700.17  ×103

1000×270
= 2.59≤  min {3MPA;  4MPa} 

𝜏 =2.67MPA≤ 3MPA ……………… CV 

VIII.6.5.2.Vérification au poinçonnement : 

VIII.6.5.2.1.vérification pour les poteaux : 

 Le poinçonnement se manifeste là où il y a une concentration des charges. Pour 

vérifier le non poinçonnement du radier (dalle) le BAEL 91 propose de vérifier la 

condition suivante (BAEL 91 Article A.5.2.42): 

Nu≤ 0.045µc . 𝒉𝒓.
𝒇𝒄𝟐𝟖

𝜸𝒅
 

Expression dans laquelle on désigne par : 

Nu : Charge revenant au poteau plus chargé 

Dans notre cas le poteau le plus sollicité transmet au radier la charge à l’ELU suivante 

 Nu =4854.59 +10% (4854.59) =5340.049 KN 

h : l'épaisseur totale de la dalle, 

µ: Périmètre de la surface d’impact projeté sur le plan moyen. 
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Soit : 

 µ = 2 (𝑎 + 𝑏 + 2 ℎ𝑟)  = 2 (0.70 + 0.85 + 2 × 0.30)  = 2.39 𝑚 

𝑁𝑢 =  5340.049 ≤ 0.045 × 2390 ×  300 × 25/1.5 = 19359000 𝑁 = 19359 𝐾𝑁 

𝑁𝑢 = 5340.049𝐾𝑁 ≤ 7875 𝐾𝑁………………………. (𝑐. 𝑣) 

VIII.6.5.3.Vérification de la stabilité du radier: 

 

VIII.6.5.4.Vérification a l'effort de sous pression: 

Elle est jugée nécessaire pour justifier le non soulèvement du bâtiment sont l’effort de 

sous pression hydrostatique on doit vérifier : 

W≥ 𝜶.𝜸. 𝒉. 𝑺 

Expression dans laquelle on désigne par : 

W:poids total du bâtiment à la base du radier. 

α: coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement (α = 1.5) 

𝜸: poids volumique de l'eau (γ = 10 KN/ m3). 

𝒉: Profondeur de l'infrastructure (h = 4 m). 

S: surface de radier (S = 1007.6m²). 

170245,79 ≥1.5.10.4.1007.6= 60456 

La condition est vérifiée, donc il n’y a pas de risque de soulèvement. 

 

VIII.6.5.5.Vérification de la stabilité du radier sous (0.8G ± E) : 

                            e=
𝑴

𝑵
≤

𝑳

𝟒
 

Moment de renversement du au séisme pour chaque sens (x, y) 

e : l’excentricité de la résultante des charges verticales.  

M : moment dû au séisme.  

N : charge verticale 

 𝑺𝒆𝒏𝒔 (𝑿

− 𝑿) 

𝑺𝒆𝒏𝒔 (𝒀 − 𝒀) 

𝑵𝒕𝒐𝒕𝒂𝒍 (𝑲𝑵) 15074,00 261,23 

𝑴(𝑲𝑵.𝒎) 20986,89 258,51 
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 Pas de risque de soulèvement de la structure. 

VIII.6.5.6. Vérification au non soulèvement des fondations (G+Q+E) : 

𝜎𝑚 ≤  𝜎̅𝑆𝑂𝐿                             

σ12 =
N

A
±
M.V

I
𝜎𝑚 =

3𝜎1 + 𝜎2

4
 

 𝑺𝒆𝒏𝒔 (𝑿 − 𝑿) 𝑺𝒆𝒏𝒔 (𝒀

− 𝒀) 

𝑵𝒕𝒐𝒕𝒂𝒍 (𝑲𝑵) 15074,00 261,23 

𝑴(𝑲𝑵.𝒎) 20986,89 258,51 

𝛔𝟏 25.41 0.69 

𝛔𝟐 5.5 0.45 

𝝈𝒎 20.43 0.63 

𝝈̅𝑺𝑶𝑳 270 270 

Condition 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Tableau VIII. 2.Vérification au non soulèvement des fondations (G+Q+E). 

 

 

 

    e(m) 1.39 0.98 

𝑳

 𝟒
(m) 9.925 5.825 

Condition 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 𝑉é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Tableau VIII. 1. Vérification de la stabilité du radier sous (0.8G ± E) 
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VIII.6.5.7.Ferraillage du radier : 

 Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les 

poteaux et les poutres qui sont soumis à une pression uniforme provenant du poids propre de 

l’ouvrage et des surcharges. Les panneaux constituant le radier sont uniformément chargés et 

seront calculés comme des dalles appuyées sur quatre cotés et chargées par la réaction du sol, 

pour cela on utilise la méthode de BAEL91 annexe E3 pour déterminer les moments unitaires 

µx ,µy qui dépend du coefficient de POISSON et du rapport 𝜶 = 𝒍𝒙/𝑳𝒚. 

VIII.6.5.7.1.Méthode de calcul : 

 Dans le sens de la petite portée : 𝑀𝑥 =  𝜇𝑥. 𝑞𝑢. 𝐿𝑥² 

 Dans le sens de la grande portée : 𝑀𝑦 =  𝜇𝑦.𝑀𝑥 

𝝁𝒙 ;  𝝁𝒚:Sont des coefficients en fonction de 𝜶 =  (𝒍𝒙 / 𝒍𝒚) 

(Prend v=0.2 à l ’ELS, v=0 à l’ELU)  

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des 

appuis, 

d’où on déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

 𝐿𝑒 𝑝𝑎𝑛𝑛𝑒𝑎𝑢 𝑑𝑒 𝑟𝑖𝑣𝑒 𝐿𝑒 𝑝𝑎𝑛𝑛𝑒𝑎𝑢 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑚é𝑑𝑖𝑎𝑖𝑟𝑒 

𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑀𝑡𝑥 = 0.85𝑀𝑥 

𝑀𝑡𝑦 = 0.85𝑀𝑦 

𝑀𝑡𝑥 = 0.75𝑀𝑥 

𝑀𝑡𝑦 = 0.75𝑀𝑦 

𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝑀𝑎𝑥 =  𝑀𝑎𝑦 =  0.3𝑀𝑥 𝑀𝑎𝑥 =  𝑀𝑎𝑦 =  0.5𝑀𝑥 

Tableau VIII. 3 Les moments en travée et les moments sur appuis 

Proposée par le règlement BAEL91. La fissuration est considérée comme étant préjudiciable. 

1-Calcul des moments fléchissant : 

 

ELU ELS 

𝑞𝑢 =  (1.35𝐺 +  1.5𝑄) / 𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟 

𝑞𝑢 =  251091,85 / 1007.6 

𝑞𝑠𝑒𝑟 =  (𝐺 +  𝑄) / 𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟  

𝑞𝑠𝑒𝑟 =  185993,96/ 1007.6 
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𝑞𝑢 =  249.19 𝐾𝑁/𝑚² 𝑞𝑠𝑒𝑟 = 184.59 𝐾𝑁/𝑚² 

Tableau VIII. 4. Combinaison de charge 

VIII.6.5.7.2.Ferraillage de la dalle de radier : 

Le plus grand panneau est le panneau de rive : (5.4× 5.4) m².  

L’ELU: ν = 0 ; 𝑞𝐸𝑙𝑈 = 267.54 
𝐾𝑁

𝑚2 ; 𝛼 =5.4 /5.4 = 1> 0.4 

 Alors le panneau travaille dans les deux sens. A partir du tableau: 

µx = 0.0368 

µy =1.000 

Donc les moments sont: 

 𝑀𝑥 =  𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥² 𝑀𝑥 = 0.0368 ×249.19× (5.4)² =  267.4 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

𝑀𝑦 =  𝜇𝑦 ×  𝑀𝑥 

𝑀𝑦 = 1.000 × 249.19  = 249.19  𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

𝑀𝑡𝑥 =  0.85 𝑀𝑥 

𝑀𝑡𝑥 = 0.85 × 267.4 = 227.29 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙 

𝑀𝑡𝑦 =  0.85 𝑀𝑦 

𝑀𝑡𝑦 = 0.85 × 249.19  = 227.40 𝐾𝑁.𝑚/𝑚l.  

𝑀𝑎𝑥 =  0.3 × 𝑀𝑥 =  0.3 × 267.4  = 80.22 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

𝑀𝑎𝑦 =  0.3 × 𝑀𝑦 =  0.3 × 249.19   = 74.76 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

VIII.6.5.7.3.Calcul des armatures : 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏 ∗ 𝑑² ∗ 𝑓𝑏𝑢
 

µ=≤ 𝜇𝐿 = 0.392 

α = 1.25 (1- √1 – 2µ)  

β = (1- 0.4 α) 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
 

Avec    b = 100 cm, b=17 MPA 

∅ ≤
ℎ

10
=
30

10
= 30𝑚𝑚 

𝑑𝑥 =  ℎ –  𝑐 − 
∅

2
 =  30 − 3 −

3

2
= 25.5 𝑐𝑚 

𝑑𝑦 =  𝑑𝑥 − 
∅

2
− 
∅

2
= 25.5 −

3

2
−
3

2
= 22.5 𝑐𝑚 
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VIII.6.5.7.4.Condition de non fragilité : BAEL91 (art. A.4.2) : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥  0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

Sens X : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥  0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

                  𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤  0.23 ×  100 × 25.5 ×
2.4

400
= 14.07 𝑐𝑚² 

Sens-Y :  

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥  0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

                   𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤  0.23 ×  100 × 22.5 ×
2.4

400
= 12.42 𝑐𝑚² 

VIII.6.5.7.5.Pourcentage minimal des armatures ; BAEL91 (art B.6.4) 

                  𝐴𝑚𝑖𝑛 2 ≥  0.001 ×  𝑏 ×  ℎ   

                 𝐴𝑚𝑖𝑛 2 ≥  0.001 × 100 × 30 =  3 𝑐𝑚 

 

 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑋 − 𝑋 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑌 − 𝑌 

𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 

Mu (N ×m) 80.22  227.29  74.76   227.40 

 0.024 0.068 0.022 0.068 

μ<µ𝑙 C.V C.V C.V C.V 

As’ (cm2) 0 0 0 0 

 0.089 0.116 0.082 0.108 

𝛽 0.964 0.953 0.994 0.967 

𝜎𝑠(𝑀𝑝𝑎) 348 348 348 348 

As(cm
2/ml) 2.56 18.39 2.38 17.08 
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Asmin(cm2/ml) 14.07  14.07  12.42  12.42  

Choix des barres/ml 7HA16 6HA20 7HA16 6HA20 

𝐴𝑠𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠 (cm2/ml) 14.07 18.85 14.07 18.85 

Espacement (cm) 14 16 14 16 

Tableau VIII.5.Ferraillage de radier à l’ELU 

 

L’ELS: ν = 0.2 ; 𝑞𝐸𝑙𝑆 = 198.18  
𝐾𝑁

𝑚2 ; 𝛼 =5.4 /5.4 = 1> 0.4 

b 0.6 fc28  18 𝑀𝑃𝑎...............................BAEL91(Art .4.5.2) 

𝜎̅𝑠 = 𝑚𝑖𝑛 {
2

3
𝑓𝑒 ; 110√𝜂 × 𝑓𝑡28} 𝐹𝑒𝐸400 =≫ 𝜂 = 1.6 

 Alors le panneau travaille dans les deux sens. A partir du tableau: 

µx = 0.0442 

µy =1.000 

Donc les moments sont: 

 𝑀𝑥 =  𝜇𝑥 × 𝑞𝑆 × 𝑙𝑥² 𝑀𝑥 = 0.0442 × 184.59  × (5.4)2 =  237.91 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

𝑀𝑦 =  𝜇𝑦 ×  𝑀𝑥 

𝑀𝑦 = 1.000 × 184.59   = 184.59  𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

𝑀𝑡𝑥 =  0.85 𝑀𝑥 

𝑀𝑡𝑥 = 0.85 × 237.91 = 217.10 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙 

𝑀𝑡𝑦 =  0.85 𝑀𝑦 

𝑀𝑡𝑦 = 0.85 × 184.59    = 156.9 𝐾𝑁.𝑚/𝑚l.  

𝑀𝑎𝑥 =  0.3 ×𝑀𝑥 =  0.3 ×  237.91 = 71.37 𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

𝑀𝑎𝑦 =  0.3 ×𝑀𝑦 =  0.3 × 184.59   = 55.37  𝐾𝑁.𝑚/𝑚𝑙. 

VIII.6.5.7.6.Calcul des armatures : 

𝜇𝑏𝑢 =
𝑀𝑈

𝑏 ∗ 𝑑² ∗ 𝑓𝑏𝑢
 

µ=≤ 𝜇𝐿 = 0.392 

α = 1.25 (1- √1 – 2µ)  
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β = (1- 0.4 α) 

A=
𝑀𝑈

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
 

Avec    b = 100 cm, b=17 𝑀𝑝𝑎 

 ∅ ≤
ℎ

10
=

30

10
= 30𝑚𝑚 

 𝑑𝑥 =  ℎ –  𝑐 − 
∅

2
 =  30 − 3 −

3

2
= 25.5 𝑐𝑚 

 𝑑𝑦 =  𝑑𝑥 − 
∅

2
− 

∅

2
= 25.5 −

3

2
−

3

2
= 22.5 𝑐𝑚 

VIII.6.5.7.7.Condition de non fragilité : BAEL91 (art. A.4.2) : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥  0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

Sens X : 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥  0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤  0.23 ×  100 × 25.5 ×
2.4

400
= 14.07 𝑐𝑚² 

Sens-Y: 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥  0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28/ 𝑓𝑒 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 ≤  0.23 ×  100 × 22.5 ×
2.4

400
= 12.42 𝑐𝑚² 

VIII.6.5.7.8.Pourcentage minimal des armatures ; BAEL91 (art B.6.4) 

 𝐴𝑚𝑖𝑛 2 ≥  0.001 ×  𝑏 ×  ℎ   

 𝐴𝑚𝑖𝑛 2 ≥  0.001 × 100 × 30 =  3 𝑐𝑚 

 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑋 − 𝑋 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑌 − 𝑌 

𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 

Mu (N ×m) 76.62  217.10   59.45   168.45 

 0.058 0.165 0.045 0.128 

μ<µ𝑙 C.V C.V C.V C.V 
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As’ (cm2) 0 0 0 0 

 0.074 0.226 0.057 0.171 

𝛽 0.970 0.909 0.977 0.948 

𝜎𝑠(𝑀𝑝𝑎) 201.63 201.63 201.63 201.63 

As(cm
2/ml) 3.91 11.10 3.03 8.61 

Asmin(cm2/ml) 14.07  14.07  12.42  12.42  

𝐶ℎ𝑜𝑖𝑥 𝑑𝑒𝑠 𝑏𝑎𝑟𝑟𝑒𝑠

/𝑚𝑙 

7HA16 7HA16 7HA16 7HA16 

𝐴𝑠𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠 (cm2/ml) 14.07 14.07 14.07 14.07 

𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 (𝑐𝑚) 14 14 14 14 

Tableau VIII. 6. Ferraillage de radier à l’ELU 

Espacement =100/7= 14.28cm donc on prend 14cm 

VIII.6.5.7.9.Vérification de la contrainte de cisaillement : BAEL 91 (A.5.1 ,21) 

τu =
Tu

b0 × d
……………………………… . (A. 5.1,1) p51 

Tu =
𝑃𝑢.𝑙𝑥.𝑙𝑦

2𝐿𝑦+𝑙𝑥
=

𝑃𝑢×𝑙𝑥×𝑙𝑦

2𝐿𝑦+𝑙𝑥
= 481.57 KN 

τu =
481.57 × 103

b0 × d
= 1.78 Mpa 

τu̅̅̅ = min (0.15
fc28
γb

; 4Mpa) = min(0.15
30

γb
; 4Mpa) = 3Mpa 

τu = 1.78𝑀𝑃𝐴 < τu̅̅̅ = 3𝑀𝑃𝐴 

=> La condition est vérifiée ;  on n’a pas besoin des armatures transversales. 

VIII.6.5.8.Etude de débord du radier 
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Le débord du radier est assimilé à une console de largeur L=0.50 m. Le calcul du Ferraillage 

se fait pour une bande de largeur égale à un mètre linéaire. 

h = 0.30m ; b=1m 

 

 

 

 

VIII.6.5.8.1. Présentation schématique : 

 

 

 L’ELU : 

𝑀𝑚𝑎𝑥=𝑞𝑢.
l2

2
= 267.54

0.5²

2
= 33.44 KN.m 

∅ =
h

10
=
30

10
= 3cm 

C≥ 3+
3

2
= 4.5cm 

 

Donc on adopte : C = 4.5cm=> d = h – c = 30-4.5= 25.5 cm. 

 

 L’E LS : (fissuration préjudiciable)  

𝑀𝑚𝑎𝑥 = 𝑞𝑠𝑒𝑟 ×
l2

2
= 198.18 ×

0.52

2
= 24.77 KN.m 

Amax
BAEL = 0.0025 × b × h = 0.0025 × 30 × 100 = 7.5 cm2 

Figure VIII. 2. Ferraillage de radier à 

l’ELU 

Figure VIII.3. Schéma isostatique et sollicitions de 

les débords 
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Amin = 0.23 × b × h ×
ft28
fe
= 0.23 × 30 × 100 ×

2.4

400
= 4.14 cm2 

 𝑀𝑚𝑎𝑥(𝑁) 𝛼 𝛽 𝐴𝑆(𝑐𝑚2) 𝐴𝐵𝐴𝐸𝐿(𝑐𝑚2) 𝐴𝑚𝑖𝑛(𝑐𝑚2) 𝐴𝐴𝑑𝑜𝑝(𝑐𝑚2) 

ELU 33.44 0.038 0.984 0.038 7.5 4.14 7HA12=7.92 

ELS 24.77 0.027 0.988 0.028 7.5 4.14 7HA12=7.92 

Tableau VIII. 7. Récapitulatif résultats d’armature a E.L.U et E.L.S 

Espacement=14 cm 

 

VIII.6.5.8.2.Armature de répartition : 

𝐴𝑟 =
𝐴

4
=
7.92

4
= 1.98𝑐𝑚2 => Donc on choisit A = 3,14cm2

=  4HA10 avec un espacement 12 cm 

 

VIII.6.5.8.3.Vérification de la contrainte de cisaillement : BAEL 91(Article 5.1) : 

τu =
vu

b.d
=

133.77

1000.270
= 0.495Mpa ≤ τu̅̅̅ = 0.05fC28 = 1.25Mpa ................... (C.V) 

Avec : b=100 cm, d=0.9h=27cm=≫ d=27 cm 

Vu = qu × Lx = 267.54 × 0.5 = 133.77 KN 

Remarque : 

On peut prolonger les armatures adoptées dans les panneaux de rive jusqu’à l’extrémité du 

débord pour avoir un bon accrochage des armatures. 

VIII.6.5.9. Etude de la nervure 

Pour chaque sens, on fait le calcul pour la nervure la plus défavorable, puis on généralise 

l’étude sur toutes les nervures. 

Les nervures servent d’appuis pour la dalle du radier, donc la transmission des charges 

s’effectue en fonction des lignes de ruptures. Afin de simplifier les calculs, les charges 

triangulaires et trapézoïdales peuvent être remplacées par des charges équivalentes 

uniformément réparties. 
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 Charge triangulaire : 

 

Figure VIII. 4. Répartition des charges triangulaires sur les nervures. 

 

P =
qu. Ly

4
 

Avec Q’ charge équivalente produisant le même moment que la charge triangulaire. 

 

 

 

 

 Charge trapézoïdale : 

 

 

 

 

 

 

Figure VIII. 5: Répartition des charges trapézoïdale sur les nervures 
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𝑃 =
𝑞𝑢 . 𝑙𝑦
4

= (1 −
𝜌

2
)
𝑞𝑢.𝑙𝑥
2

 

Avec P : charge équivalente produisant le même moment que la charge trapézoïdale. 

 {
qu=249.19 𝑘𝑁.𝑚²

qser = 184.59 𝐾𝑁.𝑚²
 

VIII.6.5.10. Calcul des sollicitations : 

 

 Sens (x-x) 

Figure VIII. 6.Schéma statique de la nervure sens (x-x). 

 

 

𝑷(𝑲𝑵

/𝒎) 

5.40 4.20 4.10 4 4.10 4.20 4.10 4.20 5.4 

ELU 713.18 561.83 548.45 535.08 548.45 561.83 548.45 561.83 713.18 

ELS 528.29 416.17 406.26 396.36 406.26 416.17 406.26 416.17 528.29 

Tableau VIII. 8.Sollicitation sur les nervures sens (x-x). 

 Sens (y-y) : 

 

                   Figure VIII.6.Schéma statique de la nervure sens (Y-Y). 
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𝑷(𝑲𝑵

/𝒎) 

5.10 5.20 5.40 5.4 

ELU 635.43 625.60 672.81 672.81 

ELS 470.7 515.26 498.39 498.39 

Tableau VIII. 9 Schéma statique de la nervure sens (Y-Y). 

VIII.6.5.11. Diagrammes des sollicitations : 

Le calcul des sollicitations agissant sur le radier sera effectué par le logiciel ROBOT 2014. 

 A L’ELU: 

 

.Diagramme VIII .1. des moments fléchissant(x-x). 

 

Diagramme VIII .2.des efforts tranchant(x-x). 

 

Diagramme VIII .3. des moments fléchissant (y-y). 
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Diagramme VIII .4.des efforts tranchant (y-y). 

 

 ELS: 

 

Diagramme VIII .5. des moments fléchissant(x-x). 

 

Diagramme VIII .6. des efforts tranchant(x-x). 

 

Diagramme VIII .7. des moments fléchissant (y-y). 

 

Diagramme VIII .8. des efforts tranchant (y-y). 

VIII.6.5.12.Calcul du ferraillage : 
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 L'enrobage : 

∅ =
h

10
=

60

10
= 6cm.......................(BAEL91.A.7.2.1) 

C ≥ C0 +
∅

2
= 6cm 

Donc on adopte : C = cm=> d = h – c = 60-4.5=65.5 cm ; b = 50cm 

VIII.6.5.13.Calcul des armatures longitudinales : 

𝜇 =
𝑀𝑠

𝑏. 𝑑2. 𝜎𝑏
 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑠

𝑏. 𝑑. 𝜎𝑠
 

α = 1.25(1 − √1 − 2µ)/β = (1 − 0.4α) 

{
σb = 17Mpa
σb = 18Mpa

{
σs = 348Mpa
σs = 201.63Mpa

 

VIII.6.5.14 .Condition de non fragilité : BAEL91 (Article A.4.2) 

Amin = 0.23b. d.
ft28
fe
= 0.23b. d.

2.4

400
= 37.26cm2 

VIII.6.5.15.Le pourcentage minimal d’armature : BAEL91 (Article B.6.4) 

Amin
BAEL = 0.001 × 80 × 60 = 4.8 cm2 

VIII.6.5.16.Section minimale de RPA 2003: 

ARPA = 0.5% × h × b = 24 cm2 

ELU : 

 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑋 − 𝑋 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑌 − 𝑌 

𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 

Mu (N ×m) 1861.46 936.06 1835.46 1116.45 

 0.241 0.121 0.237 0.145 

μ<µ𝑙 CV CV CV CV 

𝛽 0.859 0.935 0.862 0.921 
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𝜎𝑠(𝑀𝑝𝑎) 348 348 348 348 

As(cm
2/ml) 71.51 33.06 70.28 40.02 

𝐶ℎ𝑜𝑖𝑥 𝑑𝑒𝑠 𝑏𝑎𝑟𝑟𝑒𝑠

/𝑚𝑙 

15HA25 5HA20+10HA16 15HA25 5HA25+10HA16 

𝐴𝑠𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠 (𝑐𝑚2

/𝑚𝑙) 

73.63 35.82 73.63 44.65 

𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 (𝑐𝑚) 9.5 10 9.5 9 

Tableau VIII. 10Les résultats de ferraillage des nervures à L'ELU 

 

 Sens X-X 

 En appui 

Ma=1861.46 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑠

𝑏.𝑑2 .𝜎𝑏
=0.307 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑠

𝑏. 𝑑. 𝜎𝑠
 

α = 1.25(1 − √1 − 2µ)/β = (1 − 0.4α)=0.47 

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.43)) = 0.812 

Au1=
𝑀𝑢

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

1861.46 .103

348∗62.52
= 85.55 cm² 

 En travée 

Mt=936.06KN.m 

𝜇 =
𝑀𝑠

𝑏.𝑑2 .𝜎𝑏
=0.154 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑠

𝑏. 𝑑. 𝜎𝑠
 

α = 1.25(1 − √1 − 2µ)/β = (1 − 0.4α)=0.042 

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.43)) = 0.916 
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Au1=
𝑀𝑢

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

936.06.103

348∗70.5
= 38.15 cm² 

Sens Y-Y 

 En appui    

M=1835.46 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑠

𝑏.𝑑2 .𝜎𝑏
=0.303 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑠

𝑏. 𝑑. 𝜎𝑠
 

α = 1.25(1 − √1 − 2µ)/β = (1 − 0.4α)=0.465 

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.256)) = 0.813 

Au1=
𝑀𝑢

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

1835.46 .103

348∗47
= 84.17 cm² 

 

 En travée 

Mt=1116.45 𝐾𝑁.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑠

𝑏.𝑑2 .𝜎𝑏
=0.184 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑠

𝑏. 𝑑. 𝜎𝑠
 

α = 1.25(1 − √1 − 2µ)/β = (1 − 0.4α)=0.256 

β = (1- 0.4 α) = (1- 0.4 × (0.256)) = 0.897 

Au1=
𝑀𝑢

𝜎𝑠∗𝛽∗𝑑
=

1116.45.103

348∗47
= 46.45 cm² 

ELS: 

 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑋 − 𝑋 𝑆𝑒𝑛𝑠 𝑌 − 𝑌 

𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 𝑆𝑢𝑟 𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖 𝐸𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 

Mu (N ×m) 1402.03 705.03 1380.72 837.58 
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 0.251 0.091 0.178 0.143 

μ<µ𝑙 CV CV CV CV 

 0.251 0.119 0.246 0.143 

𝛽 0.899 0.952 0.901 0.942 

𝜎𝑠(𝑀𝑝𝑎) 348 348 348 348 

As(cm
2/ml) 51.49 24.45 50.60 29.35 

𝐶ℎ𝑜𝑖𝑥 𝑑𝑒𝑠 𝑏𝑎𝑟𝑟𝑒𝑠

/𝑚𝑙 

11HA25 8HA20 11HA25 6HA25 

𝐴𝑠𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑠 (𝑐𝑚2

/𝑚𝑙) 

54 25.13 54 29.45 

𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡 (𝑐𝑚) 9.5 10 9.5 9 

Tableau VIII. 11. Les résultats de ferraillage des nervures à L'ELS 

 

 

VIII.6.5.17.Vérification de la Contrainte de Cisaillement : BAEL91 (Article A.5.1) 

𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 = 𝟏𝟗𝟕𝟔. 𝟖𝟗𝑲𝑵 

𝜏𝑢̅̅ ̅=2.5 Mappeur la fissuration préjudiciable. 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏.𝑑
=

1976.89×103

600×770
= 4.27𝑀𝑝𝑎 > 𝜏𝑢̅̅ ̅=2.5 𝑀𝑝𝑎 

Selon BAEL le calcul des armatures transversales est nécessaire 

VIII.6.5.18.Armatures minimales : 

 Armatures transversales minimales : 

∅ ≤ (
h

35
;
b

10
; ∅) =>    𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑 ∅ =2 

 Armatures transversales minimales : 

At =0.003.St.b At=>At= 0.003.20.60=3.6 cm2 

Nous prenons : 𝐴𝑡 = 5HA10 = 3.92 cm² 

 Espacement des armatures transversales : 
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En zone nodale :St = min (
h

4
; 12∅) => St = min (

h

4
; 12∅) => St = 15cm 

En zone courante:St ≤
ℎ

2
= => St = 30cm 

   VIII.6.5.19.Schémas de ferraillage : 

 Radier : 

 

 

Figure 

VIII. 

7.Ferraillage de radier 

 

Nervure : 

 Sens X-X 
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                                       Figure VIII. 8. En Travée 

 

 

 

 

 

 

 

 

                         Figure VIII.9. Sur appui 

 

 

Sens Y-Y 
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                                      Figure VIII.9. Sur appui 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                               Figure VIII. 10. En Travée 
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Conclusion générale : 

   Ce projet de fin d’études, nous a beaucoup aidé à mettre en pratique toutes nos 

connaissances acquises durant notre cycle de formation  afin d’analyser et d’étudier un 

projet de bâtiment réel. Durant ce projet, nous avons pu faire l’analyse d’une structure 

existante et proposer une variante. La quantité de voile n'implique pas un bon 

comportement de la structure, mais la disposition optimale de ces dernières donnes des 

résultats satisfaisants qui se traduisent par une économie sur l'utilisation du béton et de 

l'acier, en infrastructure et en superstructure, tout en respectant la réglementation en 

vigueur, comme c'est le cas dans notre projet. Suite à l'étude de ce projet, nous avons 

constaté combien qu’il est important qu’il y ait une concertation et une collaboration 

entre l’architecte et l'ingénieur dés le début du projet pour éviter une mauvaise 

conception. Nous avons appris énormément de choses très pratiques pour l'ingénieur 

lors de ce projet de fin d’études. C’est une expérience qui nous mettra dans peu de 

temps dans le monde professionnel avec beaucoup de confiance. Cet apprentissage et 

cette confiance ne sont que le fruit des connaissances théoriques et pratiques acquises 

durant notre cursus.  
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