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1 

Le siècle dernier a vu naitre un boom démographique énorme qui changea radicalement le mode 

de vie de l’humanité, cela n’a pas tarder à son tour de  provoquer une forte urbanisation des villes 

qui par conséquent limogea l’ancien style de construction qui était des  maisons individuels a peu 

d’étage pour laisser la place aux constructions modernes multiétage pour rationaliser l’espace 

habitable qui ce faisais de plus en plus rare. 

Néanmoins ce style de construction en béton armée a recensé des avantages et aussi des 

inconvénients qui étaient la charge gigantesque  du bâtiment et son élancement. Mais le principale 

souci qui vue le jour était les chargements accidentelle qui furent l’ennemi numéro un du bâtiment 

tel que les séismes, c’est ce qui a était constaté lors du séisme de Boumerdes en 2003 et plus 

récemment le séisme de Mila en 2020 qui ont engendraient des dommages considérables que ce 

soit du côté matériels ou humains. 

Lors de ce genre de tragédie les yeux du monde entier se tourne vers les ingénieurs du génie civil, 

c’est pour cela qu’il se doit de faire un travail rigoureux et le plus précis possible, le rôle de 

l’ingénieure en génie civil est de dimensionner, ferrailler, tous les éléments constituant d’une 

structure sous les différents chargements et en respectant les règlements et documents technique 

qui régissent le bâtiment  et veiller à la bonne exécution de ces derniers. 

Afin de faire un travail complet et détaillé et de bien dimensionner la structure qui fait l’objet de 

notre projet de fin d’étude on a répartie le travail en six parties distinctes et on a suivi un 

enchainement logique et précis  

Tout d’abord on a commencé par définir les matériaux à utiliser dans cette structure et leurs 

différentes caractéristiques 

Ensuite en a évaluer les différents chargements que doit supporter chaque élément, ensuite on pré 

dimensionne tous les éléments qui constituent ce bâtiment. A noter que les dimensions qui on était 

adopté lors de cette partie ne sont que des dimensions préalable et son sujet a modification a fur et 

à mesure qu’on avance dans ce travail.  

On est passé après a l’étude des éléments secondaire de cette structure c’est-à-dire les planchers 

qu’ils soient en corps creux ou en dalles pleines, les différents types d’escaliers, les poutres palière 

et les poutres de chainage et enfin l’acrotère. 

On est donc arriver à la partie la plus cruciale et la plus importante d’une étude génie civil d’un 

bâtiment en béton armé l’étude dynamique qui consiste à modéliser la structure a l’aide d’un 

logiciel de simulation pour notre projet le logiciel ETABS V16 afin de prévoir le comportement 

de ce bâtiment sous l’effet d’un chargement sismique et de parvenir a un comportement globale 

de la structure qui a assurera sa stabilité tout en respectant les exigences dicté par le règlement 

parasismique algérienne. 

La partie du travail à suivre dans ce projet fut le calcul du ferraillage et les vérifications des 

éléments structuraux (poteaux, poutre et voiles). 

Tout le travail effectué lors des précédents chapitres traité la super structure de ce bâtiment, donc 

cette dernière partie on va la consacrer pour l’infrastructure. C’est une partie très importante lors 

d’une étude génie civil car c’est l’infrastructure qui va veiller à la stabilité de l’ouvrage en 

transmettant les charges repris par les éléments structuraux au sol. On doit veiller à ce que cette 

partie soit traiter minutieusement et que les fondations soit dimensionner et ferrailler de la 

meilleurs manière qui soit.    
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I. Introduction 

L’étude génie civile d’une structure donné nécessite  la connaissance d’un certain nombre de 
données concernant l’ouvrage lui-même, à savoir sa destination, son importance, son 

architecture, sa géométrie,…etc. Aussi il est nécessaire de connaitre son environnement : le 

site d’implantation, topographie, géotechnique, ainsi la zone sismique de la région…etc. 
L’ingénieur doit avoir des connaissances sur les matériaux qui seront utilisé pour la réalisation 
de l’ouvrage. 

En plus à ce qui est cité précédemment l’ingénieur en génie civil  doit prendre en 
considération dans l’étude les règles de constructions en vigueur, toute en tenant compte à la 
fois le facteur  sécuritaire et  économique. Pour cela il doit avoir des connaissances de base 

sur lesquelles il va s’appuyer. Dans ce chapitre on va présenter l’ouvrage étudiée, on va 
donner un aperçu sur les matériaux ainsi sur les règlements utilisé dans l’étude. 

I.1.Présentation du projet  

L’ouvrage qui fait l’objet de cette étude est un bâtiment en béton armé constitué de deux 
entresols, un rez de chosée et huit étages. La structure est destinée à contenir un parking et des 

appartements à usage d’habitation. Le deuxième entresol est destiné  pour contenir un parking 

de surface 243m² qui  peut contenir sept Véhicules. Le premier entresol contient deux  

appartements de type F3 et F4.Et le premier étages est destiné à des appartements à usage 

d’habitation de type F4, F3 et de type F2.    

I.1.1.Implantation de l’ouvrage  

Le bâtiment sera réalisé à Bejaia dans le lieu-dit Oussama. Ce lieu est situé à 8km Par rapport 

au chef-lieu de la ville. Le terrain destiné à accueillir le bâtiment est un terrain de10 000m² de 

surface  il est limité à l’est par un terrain de la propriété de les héritiers de Natouri slimane à 

l’ouest parle terrain des héritiers de ouyougout rabah  et du côté nord  et sud par les terrains 

des héritiers de ouyougout amar. 

I.2.Caractéristique de la structure   

 
Figure I.2.1 vue en plan et en élévation de la structure 
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 Caractéristique Géométrique 

Le bâtiment présenté dans les figures montre bien qu’il est de forme en L  (irrégulière) la 

longueur de la structure à la base est de 26.8m et sa largeur est de  16.9m de l’entre sol 1 
jusqu’à la terrasse. En élévation le bâtiment est de forme régulière de hauteur totale de 

35.02m. La hauteur des entre sols2 est de 4.08m et la hauteur de l’entre sol 1 est de 3.4m et 
les autres niveaux ont une hauteur de 3.06m. 

 Données géotechnique du sol d’assise  

L’étude géotechnique effectuer sur le sol qui consiste on essais in-situ (carottage, essais 

préssiometrique et pénétromètre dynamique lourd), et essais au laboratoire ont déterminé les 

caractéristiques du sol d’assise qui est constitué d’une couche superficielle des marno-calcaire 

peut altérés reposant sur un substratum des marno-calcaire sains, ce qui est donne que le sol 

est classé en catégorie S1 (sol rocheux). 

D’après l’essai au pénétromètre dynamique lourd et l’analyse des courbes pénétrometrique 
montrent que le sol en place présente une homogénéité vertical et horizental.la densité humide 

de 2.46t/m3 ce qui signifie que sol est dense et l’indice de plasticité montre que sol est peut 
plastique. Après l’analyse chimique le sol a était classé comme non agressif ce qui signifie 
qu’il n’y a pas de mesure particulière à prendre. 

Les essaies de laboratoire préconise un mode de fondation superficielle, ancré à partir de 2m 

de profondeur, on appliquant une contrainte admissible :  𝐚𝐝𝐦 = 𝟐, 𝟖𝟓 𝐛𝐚𝐫𝐬. 

I.3.Description structurale  

Les planchers à corps creux: sont des planchers constitue de corps creux (hourdis) avec une 

dalle de compression qui forme un diaphragme horizontal rigide, il repose sur des poutrelles 

qui assure la transmission des charges aux éléments porteurs. 

 Les planchers en dalle pleine: sont des planchers en béton armé seulement reposant 

sur un ensemble d’appuis, qui sont sois des poutres ou des voiles en béton armé, ils 
sont généralement utilisés pour plancher a surcharge élevée. 

 Les escaliers: sont des éléments secondaires en béton armé permettant le passage d’un 
niveau a l’autre, ils ont existé plusieurs types escaliers droit, escalier balancé, escalier 
hélicoïdal. 

 Les maçonneries: les murs extérieurs sont réalisés en brique creuse en double cloisant 

de 30cm d’épaisseur séparer par une lame d’air de 5cm. 
             Les murs intérieurs sont des murs de séparation seront réalisées en brique creuse de                  

.            10cm. 

 Les poutres: sont des éléments porteurs horizontaux servant à transmettre les charges 

du plancher aux éléments porteurs verticaux (poteaux). 

 Les poteaux: sont des éléments porteurs verticaux servant à transmettre les charges 

qui leurs sont transmises par les  poutres aux fondations. 

 Les voiles de contreventement : est un élément porteur rigide en béton armé destiné à 

transmettre les charges latérale dans la fondation 
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I.4.Règlements et normes utilisés  

 RPA99/Version 2003 « Règlements Parasismiques Algériennes » 

 CBA 93 « code de béton armé » 

 BAEL 91/version 99 « béton armé aux états limite » 

 DTR B.C.2.2 « document technique règlementaire charge et surcharge » 

 DTR BC 2.331 : Règles de calcul des fondations superficielles  

I.5. Les Hypothèse de calcul  

I.5.1. Etat limite ultime « E L U »,        CBA93 (Art A.4.3.2). 

 Les sections droites restent planes après déformation. 

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

 La résistance à la traction du béton est négligeable. 

 L’allongement ultime de l’acier est limité à 10‰. 
 Le raccourcissement ultime du béton est limité à 3,5‰ en flexion, et à 2‰ dans le 

cas de la compression simple.  

 le diagramme contraint déformation  ;  de calcul du béton : on utilise le 

diagramme parabole rectangle lorsque la section est entièrement comprimée et le 

diagramme rectangulaire simplifié dans les autres cas. 

 On peut supposer concentrée en son centre de gravité la section d’un groupe de 
plusieurs barres, tendues ou comprimées, pourvu que l’erreur ainsi commise sur la 
déformation unitaire ne dépasse pas 15 %. 

I.5.2. Etat limite de service « E L S », CBA93 (Art A.4.5).  

 Les trois premières hypothèses citées en (I.3.1). 
 Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques  

(   ).  

  15s

b

n


 


 avec 
s

  : module de Young de l’acier ;  

       n : coefficient d’équivalence acier-béton. 

I.6. Caractéristique mécanique des matériaux  

I.6.1. Le béton  

Le béton est un matériau composite, c’est un mélange de matériaux inerte « granulats », avec 

un liant hydraulique qui est le ciment et de l’eau de gâchage et dans certain cas spécifique on 
ajoute des adjuvants et de la fine particule « les cendres volantes », ou bien les deux à la fois. 

I.6.1.1. La résistance caractéristique à la compression  

Dans les constructions courantes le béton est définie de point de vue mécanique par sa 

résistance caractéristique à la compression à l’âge de 28jour noté (fc28), cette résistance (fcj) 
en MPa est obtenue par des nombreux essais de compression jusqu’à rupture sur des 
éprouvettes normalisés de 16cm de diamètre et 32cm de hauteur. 

Le béton durci progressivement en fonction de son âge et par convention on a retenue pour le 

calcul   

 Pour des résistances fc28 ≤ 40 MPa 

            fcj  =   j4,76+0,83j  fc28                            si      j  ≤ 28 j 
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            fcj =  fc28                                                     si      j  ≤ 28 j 

 Pour des résistances fc28 ≤ 40 MPa 

 fcj  =   j1,4+0,95  fc28                               si      j  ≤ 28 j  

             fcj =  fc28           si      j  > 28 j 

j : nombre de jour. 

 

 

 

                          

 

     

Figure I.6.1.1 Evolution de la résistance en compression du béton en fonction de son âge 

Pour 1m3 de béton courant doser à 350 kg de ciment (CPA 325) la résistance moyenne fc28 

comprise entre  22 et 25 MPa 

On prend fc28  =  25 MPa. 

I.6.1.2. La résistance caractéristique à la traction 

La résistance caractéristique à la traction du béton à jour à j jour noté ftj est 

conventionnellement définit par les relations  ftj =  0,6 +  0,06  fcj                     si   ft28 ≤  60 MPa ftj  = 0,275 fcj                                 si   ft28 > 60 MPa. 

Pour j=28 jours ft28  =2.1 MPa 

I.6.1.3. Contrainte limite  

a) Etat limite ultime (ELU) 

 Contrainte limite de compression  

Pour le calcul à l’ELU on adopte le diagramme parabole rectangle suivant  
 

 

 

 

 

                                

Figure I.6.1.3.1 diagramme contrainte déformation du béton à l’ELU. 

 fbu      contrainte ultime du béton en compression. fbu       = 
   0,85 fcj    Ɵ γb  

 γb       coefficient de sécurité. 
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             γb = {1.50            coefficient de sécurité du béton pour les situations courantes.     1.15           coefficient de sécurité du béton pour les situations accidentelles.    
 Ɵ est un coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges. 

Ɵ =  { 0,8                        si la durée est inferieur a 1h.                         1                            si la durée est superieur a 24h.                      0,9                        si la durée est comprise entre  1h et 24h.   

On prend :       Ɵ = 1. fbu = {14,2 MPa          situations durables ou transitoires.             18,48 MPA        situations accidentelles.                                    
 

 Contraintes admissibles de cisaillement du béton  

 Pour la fissuration peut nuisible (FPN) : τadm =  min (0.2 fc28γb  ;  5 MPa)  

       τadm  = {τ  = 3,33 MPa                   cas durable.         τ =  4,35 MPa                   cas accidentel.              
 Pour la fissuration nuisible (FN) :            τadm =  min (0.15 fc28γb  ;  5 MPa)            

        τadm = {τ  = 2,5 MPa                     cas durable.                           τ =  4,26 MPa                   cas accidentel.                                 
 

b) état limite de service   CBA93 (Art A.4.5.2). 
La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par : σbc ≤  σ ̅bc  σbc =  0,6 fc28 = 15 MPa. 

 

 

 

 

 

Figure I.6.1.3.2 Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELS 

I.6.1.4. Déformation longitudinal du béton  

 Le module de déformation longitudinal instantané  

Pour des charges d’une durée d’application inférieur à 24 heures : Eij   = 11000√fc283
 Eij =  32164,2 MPa.  

 Le module de déformation longitudinal différé  

Pour des charges de longue durée d’application  Evj =  3700√fc283
   Evj =  10818,87 MPa 
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 Le module de déformation transversal  

Il est donné par la formule suivante : G = E2(v + 1) 

Coefficient de poisson « v » : 

C’est rapport des déformations transversales et des déformations longitudinales. V =  {0                           a l′ELU          0,2                       a l′ELS            G = {16082,1              a l′ELU                          13401,67            a l′ELS                           
I.6.2. L’acier  

L’acier est caractérisé par sa limite élastique et son module d’élasticité, il présente une très 
bonne résistance à la traction et aussi à la compression. 

Les caractéristiques des armatures longitudinales et transversales en aciers de haute adhérence 

sont les suivantes : Es =  200000 MPa. FeE400 =  400 MPa. 
I.6.2.1 Contrainte limite  

a) Etat limite ultime  

Pour le calcul on adopte le diagramme contrainte- déformation suivant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure I.6.2.1 Diagramme contrainte déformation de l'acier 

 σs = 
feγs                                 γs = {1                           situation accidentelle           1,15                     situation courante                  

                                                             σs = {400                      situation accidentelle                348                      situation courante                        



I. Généralités  
 

 

8 

b) Etat limite de service : 

Fissuration peu nuisible : pas de vérification à faire 

Fissuration nuisible : σst   =  min (23 fe ;  110√ ftj) =  201,63 MPa.  
Fissuration très nuisible : σst =  min (12 fe ;  90√ ftj)  =  164,97 MPa.   
 

I.7. Actions et sollicitations :  

Les sollicitations sont les efforts tranchants, normaux, les moments de flexion et les moments 

de torsion, développés dans une section par une combinaison d’actions donnée. 

I.7.1. Combinaisons d’action donnée par le RPA 

Situation durable :         {ELU           1,35G + 1,5Q       ELS                   G + Q                
Situation accidentelle : {G + Q ± ExG + Q ± Ey0,8G + Ex  0,8 G + Ey. 
  

I.8. Conclusion  

La structure présenté est une structure multi étage avec une forme irrégulière  qui est constitué 

en béton armé. La structure sera probablement formé par des ossatures voiles portiques est 

contreventé par des voiles et des planchers sous forme de diaphragme rigide. La faible 

résistance du béton à la  traction par rapport à sa résistance à la compression conduit tout 

naturellement à chaîner entre le béton et l’acier. 

Les matériaux ainsi adoptés pour la réalisation de notre structure sont : 

Un béton ayant 25 MPa de résistance caractéristique à la compression à 28 jours et une 

résistance à la traction de 2.1 MPa, on distingue deux modules d’élasticité du béton, 
instantané est de 32164.2MPa et différé de 10818.87 MPa, 

On utilise  aussi un acier de nuance FeE400 ayant 400 MPa de résistance à la traction et à la 

compression et un module d’élasticité de 200000MPa. 
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Ⅱ. Introduction  

Dans ce présent chapitre on va pré dimensionner les éléments du bâtiment nécessaire à la suite 

du travail à effectuer. Le pré dimensionnement est une étape des plus importante dans le 

processus d’étude d’un bâtiment en génie civil il a pour but de déterminer les sections préalables 

des différents éléments de la structure dans le cas statique en respectant les règles qui régisse le 

génie civil, CBA (code du béton armé), RPA (règlement parasismique algérien),  DTR BC2.2 

(document technique réglementaire charge et surcharge), BAEL (béton armée aux états limite) 

II.1 Pré dimensionnement des éléments  

Ⅱ.1.1 Disposition des poutrelles, position des dalles pleines et poutres de chainages                                                   

              

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure Ⅱ.1.1.1 disposition des poutrelles plancher RDC 

 

Ⅱ.2 Les poutres  

Les poutres sont des éléments en béton armé qui ont un rôle porteur dans la structure en 

transmettant les chargements verticaux au poteaux.il assure aussi un rôle de stabilité via les 

actions accidentelles. 

 Les poutres principales suivant le sens (XX)  

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions de flèche donnée par le BAEL 91 Lmax15 ≤ h ≤ Lmax10  



Ⅱ. Pré dimensionnement des éléments  
 

 

10 

Avec Lmax : longueur maximal en nu d’appui des poutres Lmax= 695-30 = 665 cm  

 
66515 ≤ h ≤ 66510  44.33 cm ≤ h ≤ 66.5 cm 

h= 45 cm 

b= 35 cm est pris de manière forfaitaire 

Vérification des conditions du RPA 99 

{ b = 35 cm >  20 cm ………………… . . Vérifié  h = 45 cm >  30 cm  ………………… . Vérifié hb = 1.28 <  4.00 …………… .……… . . Vérifié                  (RPA 99 Art. 7.5.1)   
 Les poutres secondaires suivant le sens (YY)  

Ses dimensions doivent satisfaire les conditions de flèche donnée par le BAEL 91 Lmax 15 ≤ h ≤ Lmax10  

Avec Lmax : longueur maximal en nu d’appui des poutres Lmax= 570-30 = 540 cm  

 
54015 ≤ h ≤ 54010  36 cm ≤ h ≤ 54cm 

h= 40 cm 

b= 30 cm est pris de manière forfaitaire  

Vérification des conditions du RPA93 { b = 30 cm >  20 cm ………………… . . Vérifié h = 40 cm >  30 cm ………………… . . Vérifié hb = 1.33 <  4.00 …………… .… .…… . . Vérifié                 (RPA 99 Art. 7.5.1) 
Ⅱ.3 Les planchers 

Les plancher sont des éléments horizontaux destiner à reprendre les charges verticales et les 

transmettre aux éléments porteur, ils sont aussi conçus pour transmettre l’action accidentelle 

(vent, séismes choque …Etc.)  Par l’action diaphragme des planchers aux éléments de 

contreventement. Et on en distingue deux  
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 Plancher corps creux 

Ce type de plancher est utiliser dans la construction, les bâtiments à usage  courant, ce plancher 

a pour avantage qu’il est économique facile à réaliser et procure une bonne isolation thermique 

et phonique.il se constitue de corps creux, poutrelles et une dalle de compression   

La hauteur du plancher est conditionnée par le critère de déformation suivant ht  ≥ Lmax22.5                  (CBA 93 art B.6.8.4.2.4) 

Avec  Lmax : Travée maximal entre nu d’appui de deux poutres dans le sens de disposition des 
poutrelles  ht : Hauteur total du plancher Lmax= 570-bpoutre =570-35 =535 cm ht  ≥ 53522.5 = 23,77cm, soit un plancher de 25cm pour tous les niveaux 

{20cm:hauteur du corps creux                     5cm:hauteur de la dalle de compression  

Figure Ⅱ.3.1 coupe transversale d’un plancher corps creux hddc : Hauteur de la dalle de compression h𝑐𝑐     : Hauteur du corps creux 

b0      : la largeur de la poutrelle  

l0       : entre axe des poutrelles h𝑡       : Hauteur totale du plancher  

 Poutrelle  

La disposition des poutrelles est dictée par deux critères essentiels, le critère de la petite portée 
(a pour but de réduire la flèche) et le critère de la continuité (pour avoir le maximum d’appuis) 
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La disposition adopte dans ce projet est en fonction de critère de petite porté comme montré 

dans la figure Ⅱ.1.1.1 pour le plancher RDC et en annexe 1 pour les autres étages 

b : largeur efficace de  la dalle de compression 

b0 : largeur de la poutrelle  

h0 : hauteur de la dalle de compression h𝑡: Hauteur total du plancher            0.4ht ≤ b0 ≤ 0.6ht 10 cm ≤ b0 ≤ 15 cm                                                       Figure Ⅱ.3.2 section d’une poutrelle b0= 12cm b − b02 ≤ min (lx2 , ly10) 

Avec lx: distance entre nus d’appuis de face de deux poutrelles 

         ly : travée  minimal des poutrelle dans le sens de leurs dispositions  lx = b − b0 = 65-12 = 53cm b − 122 ≤ min (532 , 14510 ) b − 122 ≤ min(26.5 , 14.5) b ≤ 14.5 ∗ 2 + 12 b ≤ 41cm 

Soit b= 40 cm. 

 Plancher dalles pleines  

On dimensionne une dalle pleine suivant les critères  si dessous : 

Pour la Résistance au feu on doit vérifier si : h ≥ 7 cm → pour une heur de coupe feu h ≥ 11 cm → pour deux heurs de coupe feu  h ≥ 14 cm → pour trois heurs de coupe feu  
           Pour l’isolation phonique Selon les règles techniques « CBA93 » en vigueur en 

l’Algérie, l’épaisseur du plancher doit être supérieure ou égale à 13 cm pour obtenir une bonne 

isolation acoustique. 

Dans notre cas on optera pour une épaisseur de 13cm 
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 C) la résistance à la flexion  e ≥ lx  20            →Dalle sur un appui  lx35 ≤ e ≤ lx30    → dalle sur 3 ou 4 appuis avec ρ ≤ 0,4  lx45 ≤ e ≤ lx40    → dalle sur 3 ou 4 appuis avec ρ ≥ 0,4   lx35 ≤ e ≤ lx30    → dalle sur 2 appuis perpendiculaire  
Avec lx : la petite dimension de la dalle            ly : la plus grande dimension de la dalle  

Tableau Ⅱ.3.1 tableau récapitulatif des dimensions dalles pleines 

 

II.4 Les escaliers 

 L’escalier est un élément qui relie deux niveaux successive d’un bâtiment .il permet de monter 

et de descendre aisément et sans danger.il existe plusieurs types d’escaliers les plus couramment 

utiliser sont  les escaliers a deux ou à trois volées. La partie porteuse de l’escalier est la paillasse 

(voir figure annexe 2) 

Dimensionnement 

 Escalier entre sol 2 volé1  

Hauteur et largeur des marches 

Les dimensions g et h doivent satisfaire la relation de blondel suivante:  𝟔𝟎 𝐜𝐦 ≤ 𝟐 ∗ 𝐡 + 𝐠 ≤ 𝟔𝟒 𝐜𝐦 

Panneaux Appuis 𝐥𝐱(m) 𝐥𝐲(m) 𝐥𝐱/𝐥𝐲 e 𝐞𝐜𝐡𝐨𝐢𝐬𝐢 
DP1 1 appui 0,85 2,3 0,37 e ≤  4.25 13 
DP2 2perpendiculaires 1,8 3,2 0,56 5.14 ≤ e ≤  6 13 

DP3 2 perpendiculaires 1,7 1,8 0.94 4,85 ≤ e ≤  5.66 13 
DP4 2 perpendiculaires 1,45 1,65 0,88 4,14 ≤ e ≤  4,83 13 
DP5 2 perpendiculaires 2 4,95 0,41 5.71 ≤ e ≤  6.67 13 
DP6 1 appui 1,65 4,5 0,36 e ≤  8,25 13 

DP7 2 perpendiculaires 1,65 5,5 0,3 4,71 ≤ e ≤  5.5 13 
DP8 2 perpendiculaires 1,8 4.35 0,41 5.14 ≤ e ≤  6 13 
DP9 3 appuis 1,65 6.65 0,25 4,71 ≤ e ≤  5.5 13 
DP’ 2 perpendiculaires 1.4 2.1 0.66 4,71  ≤ e ≤  5,5 13 
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Si H et la hauteur séparant deux paliers successifs 
et n le nombre de contre marche alors  

h= 
Hn     et     g = Ln−1 

H= 255 cm        ,        n=15 

L= 420 cm                                                            h = Hn  = 25515 = 17 cm                                                      g = Ln−1 = 42015−1 = 30 cm                                                         60 cm ≤ 2 ∗ 17 + 30 ≤ 64                                                            60 cm ≤ 64 ≤ 64 cm 

Épaisseur de la paillasse                                       Figure Ⅱ.4.1  vue en plan escalier entre sol 2 

   

On a α = tan−1 255420 = 31.26°                                                                                                                                                                       L′ = ( 420cos31.26) = 491.33 cm                                                    avec L′: longueur réel de l′escalier                                                  
   
L′30 ≤ e ≤ L′20            

491.3330 ≤ e ≤ 491.3320                 16.38cm ≤ e ≤ 24.57cm                                                       

Donc on opte pour une épaisseur e=17cm   …            Figure Ⅱ.4.2 :schéma statique volée1 de 
…………………………………………………                        l’escalier entre sol 2       

Escalier type 2 et 3 

Le dimensionnement des deux types d’escalier restant se fera de la même manière et suivant 

les mêmes étapes déjà cité dans le calcul du premier type. Tous les résultats seront résumés 

dans le tableau (II.1.2) et les différentes figures sont présentées dans l’annexe 2 

Tableaux II.4  pré dimensionnement des escaliers types 2 et 3 

 
 

 

Type H (cm) L (cm) n g (cm) h (cm) L’ (cm) e (cm) 
2 170 270 10 30 17 319 13 
3 153 240 9 30 17 284.6 13 

 

1  

2  

3  

4  

5  
6 

7 

8 

9 

10 

11 

12 

13 

14 

15  

16  
17  

18  

19  

20  

21  

22  

23 

24x0.17=4.08  

17  

1,40 0 , 05 1,40 , 



Ⅱ. Pré dimensionnement des éléments  
 

 

15 

II.5 La poutre palière  Lmax15 ≤ h ≤ Lmax10  

Avec Lmax : longueur maximal en nu d’appui des poutres Lmax= 315-30 = 285 cm  

 
28515 ≤ h ≤ 28510  19cm ≤ h ≤ 28.5cm 

h= 25 cm 

b= 20 cm est pris de manière forfaitaire  

Vérification des conditions du RPA 93 

{  b = 20 cm =  20 cm ………………… . . Vérifié h = 25 cm <  30 cm ………………non  Vérifiéhb = 1.25 <  4.00 …………… .……… . . Vérifié                  (RPA 99 Art. 7.5.1)   
Les conditions du RPA ne sont pas vérifié ce qui exige qu’on augmente les dimensions de la 
poutre.et puisque la poutre palière sera un appui pour l’escalier les charges qui lui seront 
transmises vont être très importante pour cela on va opter pour les dimensions suivantes  

h =30 cm        b = 30 cm 

II.6 Les poutres de chaînage  

Type 1 Lmax15 ≤ h ≤ Lmax10  

Avec Lmax: longueur maximal en nu d’appui des poutres Lmax= 315-30 = 285 cm  28515 ≤ h ≤ 28510  19cm ≤ h ≤ 28.5cm 

h= 25 cm 

b= 25 cm est pris de manière forfaitaire  

De la même manière qu’on a calculé le type 1 on a refait les calculs pour le type 2 et 3 et on a 
aboutie aux dimensions suivantes :  

Type 2 : 25x35 cm² 

Type 3 : 25x40 cm² 
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Ⅱ.7 Les voile  

Les voiles sont des éléments verticaux en béton armé qui 
assure le rôle de reprendre les charges sismiques 
essentiellement e ≥ max (he20    ,    15 cm) avec he; la hauteur libre d′étge 

e : épaisseur du voile  

                       
   Figure Ⅱ.7.  Coupe transversale d’un voile 

                                                                                       de contreventement        
 Voile entre sol 2                                      he= hauteur d’étage – la hauteur de la poutre                               e ≥ max (36820 ,   15 cm)   e ≥ max(18.4   ,    15 cm)                               

e = 20 cm                                  L=4*e = 80 cm   

Pour les voiles de l’entre sol 1 et des étages courants de la même manière que les voiles de 
l’entre sol 2 on a opté pour une épaisseur de e=15 cm                                                                         

Ⅱ.8 Les poteaux  

Ⅱ.8.1 L’évaluation des chargements 

L’ingénieur ou le concepteur doit évaluer en premier lieu quels sont les chargements s’exerçant 

sur la structure permanente soit-il ou bien d’exploitation, ces charges comprennent le poids des 

éléments (revêtement, chape, ………etc.) 

 Evaluation des charges revenant au plancher terrasse inaccessible  

Remarque  

Vue les grandes travées qu’on a dans cette structure on a opté pour un corps creux en 

polystyrène afin d’alléger la structure.  

Tableau II.8.1.1 : Évaluation des charges revenant au plancher terrasse inaccessible 
Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
Gravillon de protection 20 0,05 1 

Multicouche d’étanchéité 6 0,02 0.12 
Isolation thermique / 0,04 0,16 

Forme de pente 22 0,1 2,2 
Corps creux (20+5) / 0.2 2 

Enduit de plâtre 10 0,02 0,2 
charge permanent G 5.68 

charge d'exploitation Q 1 
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 Évaluation des charges revenant au plancher courant  

Tableau II.8.1.2 : Évaluation des charges revenant au plancher courant 

 Evaluation des charges revenant à la dalle pleine de terrasse inaccessible 

Tableau II.8.1.3 : Évaluation des charges revenant à la dalle pleine terrasse 

 

 Evaluation des charges revenant à la dalle pleine étage courant  

Tableau II.8.1.4 : Évaluation des charges revenant à la dalle pleine étage courant 

 Evaluation des charges dues au mur double cloison  

Tableau II.8.1.5 : Évaluation des charges  des murs double cloison 

 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
Carrelage 20 0,02 0.4 

Mortier de pose 18 0,02 0.36 
Lit de sable 20 0,02 0,4 

Corps creux (20+5) / 0,2 2 
Cloisons 9 0.1 0.9 

Enduit en plâtre 10 0.02 0.2 
charge permanent G 4.26 

charge d'exploitation Q 1.5 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
Gravillon de protection 20 0,05 1 

Multicouche d’étanchéité 6 0,020 0.12 
Isolation thermique / 0,040 0,16 

Forme de pente 22 0,1 2,20 
Dalle pleine 25 0.13 3.25 

Enduit de plâtre 10 0,02 0,2 
charge permanent G 6.93 

charge d'exploitation Q 1 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
Revêtement Carrelage 20 0,02 0.4 

Mortier de pose / 0,04 0,4 
Lit de sable 18 0,02 0.36 
Dalle pleine 25 0.13 3.25 

Enduit de plâtre 10 0,02 0,2 
Cloisons 9 0.1 0.9 

charge permanent G 5.51 
charge d'exploitation Q 3.5 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m²) 
Enduit en ciment 18 0.02 0.36 

Brique creuse 10cm / 0.10 0.9 
Brique creuse 15cm / 0.10 1.3 

Enduit de plâtre / 0.02 0.2 
charge permanent G 2.76 
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 Evaluation des charges revenant à l’escalier entre sol 2 

Tableau II.8.1.6 : Évaluation des charges revenant au palier entre sol 2 

 

Tableau II.3.1.7 : Évaluation des charges revenant à la volée entre sol 2 

 
 Evaluation de charge revenant au palier étage courant  

Tableau II.8.1.8 : évaluation des charges revenant au palier entre sol 1 et étages courants 

 Evaluation des charges revenant aux volées entre sol 1 étage courant   

Tableau II.8.1.9 : évaluation des charges revenant aux volées entre sol 1et étage courant 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
Carrelage 20 0,02 0.4 

Mortier de pose 20 0,02 0.4 
Lit de sable 18 0,02 0,36 

paillasse 25 0.17 4.25 
Enduit en plâtre 10 0.02 0.2 

charge permanent G 5.61 
charge d'exploitation Q 2.5 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
paillasse 25 0.17 /cos (𝛼) 4.97 

Carrelage Horizontal 20 0.02 0.4 
Vertical 20 0.02h/g 0.226 

Mortier de 
pose 

Horizontal 20 0,02 0.4 
Vertical 20 0.02h/g 0.226 

Enduit en ciment 10 0.02/ cos (𝛼) 0.23 
Poids des marches 22 h/2 1.87 

Charge permanent G 8.32 
Charge d’exploitation Q 2.5 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
Carrelage 20 0,02 0.4 

Mortier de pose 20 0,02 0.4 
Lit de sable 18 0,02 0,36 

paillasse 25 0.13 3.25 
Enduit en plâtre 10 0.02 0.2 

charge permanent G 4.61 
charge d'exploitation Q 2.5 

Désignation des éléments Poids volumique (KN/m3) e (m) Poids (KN/m2) 
paillasse 25 0.13/cos (𝛼) 3.85 

Carrelage Horizontal 20 0.02 0.4 
Vertical 20 0.02h/g 0.226 

Mortier de 
pose 

Horizontal 20 0,02 0.4 
Vertical 20 0.02h/g 0.226 

Enduit en ciment 10 0.02/ cos (𝛼) 0.23 
Poids des marches 22 h/2 1.87 

Charge permanent G 7.2 
Charge d’exploitation Q 2.5 
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Ⅱ.8.2 Descente de charge sur le poteau le plus sollicité 

Les poteaux sont des éléments verticaux destinées à reprendre et transmettre les sollicitations 
(efforts normaux et moments fléchissant) à la base de la structure. Le pré dimensionnement des 
poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en compression simple à l’ELU, tout en 
vérifiant les deux conditions suivantes  
1). Stabilité de forme (flambement). 
2). Résistance à la compression : Les dimensions de la section transversale des poteaux selon 
le (RPA99 Art.7.4.1), doivent satisfaire les 
conditions suivantes pour la zone IIa. 

{  
   min(b1 , h1) ≥ 25 cmmin(b1 , h1) ≥ he20      0.25 ≤ b1h1 ≤ 4             
b1 : petite dimension du poteau                      Figure Ⅱ.8.2.1 coupe transversale d’un  poteau                       h1 : Grande dimension du poteau                      he : Hauteur libre des poteaux 

 Dégression des charges 

Dans un bâtiment à usage d’habitation qui est multi-étage avec un nombre important d’étage 

qui sont indépendant les uns des autres il convient d’appliquer la loi de dégression de charge 

de charge dite également de base.  

Soit Qo la charge d’exploitation sur le plancher terrasse Q1, Q2, Q3, Q4, Q5, …... Qn les charge 
d’exploitation sur les niveaux 1, 2, 3, 4, 5,  …. N et cela tous numéroté du sommet à la base  

Sous toit terrasse ………………………………………………………………Qo 

Sous toit du dernier étage (étage 1) ………...................................................Qo+Q1 

Sous toit étage immédiatement inferieure  (étage 2)……………….   Qo+0.95 (Q1+Q2) 

                                                                    (étage 3)………………. Qo+0.9 (Q1+Q2+Q3) 

                                                                    (étage 4) …………..Qo+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4) 

                                                                    (étage n)……. Qo + 3+n2∗n ∗ (Q1 + Q2 +⋯ . . +Qn) 
Lorsque la charge d’exploitation est le même pour tous les niveaux de la bâtisse il y’a lieu de 

simplifier la loi de dégression en en réduisant la charge de chaque niveau de 10% jusqu’à arriver 

à 0.5 Qo et cette valeur sera conserver pour tous les niveaux inferieure. (DTR BC.2.2. Art 6.1) 
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Tableau Ⅱ.8.2.1 : section des poteaux pour les différents niveaux 

Remarque  

Les dimensions adoptées pour les poteaux on était choisis on commençant par le sommet avec 

un poteau 30x30 cm² et on augmentant pour chaque niveau  5 cm dans un seul côté.                                              

 La surface afférente  Sgaff= 6,43+6,49+8,14+8,23=29.3m2 

Sqaff= 29.3+ (6.3-b)* bpp+ (5.275-h)* bps = 33.23 m² 

       bpp: Largeur de la poutre principale                bps: Largeur de la poutre secondaire                                                                                                                       

 Poids du plancher                                 
   Figure Ⅱ.8.2.2 : surface afférente du poteau C3 

poids plancher terasse       {Gp = G ∗ Sgaff  = 5.68 ∗ 29.3 =  166,42 KN                                              Qp = Q ∗ Sqaff  = 1 ∗ 33.23 =  33.23  KN                                                    
poids plancher inferieure  {Gp = G ∗ Sgaff  = 4,26 ∗ 29.3 =  124,82 KN                       Qp = Q ∗  Sqaff  = 1.5 ∗ 23.66 + 2.5 ∗ 9.33 =  58.82KN 

 Poids des poteaux ente sol 2 Ppot = 25*b*h*H Ppot = 25* 0.6*0.55*4.08= 33.66 KN 

Le poids des Poteaux des autres niveaux est résumé dans le tableau ci-dessous  

 Poids des poutres entre sol 2 

          poids des poutres  {Ppp =  25 ∗ h ∗ b ∗ (6.3 − b)              Pps = 25 ∗ h ∗ b ∗ (5.275 − h)           poids des poutres  {Ppp =  25 ∗ 0.45 ∗ 0.35 ∗ (6.3 − 0.55) =  22.64 KN           Pps = 25 ∗ 0.4 ∗ 0.3 ∗ (5.275 − 0.6) =  14.025 KN             
Ppp+ Pps = 22.64+14.025=36.66 KN 

Niveau Section du poteau (cm²) Niveau Section du poteau (cm²) 
Entre sol 2 60x55 Etage 4 45x45 
Entre sol 1 60x55 Etage 5 45x40 

RDC 55x55 Etage 6 40x40 
Etage 1 55x50 Etage 7 40x35 
Etage 2 50x50 Etage 8 35x35 

    Etage 3                        50x45 
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Le poids des poutres des autres niveaux est résumé dans le tableau ci-dessous 

 Poids des murs double cloison entre sol 1 (Pdc) Pdc =Gdc *(he -hp +he -hcc)* Ldc Gdc: charge des murs double cloison he: hauteur libre de l’étage  hp: hauteur de la poutre  hcc: hauteur du corps creux  Ldc:longueur du mur en double cloison Pdc = ((3,4-0,25)*(2,7+2,94+3,07) + (3,4-0,4)*0,9+ (3,4-0,45) *(0,535+1,56))*2,76=100,23KN 

 Poids des murs double cloison autre étage  

 Pdc=55,38 KN   

 Poids des murs double cloison RDC  

 Pdc=34,32 KN       

 Descente de charge poteau C3 

 Tableau Ⅱ.8.2.2 : descente de charge du poteau C3 
niveau Eléments G (KN) Q (KN) 

N0 Plancher terrasse 
Poutres 
Poteau 

166,42 
39,21 
9.375 

 

215.005 33.11 
N1 Venant de N1 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

215.005 
124,82 
38,05 
10,71 
55,38 

 

443.96 91.93 
N2 Venant de N2 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

443.96 
124,82 
37,85 
12,24 
55,38 

 

674.255 144.87 
N3 Venant de N3 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

674.225 
124,82 
37,7 
13,77 
55,38 

 

905.925 191.92 
N4 Venant de N4 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

905.925 
124,82 
37,5 
15,49 
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Mur double cloison 55,38 

1139.11 233.10 
N5 Venant de N5 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

1139.11 
124,82 
37,35 
17,21 
55,38 

 

1373.87 268.39 
N6 Venant de N6 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

1373.87 
124,82 
37,165 
19,125 
55,38 

 

1610.36 297.80 
N7 Venant de N7 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

1610.365 
124,82 
37,015 
21,03 
55,38 

 

1848.61 325.44 
N8 Venant de N8 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

1848.61 
124,82 
36,815 
23,14 
55,38 

 

2088.76 356.62 
N9 Venant de N9 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

2088.76 
124,82 
36,66 
28,05 
34,32 

 

2312.55 386.21 
N10 Venant de N10 

Plancher étage courant 
Poutres 
Poteaux 

Mur double cloison 

2312.55 
124,82 
36,465 
33,66 

100,23 

 

2610.79 415.44 

Nu=1.35*2610.79+1.5*415.44=4147,72 KN 

Le poteau C3 est un poteau voisin de rive ce qui implique de majorer l’effort qui lui est transmis 
par la structure et puisqu’il appartient à un bâtiment a plus de trois travée on va le majorer 
seulement de 10%                                           (CBA93 art B.8.1.1) 

Nu*=1.1*4243,837 = 4562.50 KN 
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Vérification à la résistance 

 = Nu ∗B ≤ ͞ = 0.85 ∗ fc28γb  0.85 ∗ fc28γb = 14.2 MPA  13.82 MPA ≤ 14.2MPA                        → condition vérifié . 
Les résultats de calcul des autres niveaux sont résumés dans le Tableau Ⅱ.2.4.2.4   

Tableau Ⅱ.8.2.3 : résumé de la vérification à la résistance des poteaux 

 Vérification au flambement  

Nu ∗≤ α(Br ∗ fc280.9 ∗ γb + As ∗ feγs ) 
As : 1% * Br 
α = en fonction de ()  

 = lfi                      lf = 0.7lo =  2.856 m 

 i = √ IB2 = √ 0.55∗0.6³12∗0.6∗0.552
= 0.173 

 = 16.48 0 ≤  ≤ 50 α = 0.851 + 0.2 (16.5135 )2 = 0.813 

Br ≥ Nu ∗α ( fc280.9 ∗ γb + feAs ∗ γs)     =  4.5620.813( 251.35 + 400100 ∗ 1.15) 0.307m² ≥ 0.26 m2                → condition vérifié  

niveau Nu* (MN) B (m²) ͞(MPA)  (MPA) 𝐨𝐛𝐬𝐞𝐫𝐯𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 
Entre sol 2 4,562 0.33  

 
 
 
 

14.2 

13,82 vérifié 
Entre sol 1 4,071 0.33 12,33 vérifié 

RDC 3.690 0.302 12,20 vérifié 
Etage 1 3.282 0.275 11,93 vérifié 
Etage 2 2.882 0.25 11.53 vérifié 
Etage 3 2,483 0.225 11,03 vérifié 
Etage 4 2,076 0.202 10,25 vérifié 
Etage 5 1,662 0.18 9,23 vérifié 
Etage 6 1.240 0.16 7,75 vérifié 
Etage 7 0.811 0.14 5,79 vérifié 
Etage 8 0.374 0.122 3,05 vérifié 
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Tableau Ⅱ.8.2.4 : résumé de la vérification au flambement des poteaux 

 

Ⅱ.4 Conclusion  

Le pré dimensionnement de la structure nous a conduits à donner aux préalables les dimensions 

des différents éléments pour évaluer les charges exercé et l’évaluation de la descente de charge. 

Pour les éléments dalles en corps creux on a estimé une hauteur de 25 cm. Et pour les dalles 

pleines on a opté pour une épaisseur de 13 cm à pour tous  les niveaux.  

On a différents types de poutre, les poutres principale on pour dimension 35*45 cm², les poutres 

secondaire 30*40 cm², les poutres palières font 30*30 cm² et on a trois type de chaînage le 

premier fait 25*25 cm², le deuxième fait 25*35 cm² et le dernier est de 25*40 cm². 

Pour les escaliers on a deux type, le premier c’est celui de l’entre sol 2 il a pour épaisseur 17 

cm que ce soit pour le palier ou la volée et le deuxième type de l’entre sol 1 jusqu’au 7éme étage 

a pour épaisseur 13 cm pour le palier et la volée  

L’acrotère à pour une hauteur 70 cm et une épaisseur de 10 cm ce qui est largement suffisant. 

Apres avoir effectuer une descente de charge sur poteau ( C3 ) de la structure et après toutes les 

vérifications nécessaire ont est finalement arriver au dimension préalable des poteau pour les 

poteaux de l’entre sol 2 on les a fixer à 60*55 cm² ,entre sol 1 60*55 cm² , RDC 55*55 cm², 

étage 1 50*55 cm², étage 2 50*50 cm², étage 3 45*50 cm², étage 4 45*45 cm², étage 5 40*45 

cm², étage 6 40*40 cm² , étage 7 35*40 cm², étage 8 35*35 cm² et la salle machine 30*30 cm². 

Pour les voile on fixe l’épaisseur des voile de contreventement pour l’entre sol 2 à  

20 cm et pour l’entre sol 1 et les autres étage à 15 cm. Toutes ces dimension ne sont que des 

dimensions préalable pour ce bâtiment elles sont sujet a modification ci le cas le nécessite. 

niveau I x10-3 

m4 
B 
m² 

i 
m 

 𝛂 𝐁𝐫calculé 

m² 
𝐁𝐫 opté 

m² 
Observation 

Entre sol2 9.9 0.330 0.173 16.48 0.81 0.254 0.307 vérifié 
Entre so11 9.9 0.330 0.173 13.74 0.82 0.224 0.307 Vérifié 

RDC 7.62 0.302 0.159 13.43 0.82 0.203 0.281 Vérifié 
Etage 1 6.93 0.275 0.157 13.61 0.82 0.181 0.254 vérifié 
Etage 2 5.21 0.250 0.144 14.84 0.82 0.156 0.230 Vérifié 
Etage 3 4.68 0.225 0.142 15.00 0.82 0.137 0.206 vérifié 
Etage 4 3.42 0.202 0.131 16.38 0.81 0.116 0.185 Vérifié 
Etage 5 3.04 0.180 0.129 16.49 0.82 0.093 0.163 Vérifié 
Etage 6 2.13 0.160 0.115 18.55 0.80 0.070 0.144 Vérifié 
Etage 7 1.87 0.140 0.115 18.55 0.80 0.046 0.125 Vérifié 
Etage 8 1.25 0.122 0.102 20.98 0.79 0.021 0.108 Vérifié 
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III.Introduction  

  Les éléments non structuraux sont des éléments qui n’ont pas une fonction de 
contreventement. Le calcul de ces éléments se fait sous l’action des charges permanentes et des 
surcharges d’exploitation. Dans ce chapitre le calcul va concerner les éléments suivant : les 
planchers (corps creux et en dalle pleine), les escaliers, poutres palières et poutres de chainages 
et l’acrotère.  

III.1.Etude des poutrelles  

III.1.1.Calcul des poutrelles  

 Méthodes de calcul des sollicitations dans les poutrelles  

Les poutrelles sont calculées comme des poutres continues soumises à la flexion simple et 

Au cisaillement, il existe quatre méthodes de calcul, la méthode forfaitaire, 

Méthode de Caquot, méthode de Caquot minoré et la méthode RDM. 

Le détaille de calcul de ses différentes méthode est détaillés dans l’annexe 3 

III.1.2.Les types de poutrelles  

Le tableau (III.1.2) présente les différents types de poutrelles qui sont identifiés dans la 
structure, leur localisations ainsi la méthode adoptés pour le calcul selon les cas. Le choix de la 
méthode de calcul des sollicitations dans les différents types de poutrelles est effectué toute en 
respectant les conditions dictées précédemment. 

Tableau III.1.2.Différents types de poutrelles dans les planchers  

Types Localisation Schémas statiques des poutrelles Méthode 

de calcul 

Type 1 RDC+ 

étage de 1 a 8 

 Forfaitaire 

Type 2 Entre sol 1+ RDC  

+ étages de 1 a 7 

 Forfaitaire 

Type 3 Tous les niveaux  RDM 

Type 4 Tous les niveaux 

sauf terrasse 

 Forfaitaire 

Type 5 Tous les niveaux  RDM 

Type 6 Etage de 1 a 

terrase 

 Caquot 
minoré 

Type 7 Etage 

1+2+4+5+6+7 

 Caquot 

minoré 

3.80 3.15 

1.70 

5.25 
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III.1.3.Calcul des sollicitations  

III.1.3.1.Exemple de calcul 

 Plancher étage courant  

 Type 1 

  

 

Figure III.1.3.1 Schéma statique de la poutrelle Type 1 

Les conditions d’applications de la méthode forfaitaire 

1. 1.5 ≤ min (5KN/m² ; 2*4.26)  → 1.5< min  ( 5 KN/m2; 8.52 KN/m² )          vérifié  

2. 0.8 < 5.75.3 < 1.25                                                                                  vérifié 

3. Fissuration peut nuisible                                                                                    vérifié 
4. inertie (I) constante                                                                                            vérifié  

Toutes les conditions sont vérifiées ce qui implique que la méthode forfaitaire est applicable  

Les combinaisons d’actions et les charges qui reviennent sur le plancher et sur la poutrelle sont 
résumées dans le tableau (III.1.3.1) 

Tableau III.1.3.1.Les Charges transmises sur le plancher et sur la poutrelle  

 

 

Type 8 terrasse  RDM 

Type 9 Entre sol 1 + 

RDC 

 Caquot 

minoré 

Type10 Entre sol 1 + 

RDC 

 Forfaitaire 

Type11 Etage 3+8+ 

terrasse 

 Caquot 

minoré 

Type12 Terrasse  Caquot 

minoré 

Type13 Terrasse  RDM 

Désignation G (KN/ m2) Q (KN/ m2) L0 Charges sur le 
plancher (KN/ m2) 

Charge sur 
poutrelle (KN/ m) 

Etage 
courant 

4,26 1,5 0,65 Elu 8,00 5,201 
Els 5,76 3,744 

Terrasse 5,68 1 0,65 Elu 9,17 5,959 
Els 6,68 4,342 

3.80 

3.15 
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 Moments isostatiques 

M0 = 
P×L²8  

 ELU { M0AB =  21.12 KN.m      M0BC = 18.26KN.m                             ELS  { M0AB =  15.20 KN.m        M0BC = 13.14KN.m          
 Moments aux appuis  
 Appuis intermédiaire  

 MB= -0, 6 M0………………… {Elu      MB = −12.68 KN.m  Els       MB = −9.12KN.m      
 Appuis de rive  

MA= MC = -0,15M0………     {Elu      MA =   MC = −3.17 KN.m        Els       MA =   MC = −2.28KN.m           
 Moments en travées AB 

Mt + (Md +Mg) / 2 ≥Max (1.05M0; (1+0.3 ) M0) 

Mt ≥ (1.2+0.3  ) M0/2   

α = 
QG+Q = 0,26 {(1 + 0.3  ) = 1,078(1.2+0.3  )2     =  639  ………...{Mt  ≥ 1,078 M0 − 0,6M02 …… . . … . . . .1 Mt ≥ 0,639 M0……………… . . … . … .2  

Mt = {0,778 M0AB……10,639 M0AB……2                  D′ou Mt = 0,778 M0AB   {Elu           Mt = 16.43 KN.m  Els            Mt = 11.83 KN.m   
 Moments en travées BC 

Mt = {0,731 M0BC… . . . 10,639 M0BC  ……2                 D′ou Mt = 0,731 M0BC  {Elu           Mt = 13.35 KN.m Els            Mt = 9.61 KN.m    
 Evaluation des efforts tranchants  

Travée AB  {VA = V0 = PU ∗ LAB2 =  14.83KN                      VB = −1,15 ∗ PU ∗ LAB2 = −17.046 KN         
Travée BC  {VA = V0 = +1,15 PU ∗ LBC2 = 15.84 KN   VB    = − PU ∗ (LBC2 ) = −13.78 KN           

 

 

Figure III.1.3.2 diagramme des moments             Figure III.1.3.3 diagramme des moments  
              Sur la poutrelle à l’ELU                                       Sur la poutrelle à l’ELS 
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Figure III.1.3.4 diagramme des efforts tranchants sur la poutrelle 

III.1.3.2.Calcul des sollicitations pour chaque type de poutrelles 

Tableau III.1.3.2.Sollicitations  des différents types de poutrelles 

 

III.1.3.3.Les sollicitations les plus défavorables  

Tableau III.1.3.3.Sollicitation maximale dans les poutrelles 

 

 

 

 

Types 

Plancher 

𝐌𝐭 (𝐊𝐍.𝐦) 𝐌𝐚𝐢𝐧𝐭𝐞𝐫  (𝐊𝐍.𝐦) 𝐌𝐚𝐫𝐢𝐯𝐞   (𝐊𝐍.𝐦) 𝐕𝐦𝐚𝐱  (KN) 

ELU ELS ELU ELS ELU ELS ELU 

Type 1 Terrasse 18.15 13.23 -14.52 -10.58 -3.63 -2.65 19.53 
Etage courant 16.43 11.83 -12.68 -9.12 -3.17 -2.28 17.05 

Type 2 Terrasse 19.36 14.11 -12.10 -8.82 -3.16 -2.28 18.68 
Etage courant 17.49 12.59 -10.56 -7.60 -3.17 -2.28 16.30 

Type 3 Terrasse 2.15 1.57 / / -0.32 -0.24 5.07 
Etage courant 1.88 1.35 / / -0.28 -0.20 4.42 

Type4 Etage courant 7,30 5.26 -5,63 -4,05 -1,41 -1,01 11,36 
Type 5 Terrasse 20.53 14.96 / / -3.08 -2.24 15.64 

Etage courant 16.24 11.78 / / -2.44 -1.77 12.37 
Type 6 Terrasse 12.96 9.48 -9.00 -6.52 -0.30 -0.22 16.18 

Etage courant 10.93 7.92 -8.29 -5.91 -0.28 -0.20 14.14 
Type 7 Terrasse 15.41 11.25 -11.87 -8.59 -3.14 -2.29 18.03 

Etage courant 13.21 9.54 -10.92 -7.79 -2.74 -1.97 15.84 
Type 8 Terrasse 10,75 7.48 / / -1,61 -1,17 11,32 
Type 9  Etage courant 12.91 9.33 -10.83 -7.73 -2.69 -1.95 15.72 
Type10 Etage courant 14.21 1.23 -10.96 -7.89 -2.74 -1.97 15.85 

Terrasse 15.69 11.43 -12.55 -9.15 -3.14 -2.29 18.16 
Type11 Etage courant 12.93 9.36 -9.04 -6.45 -0.32 -0.23 15.12 

Terrasse 15.29 11.19 -9.83 -7.11 -0.36 -0.26 17.30 
Type12 Terrasse 15,14 11.06 -12,50 -9,05 -3,14 -2,29 18,15 

Type13 Terrasse 7,39 5.38 / / -1,11 -0,81 9,39 

Types 

Plancher 

𝐌𝐭 (𝐊𝐍.𝐦) 𝐌𝐚𝐢𝐧𝐭𝐞𝐫  (𝐊𝐍.𝐦) 𝐌𝐚𝐫𝐢𝐯𝐞   (𝐊𝐍.𝐦) 𝐕𝐦𝐚𝐱    

(KN) 

ELU ELS ELU ELS ELU ELS ELU 

Terrasse 20.53 14.96 -14.52 -10.58 -3.63 -2.65 21.09 

Etage courant 17.49 12.59 -12.68 -9.12 -3.17 -2.28 17.07 
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III.1.4.Calcul du ferraillage dans les différents types de poutrelles  

 Ferraillage longitudinale   

Le calcul des armatures longitudinales se fait pour une section en T à la flexion simple, un 
exemple de calcul est donné ci-après 

 Exemple de calcul  

Plancher terrasse inaccessible   

Les sollicitations maximales  

Elu { 
 Mt =  20.53 KN.m             Mainter = −14.52 KN.m   Marive = −3.63 KN.m      Vmax  = 21.09 KN                         Els {Mt =  14.96 KN.m            Mainter = −10.58 KN.m  Marive = −2.65 KN.m         

 

       {beff   = 40 cm       b0     = 12 cm       h      = 25 cm       h0     =   5 cm                                      {
fe      = 400 MPa             fc28    = 25 MPa               d        = 23 cm                  d′        =  2 cm                                                      

 

 Ferraillage en travée   
         Moment équilibré par la table de compression (Mtu) Mtu = fbu × beffi × h0 × (d − h02 ) = 14,2 × 0,4 × 0,05 × (0,23 − 0,052 ) 

Mtu = 58.22 KN.m > Mu  calcul d’une section rectangulaire (b*h) µbu = 20.53×10−314,2×0,4×0.232 = 0,068 < 0,186  ----------- Pivot A 

fs = feγs = 4001,15 → fs = 348 MPa 

ɛl = feγs ∗ Es = 4001,15 ∗ 200000  →  ɛl = 1,74 ∗ 10−3 

αl = 3,53,5 + 1000 × ɛl = 3,53,5 + 1,74 → αl = 0,667 µl = 0,8αl(1 − 0,4αl) → µl = 0,391 µbu = 0,068 < µl  → A′ = 0 α = 1,25(1 − √1 − 2µbu) → α = 0,089 z = d(1 − 0,4α) → z = 0,222 m  Al = Mt(z×fst) = 
0,02053(0,222×348) = 2,66 cm2 

Vérification de la condition de non fragilité                                  (BAEL 91 A.4.2.1) Atmin= 0,23 ∗ b ∗ d ∗ ft28fe = 0,23 × 0,4 × 0,23 × 2,1400 = 1.11 cm2  Al  =  2.66 cm2 >  Atmin= 1.11 cm2  

On ferraille avec As=2.66 cm² 
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 Ferraillage en appuis  

 Appuis intermédiaire  µbu = 14.52∗10−314,2∗0,12∗0.232 = 0,161 < 0,186  ----------- Pivot A 

On a: fe = 400 MPa          {µl = 0,391           αl = 0,668           ɛl = 1,74 ∗ 10−3   µl = 0,8αl(1 − 0,4αl) → µl = 0,391 > µbu = 0,161…… . . A′ = 0                                               α = 1,25(1 − √1 − 2µbu) → α = 0,221          z = d(1 − 0,4α) → z = 0,209 m  Aainter = 
0,01452(0,209×348) = 1.99 cm2 

Vérification de la condition de non fragilité  Atmin= 0,23 × bo × d × ft28fe = 0,23 × 0,12 × 0,23 × 2,1400 = 0,33 cm2 Atmin= 0.33 cm² < Aainter = 1.99 cm²  on ferraille avec Aainter = 1.99 cm² 
 Appuis de rive µbu = 0.040 α = 0.051 

z = 0.225 m Aarive = 0.46 cm² Aarive = 0,46 cm2 > Atmin = 0,23 ∗ bo ∗ d ∗ ft28fe = 0,23 ∗ 0,12 ∗ 0,23 ∗ 2,1400 = 0,33 cm2  

 Choix de ferraillage  
En travée …........................2HA10+1HA12 = 2.70 cm2 
En appuis intermédiaire…. 2HA12= 2.26 cm 2  
En appuis de rive …...........1HA12 = 1,13 cm2 

 Ferraillage transversal  ∅t ≤ (∅tmin ;
h35 ; b010) → ∅t  ≤ min (10 mm ; 7,14 mm ; 12 mm) 

On prend ∅t= 6 mm donc At= 2∅6= 0.57 cm 2  

Tableau III.1.4.résumé de ferraillage longitudinal et transversal des différents niveaux 

 

 

Plancher 
 

Ferraillage longitudinale 

 
Ferraillage           

transversale 𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm²) 

Amin 
(cm²) 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é 
(cm²) 

𝐀𝐭 
(cm²) 

𝐒𝐭 
(cm) 

 
terrasse 

Travée 2.66 1.11 2HA10+1HA12=2.7  
 

 

 
 

 

Appuis inter 1.99 0.33 2HA12= 2.26 
Appuis de rive 0.46 033 1HA12= 1.13 

Etage 
courant 

Travée 2.25 1.11 2HA10+1HA12=2.7 
Appuis inter 1.41 0.33 1HA8+1HA12=1.63 

Appuis de rive 0.4 0.33 1HA8= 0.5 
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III.1.5.Les vérifications nécessaires  

A) A l’ELU 

1. Vérifications des contraintes de cisaillement τu = Vmaxb0∗d = (21,09×10−3)(0,12×0,23) = 0.764 MPa   
La fissuration est peut nuisible, et α = 90° 

τ̅u  = min ( 0,2 ∗ fcjγb , 5MPa ) = 3,33 MPa    Alors : τu = 0,764 MPa <  3,33 MPa  Alors la condition est vérifiée 

2. Espacement (St) 1)     St ≤ min(0,9d ; 40 cm)         ⟹       St ≤ 20,7 cm 2)     St ≤ At × fe0,4 × b0                            ⟹       St ≤ 47,5cm 

3)     St ≤ 0,9 × At × feb0 γs (τu − 0,3 × ft28)  ⟹       St ≤ 110.97 cm 

D’où, St = 15 cm 

3. Vérification des armatures longitudinales AS vis-à-vis de l’effort tranchant 𝐕𝐦𝐚𝐱 
 En appuis de rive ASmin ≥ γsfe   Vmax     ⟹       ASmin ≥ 1,15400 × 21,09 × 10−3 = 0,61cm2 

On a : Al =2.7+1.13= 3.83 cm2 > 0,61 cm2 alors la condition est vérifié  

 En appuis intermédiaire  Al ≥ γsfe (Vmax +Mainter0,9 d )      ⟹        Al ≥ 1,15400 (21,09 × 10−3 +−14,52 × 10−30,9 × 0,23 ) 

On a : Al =2.7+2.26=4,96 cm2 > -1,41 cm2     pas de vérification à faire pour l’appui inter 

4. Vérification de la bielle  Vmax  ≤ 0,267 × a × b0 × fc28        avec a = 0,9 ∗ d = 20.7 cm  
Ce qui donne : Vmax= 21,09KN < 165,81 KN ………………Condition vérifiée  

5. Vérification de la jonction table nervure  τu = b1∗Vmax0,9×d×b×h0  ≤  τ̅u = 3,33 MPa         avec b1 = b−b02   = 14cm   τu = 0,713MPa < 3,33MPa             alors la condition est Condition vérifiée  

Donc, pas de risque de rupture à la jonction table nervure. 
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B) A l’ELS 

1.   Vérifications des contraintes  

 En travée 

La Position de l’axe neutre H  H = b∗h022  − 15 A(d − h0) =  −229 < 0 

L’axe neutre ne passe pas par la table de compression, donc on fait des vérifications des 
contraintes pour une section en T. 

Donc il faut vérifier que :    σbc = MserI ∗ Y ≤  σ̅bc = 0,6 ∗ fc28 

Calcul de la position de l’axe neutre (Y) et le moment d’inertie (I)   b02 ∗ y2 + (15A + 15A′ + (b − b0) h0)y − 15(Ad + A′d′) − (b−b0)∗h022  = 0 …avec A’= 0  6y2 + 180.5y − 1281.5 = 0 √∆= 251,67 → y = 5,9cm I= b3 y3- (b-b0)(y-h0)33 +15A’(d’ − y)2+15A(d-y)2 I = 403 5,93 − (40−12)(5,9−5)33 + 15 ∗ 2,7 ∗ (23 − 5,9)2 = 14581 cm4
 σbc = 14,96×10−314581 ×10−8  5,9 ∗ 10−2= 6,04 MPa <   σ̅bc = 15 MPa… . condition verifièe 

 En appuis intermédiaire 

H = -110.2  < 0 

Calcul d’une section en T  

Calcul de la position de l’axe neutre (Y) et le moment d’inertie (I) 6y2 + 173,9y − 1129,7 = 0 √∆= 239,48 → y = 5,46cm I = 12599 cm4
 σbc = 10,58×10−312599 ×10−8  5,46 ∗ 10−2= 4,59 MPa <   σ̅bc = 15 MPa… . condition verifièe 

Alors pas de risque d’éclatement du béton. 

2. Vérification de la flèche  

Conditions de la vérification de la flèche Données : l = 5,25 m   ;    M0S = 12,89 KN.m     ;      Mts = 14,96 KN.m    
La vérification de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont observées  1) hpoutrelle ≥ Mts15 M0S × l   ⇔   hpoutrelle=25 cm <40,62 cm……non vérifiée 
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2)A ≤ 3,6. b0. dfe                      ⇔2.7 cm2> 2,48……………………………..non vérifiée  3)L < 8 m                               ⇔ L = 5,25m < 8 m ………………………..vérifiée  
Puisque les deux premières conditions ne sont pas vérifiées, donc la vérification de la flèche est 
nécessaire. ∆f ≤ f ̅  ;   l > 5m ⟹ f ̅ = l1000 + 0,5cm = 5251000 + 0,5 = 1,025 cm(BAEL91 ART B. 6.5)  ∆f: La flèche à calculer selon le BAEL en considérant les propriétés du béton armé  
(Retrait, fissure). ∆f = (fgv − fji) + (fpi − fgi)                                BAEL91 révisé 99 fgv, fgi : La flèche de l’ensemble des charges permanentes (instantanée ou différés). fji : La flèche de l’ensemble des charges permanentes avant la mise en œuvre des charges. fpi : La flèche de l’ensemble des charges permanentes et surcharges d’exploitations. 

Données : 

{  
  Q = 1 KN/m2                           G = 5,68 KN/m2                     j = G − Grevet = 2KN/m2    p = G + Q = 6,68KN/m2            {   

   Mserg = G × l0 × l28     Mserj = j × l0 × l28      Mserp = p × l0 × l28     
⟹ {  

  Mserg = 12.72 KN.m Mserj = 4.48 KN.m   Mserp = 14.96 KN.m 

 Modules de Young instantané et différé  {Ev = 3700 √fc283 = 10818,87 MPa        Ei = 11000 √fc283 = 32164,2 MPa          
 

 Le moment d’inertie de la section homogène YG  

YG = b∗h022 +(h−h0)b0[(h−h0)2 +h0]+15∗A∗db∗h0+b0(h−h0)+15∗A  

YG = 40∗522 +(25−5)12[(25−5)2 +5]+15∗2,7∗2340∗5+12(25−5)+15∗2,7  
YG = 10,47 cm 

 Calcul des moments d’inertie homogénéisé  (I0) ⟹ I0 = b0∗h312 + (b0 ∗ h) ∗ (h2 − YG)2 + (b − b0) ∗ h0312+ (b − b0)*h0*(YG-
h02 )²+ 

15*A (d-YG) ²+15*A’ (YG-d’) ² I0 = 12∗25312 + (12 ∗ 25) ∗ (252 − 10,47)2 + (40 − 12) ∗ 5312+ (40 − 12)*5*(10,47- 52)²+ 

15*2,7 (23-10,47) ² 
D’où, I0 = 32404 cm4 

 Calcul de coefficient ρ ρ = 
Atb0∗d = 

2.7012∗23 
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ρ = 0.00978 

 Calcul des Coefficients  λi , λv 
Les coefficients λ et μ sont définit par le BAEL pour prendre en considération la fissuration du 
béton. 

λ = { 
 λi = 0,05 ∗ b ∗ ft28(2 ∗ b + 3 ∗ b0)ρ = 3.70 λv = 25 ∗ λi = 1.48                         

 
 Calcul des contraintes de traction  σst 

{   
   σstg = 15 × Mserg (d − y)I σstj = 15 × Mserj (d − y)I σstp = 15 × Mserp (d − y)I

   ⟹   {  
  σstg = 223.87 MPa   σstj = 78.85   MPa    σstp = 263.29 MPa      avec:    {

I = 14581 cm4 y = 5.9 cm         
 Calcul des Coefficients μg , μj , μp 

{  
   
    
 μg = max(0 ; 1 − 1,75 × ft284 × ρ × σstg + ft28) = 0.661   μj = max(0 ; 1 − 1,75 × ft284 × ρ × σstj + ft28) = 0.291  μp = max(0 ; 1 − 1,75 × ft284 × ρ × σstp + ft28) = 0.703

 

 Calcul des moments d’inertie fictive 

{  
  
   
 I𝐟𝐠𝐢 = 1,1 I0 1 + λi × μg = 10333.5 cm4 I𝐟𝐣𝐢 = 1,1 I0 1 + λi × μj = 17163.96 cm4 I𝐟𝐩𝐢 = 1,1 I0 1 + λi × μp = 9888.04 cm4 I𝐟𝐠𝐯 = 1,1 I0 1 + λv × μg = 21594 cm4

    ;     
{  
   
    
 fgv = Mserg × l210 × Ev × Ifgv = 17.997 mm fji = Mserj × l210 × Ei × Ifji = 2.237 mm      fpi = Mserp × l210 × Ei × Ifpi = 12.964 mm fgi = Mserg × l210 × Ei × Ifgi = 10.547 mm

 

∆f = (fgv − fji) + (fpi − fgi) = 18.17 mm > f ̅ = 10,25 mm……… la flèche n'est pas vérifié 

Remarque  

La flèche n’est pas vérifiée pour la terrasse inaccessible pour cela on va augmenter la section 
de ferraillage a 2HA14+2HA12=5.34 cm² 

Et on augmente le beff = 60 cm  

La flèche du plancher étage courant ne vérifie pas avec le ferraillage adopté donc on a augmenté 
la section d’armature 3HA12=3.39cm² et on a augmenté le beff  = 45 cm 
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Tous les calculs de ferraillage et versifications à l’ELU et l’ELS pour tous les niveaux seront 
résumés dans les tableaux si dessous 

 Vérifications à l’ELU  

 III.1.5.1.Vérification à l’ELU 

 Vérifications à l’ELS 

 Vérification des contraintes 

Tableau III.1.5.2.Vérifications des contraintes dans les différents niveaux 
Plancher position 𝐌𝐬𝐞𝐫  (𝐊𝐍.𝐦) As 

(cm²) 
Y 

(cm) 
I 

(cm4) 
𝛔𝐛𝐜 (𝐌𝐏𝐚) �̅�𝐛𝐜 (𝐌𝐏𝐚) Observation 

Terrasse Travée 14.96 2.7 5.93 14574 6.08 15  vérifiée 

Appuis 
inter 

-10.58 2.26 5.46 12599 4.59 15 vérifiée 

Autres 
niveaux 

Travée 12.59 2.7 5.93 14574 5.12 15 vérifiée 

Appuis 

inter 

-9.12 

 

1.63 4.73 9572.4 4.51 15 vérifiée 

 Vérification de la flèche après augmentation de la section de ferraillage et 𝐛𝐞𝐟𝐟 
Tableau III.1.5.3.Vérification de la flèche dans les différents niveaux 

Remarques  

Cette vérification est faite après l’augmentation de ferraillage en travée  au niveau de terrasse  
Inaccessible de 2HA10+1HA12=2.7 à 2HA14+2HA12=5.34 cm², et beff =  60 cm  . 
Et aussi niveau de  l’étage courant  de 2HA10+1HA12=2.7  à 3HA12 = 3.39 cm² et beff= 45 cm  

 

 Armature longitudinale Bielle 
 

(KN) 

Jonction 
table 

nervure 

Cisaillement 
 (𝐌𝐏𝐚) Appuis inter 

(cm²) 

Appuis 

Rive (cm²) 

Terrasse 4.96>-1.41 3.83>0.61 21.09<165.81 0.713<3.33 0.764<3.33 
Autres niveaux 4.33>-1.27 3.20>0.49 17.07<165.81 0.577<3.33 0.62<3.33 

Plancher terrasse Autres nivaux  Autres nivaux Terrasse 

L(m) 5.25 5.25 𝛔𝐬𝐭𝐩 (MPa) 134.66 181.68 

b (cm) 60 45 𝛍𝐠 0.664 0.577 𝐛𝟎(cm) 12 12 𝛍𝐣 0.296 0.442 𝐪𝐠 (KN/m) 3.692 2.769 𝛍𝐩 0.706 0.667 𝐪𝐣 (𝐊𝐍.𝐦) 1.3 1.885 𝐈𝐟𝐠𝐢 (cm4) 20751 14194 𝐪𝐩  (KN/m) 4.342 3.744 𝐈𝐟𝐣𝐢  (cm4) 30614 16668 𝐌𝐠(𝐊𝐍.𝐦) 12.72 9.54 𝐈𝐟𝐩𝐢 (cm4) 20019 12923 𝐌𝐣 (𝐊𝐍.𝐦) 4.48 6.49  𝐈𝐟𝐠𝐯 (cm4) 31860 23000 𝐌𝐩(𝐊𝐍.𝐦) 14.96 12.90 𝐟𝐠𝐯 (mm) 10.16 10.57 𝐘𝐆(cm) 10.47 10.33 𝐟𝐣𝐢  (mm) 1.24 3.31 𝐈𝟎(cm4) 45037 35660 𝐟𝐩𝐢  (𝐦𝐦) 6.34 8.47 𝛒 0.0193 0.0123 𝐟𝐠𝐢 (mm) 5.21 5.71 𝛌𝐢 2.087 3.053 𝐟 10.06 10.03 𝛌𝐯 0.835 1.221  𝐟 ̅ 10.25 10.25 𝛔𝐬𝐭𝐠 (MPa) 114.48 134.36 Observation Vérifiée Vérifiée 
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 Ferraillage de la dalle de compression 

Selon le BAEL 91 (B.6.8, 4.23) la dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 
4 cm. Elle sera armée par un quadrillage des barres dont les dimensions de mailles ne doivent 
pas dépasser  
20 cm: Pour les armatures perpendiculaire aux nervures ; 
33 cm : Pour les armatures parallèles aux nervures. On utilise des barres de type rond lisse de 
nuance fe=400 MPa l0= 60 cm                                             50 cm ≤ l0 ≤ 80 cm 

Armatures perpendiculaires aux poutrelles A┴ 

A┴ = 4∗l0fe  = 0.6 cm² 

Armatures parallèles aux poutrelles A// 

A// = A┴ 2  = 0.3 cm² 

On choisit :  

Armatures perpendiculaires aux poutrelles 

5HA5 /ml=0.98cm2 /ml Avec : St=20cm≤20cm 

Parallèles aux poutrelles 

4HA5 /ml=0.79cm2 /ml avec St=25cm≤33cm 

Pour un choix pratique et facile de réalisation on va opter pour treillis soudé∅5 (150x150) mm² 

III.1.6.Schémas de ferraillage                     

 Tableau III.1.6.1 détaille schéma de ferraillage des poutrelles terrasse 
   

Travée appui intermédiaire appui de rive 
   Tableau III.1.6.2 détaille schéma de ferraillage des poutrelles étage courant 

   

Travée appui intermédiaire appui de rive 
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III.2.Etude des dalles pleines  

Ⅲ.2.1.Méthode de calcul des sollicitations  

 Exemple de calcul  

 Dalle pleine type DP2                

G= 5.51 KN/m²                Q= 3.5 KN/m²  {Pu = 1.35 ∗ 5.51 + 1.5 ∗ 3.5 = 12.69KN/m²Ps = 5.51 + 3.5 =  9.01 KN/m²                               Figure Ⅲ.2.1.Schéma de la dalle pleine DP2 

Tableau Ⅲ.2.1 formules de calcul des sollicitations dans les dalles pleines        

 = LxLy = 1,83,2 = 0.56 ≥ 0.4  La dalle travaille selon deux sens                 

ELU {μx = 0.088μy =   0.25                                                      ELS {μx = 0.0923   μy =   0.4254  ELU{M0x = 3.61 KN.m           M0y =   0.90 KN.m                                    ELS {M0x = 2.69 KN.m             M0y =   1.14 KN.m            
ELU {Mtx = 3.07KN.m                      Mty = 0.77 KN.m                                              ELS {Mtx = 2.29 KN.m                        Mty =  0.97 KN.m                        ELU {Max = 1.44 KN.m        May =   0.36 KN.m                                         ELS {Max = 0.107 KN.            May =  0.46 KN.m         {Vx = 6.884 KN                     Vy =  4.731 KN                     
Ⅲ.2.2.Calcul de Ferraillage 

Les dalles pleines ce calculent  à la flexion simple comme des sections rectangulaire bdxhd 

Avec : bd=100 cm    hd=e=13 cm       d=hd-c=10 cm (F.N) 

 

travée 

dalle 

sur 1 
appui 

Dalle sur  2 appuis Dalle sur 3 appuis Dalle sur 4 

appuis 

<0.4 ≥0.4 

 
𝐋𝐱 ≥ 𝐋𝐲𝟐  𝐋𝐱 < 𝐋𝐲𝟐  

≥0.4 

 

<0.4 𝐌𝟎𝐱 
 P. Lx²2  P. Lx²2  

P.x. Lx² 
 

P. Ly³24  
P. Lx2 . Ly2 − 2. P. Lx³3  

P.x. Lx² P. Lx²8  𝐌𝟎𝐲 P. Ly²2  P. Ly²2  
M0x.y 

 

P. Ly28 . (Lx − Ly2 )P. Ly³48  
P. Lx³6  

M0x.y P. Ly²8  𝐌𝐭𝐱 𝐑𝐢𝐯 0.85*M0x 𝐌𝐭𝐲 Int 0.75*M0y 𝐌𝐚𝐱 𝐑𝐢𝐯 0.4*M0x 𝐌𝐚𝐲 Int 0.5*M0y 

V P. L2  
P. l2  P. Lx2 . Ly⁴Lx4 + Ly⁴  P. Lx2 . Ly⁴Lx4 + Ly⁴ P. L2  
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Tous les calculs du ferraillage seront résumés dans le tableau ci-dessous (Tableau Ⅲ.2.2) 

Tableau Ⅲ.2.2.1 Sollicitations et ferraillage dans les dalles de l’étage courant 
Dalle 
pleine 

M (𝐊𝐍.𝐦) µ𝐛𝐮 𝛂 
 

Z 
(m) 

𝐀𝐜𝐚𝐥 
cm²/ml 

𝐀𝐦𝐢𝐧 
cm²/ml 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é 
 (cm²/ml) 

St 

cm 

DP1 𝐌𝐭𝐱 4.58 0.032 0.041 0.098 1.34 1.21 5HA8=2.51 25 
Armatures de répartitions 0.63 4HA8=2.01 33 

 
 

DP2 

𝐌𝐭𝐱 3.07 0.022 0.027 0.099 0.89 1.26 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.77 0.005 0.007 0.099 0.22 1.04 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -1.44 0.010 0.013 0.099 0.42 1.26 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.36 0.002 0.003 0.099 0.10 1.04 4HA8=2.01 

 
 

DP3 

𝐌𝐭𝐱 1.30 0.009 0.011 0.099 0.38 1.07 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 1.13 0.008 0.010 0.099 0.32 1.04 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -0.61 0.004 0.005 0.099 0.18 1.07 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.53 0.004 0.005 0.099 0.15 1.04 4HA8=2.01 
 
 

DP4 

𝐌𝐭𝐱 1.08 0.007 0.009 0.099 0.31 1.10 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.80 0.005 0.007 0.099 0.23 1.04 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -0.5 0.003 0.004 0.099 0.15 1.10 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.38 0.002 0.003 0.099 0.11 1.04 4HA8=2.01 
 

 
DP5 

𝐌𝐭𝐱 4.69 0.033 0.042 0.098 1.37 1.35 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 1.17 0.008 0.010 0.099 0.34 1.04 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -2.21 0.016 0.019 0.099 0.64 1.35 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.55 0.004 0.005 0.099 0.16 1.04 4HA8=2.01 
DP6 𝐌𝐭𝐱 17.27 0.122 0.163 0.093 5.31 1.21 7HA12=7.92 15 

Armatures de répartitions 1.41 4HA8=2.01 33 
DP7 𝐌𝐚𝐱 17.27 0.122 0.163 0.093 5.31 1.21 7HA12=7.92 15 

Armatures de répartitions 1.41 4HA8=2.01 33 
 
 

DP8 

𝐌𝐭𝐱 3.80 0.027 0.034 0.098 1.11 1.34 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.95 0.007 0.008 0.099 0.27 1.04 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -1.79 0.012 0.016 0.099 0.52 1.34 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.45 0.003 0.004 0.099 0.13 1.04 4HA8=2.01 
DP9 

 
𝐌𝐭𝐱 17.27 0.122 0.163 0.093 5.31 1.21 7HA12=7.92 15 

Armatures de répartitions 1.41 4HA8=2.01 33 

 

DP’ 
𝐌𝐭𝐱 1.56 0.011 0.014 0.099 0.45 1.21 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.58 0.004 0.005 0.099 0.17 1.04 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -0.73 0.005 0.006 0.099 0.21 1.21 5HA10=3.93  33 𝐌𝐚𝐲 -0.27 0.002 0.002 0.099 0.079 1.04 4HA8=2.01 
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Sollicitations et Ferraillages dans les différents types terrasse 

Tableau Ⅲ.2.2.2 Sollicitations et ferraillage dans les dalles de la terrasse  

 

Ⅲ.2.3.Vérification à l’ELU 

 Vérifications de cisaillement   τu = Vmaxb ∗ d < τ͞u = min (0.15 fc28γb , 4 MPa) = 2.5MPa 

Tableau Ⅲ.2.3 récapitulatif  des vérifications au cisaillement dans différents types de dalles 

Dalle 
pleine 

M (𝐊𝐍.𝐦) µ𝐛𝐮 𝛂 

 

Z 
(m) 

𝐀𝐜𝐚𝐥 
cm²/ml 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

cm²/ml 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é 
 (cm²/ml) 

St 

cm 

DP1 𝐌𝐭𝐱 3.19 0.027 0.035 0.098 1.14 1.21 5HA8=2.51 25 

Armatures de répartitions 0.63 4HA8=2.01 33 

 

DP2 

𝐌𝐭𝐱 2.63 0.018 0.023 0.099 0.76 1.26 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.66 0.004 0.006 0.099 0.20 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -1.24 0.009 0.011 0.099 0.36 1.04 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.31 0.002 0.003 0.099 0.09 4HA8=2.01 

 

DP3 

𝐌𝐭𝐱 1.12 0.008 0.010 0.099 0.32 1.07 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.96 0.007 0.008 0.099 0.28 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -0.52 0.004 0.005 0.099 0.15 1.04 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.45 0.003 0.004 0.099 0.13 4HA8=2.01 

 

DP4 

𝐌𝐭𝐱 0.92 0.006 0.008 0.099 0.26 1.10 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 0.68 0.005 0.006 0.099 0.20 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -0.43 0.003 0.004 0.099 0.12 1.04 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.32 0.002 0.003 0.099 0.09 4HA8=2.01 

 

DP5 

𝐌𝐭𝐱 4.01 0.028 0.036 0.098 1.17 1.35 5HA10=3.93 25 𝐌𝐭𝐲 1.00 0.007 0.009 0.099 0.29 4HA8=2.01 𝐌𝐚𝐱 -1.89 0.013 0.017 0.099 0.54 1.04 5HA10=3.93 33 𝐌𝐚𝐲 -0.47 0.003 0.004 0.099 0.13 4HA8=2.01 

DP6 𝐌𝐚𝐱 14.77 0.104 0.14 0.094 4.49 1.21 7HA12=7.92 15 

Armatures de répartitions 1.41 4HA8=2.01 33 

DP7 𝐌𝐚𝐱 14.77 0.104 0.14 0.094 4.49 1.21 7HA12=7.92 15 

Armatures de répartitions 1.41 4HA8=2.01 33 

   Dalle pleine Niveau Sens Vu (KN) 𝛕𝐮 (MPa) ͞�͞�𝐮(MPa) Observation 

DP1 Etage courant X 5.39 0.054 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 4.62 0.046 2.5 Vérifiée 

 
DP2 

Etage courant X 10.38 0.103 2.5 Vérifiée 

Y 1.85 0.018 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 8.88 0.088 2.5 Vérifiée 

Y 1.58 0.015 2.5 Vérifiée 

 
DP3 

Etage courant X 6.00 0.060 2.5 Vérifiée 

Y 5.06 0.051 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 5.14 0.051 2.5 Vérifiée 

Y 4.33 0.043 2.5 Vérifiée 
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Ⅲ.2.4.Vérifications à l’ELS  

 Vérification des contraintes sur le béton et sur l’acier :  

Pour le calcul des contrainte on utiliser les même formule que celle déjà cité  dans le calcul des 
poutrelles en prenant h0=0 et b0=b σbc = Ms ∗ yI ≤  σ̅bc = 0,6fc28  
  σst = 15σbc (d−yy ) ≤  σ̅st = Min (23 fe; 110√ηftj) → Fissuration nuisible. 

Avec : σ̅st = 201,64 MPa 

Les résultats sont résumés sur le (Tableau III.2.4.1) 

Tableau Ⅲ.2.4.1 récapitulatif  des vérifications des contraintes  

 
DP4 

Etage courant X 5.76 0.057 2.5 Vérifiée 

Y 3.91 0.039 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 4.93 0.049 2.5 Vérifiée 

Y 3.35 0.033 2.5 Vérifiée 

 

DP5 

Etage courant X 12.36 0.123 2.5 Vérifiée 

Y 0.82 0.008 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 10.57 0.105 2.5 Vérifiée 

Y 0.70 0.007 2.5 Vérifiée 

DP6 Etage courant X 10.46 0.104 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 8.96 0.089 2.5 Vérifiée 

DP7 Etage courant X 10.46 0.104 2.5 Vérifiée 

Terrasse X 8.96 0.089 2.5 Vérifiée 

DP8 Etage courant X 11.09 0.111 2.5 Vérifiée 

Y 0.79 0.007 2.5 Vérifiée 

DP9 Etage courant X 10.46 0.104 2.5 Vérifiée 

DP10 Etage courant X 7.42 0.074 2.5 Vérifiée 

Y 2.20 0.022 2.5 Vérifiée 

DP’ Terrasse X 6.35 0.063 2.5 Vérifiée 

Y 1.88 0.018 2.5 Vérifiée 

DP Sens 𝐌𝐬𝐞𝐫 (𝐊𝐍.𝐦) Y 

(cm) 

I 

(cm4) 
𝛔𝐛𝐜 �̅�𝐛𝐜 𝐎𝐛𝐬𝐞𝐫𝐯− 𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 

𝛔𝐬𝐭 𝛔𝐬𝐭 
 

𝐎𝐛𝐬𝐞𝐫𝐯𝐚 − 𝐭𝐢𝐨𝐧 

DP1 𝐌𝐚𝐱 3.25 2.39 2635.5 2.96 15 Vérifiée 140.92 201.63 Vérifiée 

 

 
DP2 

𝐌𝐭𝐱 2.29 2.39 2635.5 2.08 15 Vérifiée 99.16 201.63 Vérifiée 𝐌𝐭𝐲 0.97 2.39 2635.2 0.88 15 Vérifiée 42.18 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐱 1.07 2.17 2189.1 1.07 15 Vérifiée 57.80 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐲 0.46 2.17 1260.8 0.79 15 Vérifiée 42.70 201.63 Vérifiée 

 
 

DP3 

𝐌𝐭𝐱 1.09 2.39 2635.5 0.98 15 Vérifiée 47.05 201.63 Vérifiée 𝐌𝐭𝐲 0.99 2.39 2635.5 0.89 15 Vérifiée 42.75 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐱 0.51 2.17 2189.1 0.51 15 Vérifiée 27.43 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐲 0.46 2.17 1260.8 0.80 15 Vérifiée 43.27 201.63 Vérifiée 

 
 

DP4 

𝐌𝐭𝐱 0.87 2.39 2635.5 0.79 15 Vérifiée 38.06 201.63 Vérifiée 𝐌𝐭𝐲 0.72 2.39 2635.5 0.65 15 Vérifiée 31.27 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐱 0.41 2.17 2189.1 0.41 15 Vérifiée 22.19 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐲 0.33 2.17 1260.8 0.59 15 Vérifiée 33.65 201.63 Vérifiée 
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 Vérification de la flèche 

 Etat limite de déformation  

Si les conditions suivantes sont vérifiées, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire : el ≥ Max ( 380 ; Mts20∗M0s)……………. (1) Atb∗d ≤ 2fe……………………….….(2) l ≤ 8m…………………………...(3) 

Données relatives au calcul de la flèche dans le sens X : 

Les charges :            Etage courant 
 
G= 5.51 KN/m J =  G − Grevetement =  5.51 − 2.26 =  3.25 KN/m 
P=G+Q= 5.51+3.5= 9.01 KN/m 
 
                                Terrasse inaccessible 
 
G= 6.93 KN/m J =  G − Grevetement =  6.93 − 3.68 =  3.25 KN/m 
P=G+Q= 6.93+1= 7.93 KN/m 

 

 Evaluation de la flèche : f = (fvG − fij) + (fiP − fiG) f̅ = l500   Pour une dalle sur deux appuis f̅ = l250   Pour une console 

La vérification des conditions de flèche des dalles pleines est résumée sur le tableau (Ⅲ.2.6) 

 

 
 

DP5 

𝐌𝐭𝐱 3.40 2.39 2635.5 3.09 15 Vérifiée 147.21 201.63 Vérifiée 𝐌𝐭𝐲 0.99 2.39 2635.5 0.90 15 Vérifiée 43.05 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐱 1.60 2.17 2189.1 1.59 15 Vérifiée 85.83 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐲 0.46 2.17 1260.8 0.80 15 Vérifiée 43.57 201.63 Vérifiée 

DP6 𝐌𝐚𝐱 12.26 3.83 6395.3 7.34 15 Vérifiée 177.52 201.63 Vérifiée 

DP7 𝐌𝐚𝐱 12.26 3.83 6395.3 7.34 15 Vérifiée 177.52 201.63 Vérifiée 

 
 

DP8 
 

𝐌𝐭𝐱 2.75 2.39 2635.5 2.50 15 Vérifiée 119.24 201.63 Vérifiée 𝐌𝐭𝐲 0.80 2.39 2635.5 0.73 15 Vérifiée 34.87 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐱 1.29 2.17 2189.1 1.29 15 Vérifiée 69.52 201.63 Vérifiée 𝐌𝐚𝐲 0.38 2.17 1260.8 0.65 15 Vérifiée 35.29 201.63 Vérifiée 

DP9 𝐌𝐭𝐱 12.26 3.83 6395.3 7.34 15 Vérifiée 177.52 201.63 Vérifiée 

 
 

DP’ 

𝐌𝐭𝐱 11.88 2.39 2635.5 1.08 15 Vérifiée 51.47 201.63 Vérifiée 𝐌𝐭𝐲 0.63 2.39 2635.5 0.58 15 Vérifié 27.54 201.63 Vérifié 𝐌𝐚𝐱 0.56 2.17 2189.1 0.56 15 Vérifié 30.01 201.63 Vérifié 𝐌𝐚𝐲 0.29 2.17 1260.8 0.51 15 Vérifié 27.87 201.63 Vérifié 
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Tableau Ⅲ.2.4.2 récapitulatif  des vérifications de la flèche  
DP niveau Condition J 

KN/

m² 

G 

KN/

m² 

P 

KN

/m² 

𝐟𝐠𝐢  
mm 

𝐟𝐠𝐯 

mm 

𝐟𝐣𝐢 
mm 

𝐟𝐩𝐢 
mm 

𝚫𝐟 
mm 

f͞ 
mm 

Observation 

DP1 Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche  
Terrasse 

DP2 Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 

Terrasse 

DP3 Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 

Terrasse 

DP4 Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 

Terrasse 

DP5 Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 
Terrasse 

DP6 Etage x-x Non 3.25 5.51 9.01 1.37 2.94 0.55 2.83 3.85 6.6 Vérifié 

Terrasse x-x Non 3.25 6.93 7.93 1.94 3.97 0.55 2.36 3.48 6.6 Vérifié 

DP7 Etage x-x Non 3.25 5.51 9.01 1.37 2.94 0.55 2.83 3.85 6.6 Vérifié 

Terrasse x-x Non 3.25 6.93 7.93 1.94 3.97 0.55 2.36 3.48 6.6  

DP8 Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche  
DP9  

Etage 

x-x Non 3.25 5.51 9.01 2.98 0.74 0.12 0.87 1.19 3.3 Vérifié 

y-y Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche  
DP’ Etage Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 

Terrasse 

DP10 Terrasse Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche  

 

Ⅲ.2.5.Schéma de ferraillage  

 

 

 

 

 

 

 

Figure Ⅲ.2.5.1 ferraillage en plan des dalles            Figure Ⅲ.2.5.2 détaille ferraillage de la                     
.                             pleines.                                                                  dalle pleine 1 

 

 

 

 

Figure Ⅲ.2.5.3 détaille ferraillage des dalles pleines 2, 3, 4, 5,8 et DP’ 
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Figure Ⅲ.2.5.4 détaille ferraillage des dalles pleines 6, 7, 9. 

III.3.Etude de l’escalier  
Les escaliers sont calculés en flexion simple en considérant la section à ferrailler comme une 
section rectangulaire de largeur b=100cm et de hauteur h (avec h=e). 
 
III.3.1.Exemple de calcul 

a) Calcul de l’escalier entre sol 2 volé 2, RDC jusqu’à 7éme (Type 1)                                             
                                                         PV                               PP 

   Type 1  

 

 

                                    Figure III.3.1.1 Schéma statique de l’escalier Type 1 

III.3.1.1.Calcul des sollicitations  

Palier {Gp = 4.61 KN/m²Qp = 2,5 KN/m2                        Volée {Gv = 7.2 KN/m²Qv = 2,5KN/m² 
 Calcul du chargement qui revient à l’escalier  

 

ELU {PVU = 1,35Gv + 1,5Qv = 13.47KN/mPpU = 1,35Gp + 1,5Qp = 9.97 KN/m  

 

ELS  {PVS = Gv + Qv = 9.70 KN/mPpS = Gp + Qp = 7.10 KN/m 

 
 Calcul des réactions d’appuis : ƩM = 0 →  { RA = 1,2 Pv − 0.534 PPRB =  1,2 Pv + 2.13 PP  

 ELU {RA = 10,84 KNRB = 37,44 KN                               ELS {RA = 7,85 KN  RB = 26,81 KN 

Remarque 

L’élément étudié est le cas d’une poutre isostatique, alors le calcul des sollicitations se 
fera avec la méthode RDM (méthode classique). 0 ≤ x ≤ 2.4 m  M0 = −PV. x22 + (1,2. PV − 0.534Pp). x → ∂M0∂x = 0 → x = 0.804m 

A B 
240 160  
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{ELU ∶ M0 = 4,36 KN.mELS ∶ M0 = 3,17 KN.m                                     T = PV. x − 1,2. PV + 0.534. PP 

  ELU {T(0) = −10.84 KN.mT(2.4) = 21.49 KN.m    0 ≤ x ≤ 1,6 m  M0 = −Pp. x22                                                          {ELU ∶ M0 = −12,76 KN.mELS ∶ M0 = −9,10 KN.m                              T = −Pp. x              ELU {T(0) = 0 KN.m               T(1,6) = −15.95 KN.m    ELU {Mt =         4,36 KN.m Ma =   −12,76 KN.m                           ELS {Mt =         3,17 KN.mMa =    −9,10 KN.m 

III.3.1.2.Calcul du ferraillage  

Le ferraillage se fait à la flexion simple avec Mtmax en travée et Mamax en appuis pour une section 
(b x e)= (100 x 13) cm². 

 Armatures longitudinales  
TableauIII.3.1.2 Ferraillage longitudinale de l’escalier type 1   

Position Mu (𝐊𝐍.𝐦) µ𝐛𝐮 α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm²/ml)) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²/ml) 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é 

(cm²/ml) 

St 
(cm) 

Travée 4.36 0.025 0.032 0.108 1.16 1.33 4HA8=2.01 33 
Appui 12.76 0.074 0.097 0.106 3.47 1.33 5HA10=3.93 25 

 Armatures de répartition : 

Nous avons des charges réparties, donc :Ar = Aprincipale4  

 En travée : Ar = 0.502 cm2ml → Soit 4HA8 = 2,01 cm2/ml 
 En appui : Ar = 0.982 cm2ml  → Soit 4HA8 = 2,01 cm2/ml  

III.3.2.Vérifications  

 Vérification de l’espacement 

Pour les armatures principales (longitudinales)  

{ St = 1004 = 25 cm < min(3e ; 33) = 33 cm…………… .……en travéeSt  = 1005 = 20 cm < min(3e ; 33) = 33 cm…………………  en appuis   
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Pour les armatures de répartition (transversale) : 

{St = 1004 = 25 cm ≤ min(3e ; 33) = 33 cm……………… .…en travée St = 1004 = 25 cm < min(3e ; 33) = 33 cm………………… . . en appuis   
 Vérification à l’effort tranchant  Vmax = 21.49 → τu = Vmaxb ∗ d = 21.49 ∗ 10−31 ∗ 0,13 = 0,165 MPa  τu = 0,165 MPa <   τu͞ = min (0.2 fc28γb , 5 MPa) = 3.33 MPa 
Alors La condition est vérifiée 

Vérification des contraintes sur le béton 
Comme la fissuration est peu nuisible alors nous n’avons qu’à vérifier que : σbc = Ms ∗ yI ≤  σ̅bc = 0,6fc28  

Tableau III.3.2.Vérifications des contraintes dans le béton pour le type 1 
types 𝐌𝐬𝐞𝐫(𝐊𝐍.𝐦)  Y (cm) I (cm4) 𝛔𝐛𝐜 (MPa) �̅�𝐛𝐜 (MPa) Observation 

1 Mt 3.17 2.29 2687.6 2.70 15 Vérifiée 

Ma 9.10 3.05 4671.5 5.96 15 Vérifiée 

 

b) Calcul de l’escalier Type 2,3  

 Le calcul des sollicitations et du ferraillage et les vérifications  pour les autres types d’escalier 
se feront de la même manière que le type ci-dessus et les résultats seront résumés sous forme 
de tableaux.….…………………………………………………………............ 
Schéma statique des diffèrent types d’escalier :         
 
                                                                      PV                                       PP 
                                                                     

  Type 2                    

         Figure III.3.2.1 Schéma statique de l’escalier Type 2 

                                                                     PV                         PP 

                                                      

Type 3 

                                       Figure III.3.2.2 Schéma statique de l’escalier Type 3      

 

III.3.3.Calcul du ferraillage  

Tableau III.3.3.1 Ferraillage de l’escalier type 2,3     
types Mu (𝐊𝐍.𝐦) µbu α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥  

(cm²/ml) 

𝐀𝐦𝐢𝐧  

(cm²/ml) 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é  

(cm²/ml) 

𝐀𝐫é𝐩𝐚𝐫𝐭𝐢𝐞  

(cm²/ml) 

St 

(cm) 

 

2 

Mt 6.72 0.039 0.05 0.107 1.79 1.33 4HA8 
=2.01 

4HA8 
=2.01 

33 

Ma 12.76 0.074 0.097 0.106 3.47 1.33 5HA10 
=3.93 

4HA8 
=2.01 

25 

A B 270 160  
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 Vérification du cisaillement  

Tableau III.3.3.2 vérification du cisaillement  

 

 Vérifications des contraintes dans le béton 

Tableau III.3.3.3 vérifications des contraintes  
types 𝐌𝐬𝐞𝐫 (𝐊𝐍.𝐦) Y cm) I (cm4) 𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 
�̅�𝐛𝐜 

(MPa) 

Observation 

2 Mt 4.87 2.29 2687.6 4.15 15 Vérifiée 

Ma 9.10 3.05 4671.5 5.96 15 Vérifiée 

3 Mt 18.94 3.51 6069.7 10.97 15 Vérifiée 

Ma 10.38 2.78 3898.6 7.41 15 Vérifiée 

 

Etat limite de déformation  

{  
  el ≥ max( 116 ; Mts10M0s) A ≤ 4,2bdfe                       l < 8m                           

 

Tableau III.3.3.4 Vérification des conditions et calcul de la flèche pour les différents types  
Type Cdt 𝐌𝐣 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐠 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐩 𝐊𝐍.𝐦 

𝐟𝐠𝐢 
mm 

𝐟𝐠𝐯 
mm 

𝐟𝐣𝐢 
mm 

𝐟𝐩𝐢 
mm 

𝚫𝐟 
mm 

f͞ 
mm 

Obser

vation 

1 Vérifié Il n’y a pas lieu de vérifier la flèche  

2 Non 2.98 5.57 7.51 0.17 0.35 0.04 0.39 0.53 5.4 Vérifiée 

3 Non 9.31 15.6 20.3 0.84 1.57 0.26 1.34 1.81 8.4 Vérifiée 

 

 

3 

 

Mt 26.18 0.082 0.107 0.143 5.24 1.81 7HA10 
=5.50 

4HA8 
=2.01 

15 

Ma 14.49 0.045 0.058 0.146 2.84 1.81 4HA10 
=3.14 

4HA8 
=2.01 

33 

Types 𝐕𝐦𝐚𝐱 𝛕𝐮 �͞�𝐮 Observation 

2 22.91 0.176 3.33 Vérifiée 

3 34.91 0.205 3.33 Vérifiée 
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III.3.4.Schéma de ferraillage  

                             Type 1                                                                                 Type 2          

Type 3 

Figure III.3.4.1  Detaille schéma de ferraillage des 3 types d’escalier 

III.4.Etude de la Poutre palière  

La poutre palière est un élément soumis à la flexion simple qui est due à son poids propre, et à 
de la torsion qui est due à la charge transmise par l’escalier 

III.4.1.Calcul de la poutre palière Type 1 (entre sol 2) 

a) Calcul à la flexion simple                              

 Calcul des sollicitations                               

G0 = 0.3² *25 =2.25 KN/m                                                                  

Avec (b*h)=30*30cm² 

Avec G0 : poids propre de la poutre                                                         3,15m 

La charge transmise par l’escalier est la réaction                Figure III.4.1 Schéma statique de la       

 D’appuis au point B                                                                           poutre palière 

 {RBU = 53.03 KNRBS = 38.17 KN                                                        .                        .                                                                                  

PU =1.35 G0 + RBU = 1.35*2.25+53.03 

PU =  56.07 KN 
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Mt = 0.85 
PU∗L²24  = 19.70 KN.m 

Ma = -0.5 
PU∗L²12  = -23.18 KN.m 

V = 
PU∗L2  = 88.31 KN 

Les résultats de ferraillage sont récapitulés dans le tableau (III.4.1.1) 

Tableau III.4.1.1 Ferraillage longitudinale de la poutre palière type 1 

 Exigence du RPA  

Amin = 0.5 % b * h = 4.5 cm² 

Donc on prend {At =  2.36 cm²Aa =  3.39 cm² 
       Vérification à l’ELU  

 Vérification au cisaillement  τu ≤ τ͞u = min (0.2 fc28γb , 5 MPa) = 3.33 MPa τu = Vmaxb ∗ d = 88.31 ∗ 10−30,3 ∗ 0,28 = 1,05 MPa τu = 1.05MPa ≤ τ͞u = 3.33 MPa………………condition vérifié 
 Armatures transversales : 

On fixe st = 15cm et on  calcul At {t ≤ min (0,9d; 40cm)t = 15 cm < 25.2 cm 

At ≥ 0,4 ∗ b ∗ stfe  → At ≥ 0,45 cm2……………… . . . . 1 

At ≥ b ∗ st(τu − 0,3ft28)0,9fe   → At ≥ 0,48 cm2………… . 2 At = max(1 , 2) → AtFs = 0,48 cm² 
 

b) Calcul à la torsion 

Pour une section pleine on remplace la section réelle par une section creuse 

Équivalente dont l’épaisseur des parois est égale au sixième du diamètre de cercle 

Qu’il est possible d’inscrire dans le contour de la section.  
 
 
 
 
 
 

position 𝐌(𝐊𝐍.𝐦) µ𝐛𝐮 α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm²/ml) 

𝐀𝐦𝐢𝐧  
(cm²/ml) 

Travée 19.70 0.059 0.076 0.271 2.09 1.01 

Appuis -23.18 0.069 0.090 0.269 2.47 1.01 
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Figure III.4.2  Section creuse équivalente 
 

 Calcul des sollicitations  
 Le moment de torsion  

 Mtor = −MB ∗ l2 = − 14,49∗3,152  → Mtor = −22,82 KN.m  
Avec : MB  le moment en appui B calculé dans l’escalier ∅ = min(30,30cm) →  ∅ = 30 cm Donc e = 306 = 5 cm Ω = (b − e)(h − e) = 625 cm² U = 2((b − e) + (h − e)) = 100cm; Périmètre de la section de la poutre palière  

 Armatures longitudinales  Altor = Mtor ∗ U ∗ γs2Ω ∗ fe = 22,82 ∗ 10−3 ∗ 1 ∗ 1,152 ∗ 625 ∗ 10−4 ∗ 400  → Altor = 5.24 cm² 
 Armatures transversales  

On fixe St = 15cm → Attor = Mtor∗St∗γs2Ω∗fe = 0,79 cm² 
 La contrainte de cisaillement  τtor = Mtor2Ωe = 22,82 ∗ 10−32∗0.0625∗0.05 = 3.65 MPa > 3.33 MPa  

La contrainte de cisaillement n’est pas vérifié on doit augmenter la section de la poutre. 

On va opter pour une poutre de 30x35 cm² 

a) Calcul a flexion  

G0 = 0.3*0.35 *25 =2.625 KN/m                              avec (b*h)=30*35 cm² 

Avec G0 : poids propre de la poutre 

La charge transmise par l’escalier est la réaction d’appuis au point B RBU = 53.03 KN RBS = 38.17 KN 

PU = 1.35 G0 + RBU = 1.35*2.625+53.03 

PU =  56.57 KN 

Mt = 0.85 
PU∗L²24  = 19.88 KN.m 

Ma = -0.5 
PU∗L²12  = -23.39 KN.m 

b  

h  

e  
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V = 
PU∗L2  = 89.10 KN 

Tableau III.4.1.2 Ferraillage longitudinale de la poutre palière type 1 
position 𝐌(𝐊𝐍.𝐦) µbu α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm²/ml) 
𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²/ml) 

Travée 19.88 0.043 0.055 0.322 1.77 1.19 
Appuis -23.39 0.051 0.065 0.321 2.09 1.19 

                          

 Vérification à l’ELU  
 Vérification au cisaillement  

 τu ≤ τu͞ = min (0.2 fc28γb , 5 MPa) = 3.33 MPa τu = vmaxb ∗ d = 89.10 ∗ 10−30,3 ∗ 0,33 = 0,90 MPa τu = 0,90 MPa ≤ τu͞ = 3,33 MPa………………condition vérifié. 
 

 Armatures transversales  

On fixe st = 15cm et on  calcul At {t ≤ min (0,9d; 40cm)t = 15 cm < 29,7 cm At ≥ 0,4 ∗ b ∗ stfe  → At ≥ 0,45 cm2…………… . . 1 At ≥ b ∗ st(τu − 0,3ft28)0,9fe   → At ≥ 0,34 cm2………… . 2 At = max(1 , 2) → AtFs = 0,45 cm² 
b)  Calcul à la torsion  

Tableau III.4.1.3 Récapitulatifs de calcul a torsion  𝐌𝐭𝐨𝐫 ∅ 𝐞 𝛀 𝐔 𝐀𝐥𝐭𝐨𝐫 𝐀𝐭 𝛕𝐭𝐨𝐫 �͞� observation 

22,82 30 0.05 750 110 4.81 0.65 3.04 3.33 Vérifiée 

Il faut vérifier que  τtotale = √τFS2 + τ(tor)2 ≤ τ̅ = min((0,2fcjγb ) ; 5MPa) = 3,33 MPa  τtotale = 3,11 MPa <  τ̅ = 3,33Mpa  ………….. Vérifiée 

Donc pas de risque de rupture par cisaillement 

 Ferraillage globale  

 Armatures longitudinales : 

-En travée : ALtotale = ALFS + ALtor2 = 1,77 + 2,405 = 4,175 cm² 
Soit : 3HA14= 4.62 cm² 

-En appui : Aatotale = AaFS + ALtor2 = 2,09 + 2,405 = 4,495 cm² 
 
                                                Soit : 3HA14= 4,62 cm² 



IⅡ. Etude des éléments secondaires  
 

 

51 

 Exigence du RPA  

Amin = 0.5 % b * h = 5.25 cm² 

Donc on prend {At =  7.07 cm² > 5.25 cm²Aa =  9,42cm² > 5.25  cm² 
 Armatures transversales  At = AtFS + Attor = 0,45 + 0,65 = 1.10 cm² 

Soit un cadre et un étrier ∅8  → 4∅8  = 2,01 cm² chaque St = 15cm 

III.4.2.Calcul de la poutre palière Types 2 (entre sol 1) et 3 (RDC étage courant) 

Avec (b*h) =30*35 cm² 

a) Calcul à la flexion  

Tableau III.4.2.1 Récapitulatifs et ferraillage à la flexion  

b) Calcul à la torsion  

Tableau III.4.2.2 Récapitulatifs de calcul à la torsion  
Type 𝐌𝐭𝐨𝐫 ∅ 𝐞 𝛀 𝐔 𝐀𝐥𝐭𝐨𝐫 𝐀𝐭 𝛕𝐭𝐨𝐫 �͞� observation 

2 19.78 30 0.05 750 110 4.17 0.56 2.64 3.33 Vérifiée 

3 19.78 30 0.05 750 100 4.17 0.56 2.64 3.33 

On ferraille les deux types 2 et 3 de la même manière  

 Ferraillage globale  
 Armatures longitudinales  

-En travée : ALtotale = ALFS + ALtor2 = 2,36 + 2,08 = 4,44 cm² 
                  Soit : 3HA14= 4,62 cm² 

-En appui : Aatotale = AaFS + ALtor2 = 2,36 + 2,08 = 4,44 cm² 
                  Soit : 3HA14= 4,62 cm² 

 Armatures transversales : At = AtFS + Attor = 0,45 + 0,56 = 1.04 cm² 
Soit un cadre et un étrier ∅8  → 4∅8  = 2,01 cm2 chaque St = 15cm 

 Vérification des contraintes sur le béton  σbc = Ms ∗ yI ≤  σ̅bc = 0,6fc28  
Les résultats des trois types sont résumés sur le tableau suivant  
 
 
 

Type position 𝐑𝐁𝐔 PU
 Mu V 𝐀𝐜𝐚𝐥 Amin 

 
𝐀𝐦𝐢𝐧𝐫𝐩𝐚

 𝛕𝐮 �͞�𝐮 𝐀𝐭 
2 Travée 38.87 42.41 14.90 66.80 1.32 1.19 5.25 0.67 3.33 0.45 

appui 16.78 1.56 1.19 
3 Travée 37.44 40.98 14.40 64.55 1.27 1.19 5.25 0.65 3.33 0.45 

appui 16.94 1.50 1.19 
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3.15  

Tableau III.4.2.3 vérification des contraintes dans le béton   

 

Etat limite de déformation  

Poutre palière Type 1         { 
 hL ≥ max ( 116 ; Mt10M0) → 0.353.15 = 0.111 > 0.085 m ……  Vérifiée       A ≤ 4,2bdfe → 4.62 cm2 < 10.40 cm2 ……………… . … Vérifiée      L = 3,15m < 8m…………………………… . … … … . . Vérifiée       

Poutre palière Type 2 et 3 { 
 hL ≥ max ( 116 ; Mt10M0) → 0.353.15 = 0.111 > 0.085 m … . .  . Vérifiée    A ≤ 4,2bdfe → 4,62 cm210.40 cm2 …  … ……… . . . … . … Vérifiée    L = 3,1m < 8m…………………………… .….  . Vérifiée     

La vérification de la flèche n’est pas nécessaire 

III.4.3.Shcéma de Ferraillage  

                             

   

 

 

 

 

Figure III.4.3. détaille schéma de ferraillage de la poutre palière 

III.5.Etude de La poutre de chainageIII.5.1.Calcul chainage type 1(entre sol 1)                 

Ils servent d’appuis pour l’escalier  

 Calcul des sollicitations 

 Calcul à la flexion                                                                       

                                                                               Figure III.5.1.1 schéma statique chainage  
                                                                                                     type 1 

Poids propre du chainage G0 = 0.25*0.25*25 = 1.56 KN/m         avec (b*h)=25*25 cm² 

Poids venant du plancher Gp = 4.26*(
0.652 ) = 1.38 KN/m   

La charge transmise par l’escalier est la réaction d’appuis au point B             

types 𝐌𝐬𝐞𝐫 (KN.m) Y (cm) I (cm4) 𝛔𝐛𝐜 (MPa) �̅�𝐛𝐜 (𝐌𝐏𝐚) observation 

1 Mt 14.33 10.25 46636 3.15 15 Vérifiée 

Ma 16.87 10.25 46636 3.71 15 Vérifiée 

2 Mt 10.71 10.33 46636 2.35 15 Vérifiée 

Ma 12.59 10.33 46636 2.77 15 Vérifiée 

3 Mt 10.34 10.33 46636 2.27 15 Vérifiée 

Ma 12.16 10.33 46636 2.67 15 Vérifiée 
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{RAU = 13.45 KN  RAS = 9.72 KN      {P1U =  1.35 ∗ (1.56 + 1.38) + 1.5 ∗ 2.5 + 13.45 = 21.17  KN/m                              P2S = (1.56 + 1.38) + 2.5 + 9.72 = 15.13 KN/m                                                            
Apres calcul RDM la méthode des tronçons on a obtenues les sollicitations suivantes  

 {M0U = PU×l28 = 26.26 KN.m                         M0S  = PS×l28 = 18.77  KN.m                           
ELU{Mt =  0.85 ∗ 26.26 = 22.32 KN/m                        Ma =  0.4 ∗ 26.26 = 10.50 KN/m                               
ELS {Mt = 0.85 ∗ 18.77 =  15.95 KN/m                   Ma =  0.4 ∗ 18.77 =  7.51 KN/m                        Vu  =   PU  × L2  =  33.34 KN 

Tableau III.5.1.1 Ferraillage longitudinale de la poutre de chainage Type 1 
position 𝐌 (𝐊𝐍.𝐦) µbu α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥 cm² 𝐀𝐦𝐢𝐧  cm² 𝐀𝐜𝐡𝐨𝐢𝐬𝐢   
Travée 22.32 0.119 0.159 0.215 2.98 0.69 3HA12 
Appuis 10.50 0.056 0.072 0.223 1.35 0.69 3HA12 

 Armatures transversales  τu = Vub. d = 33.34 ∗ 10−30.25 ∗ 0.23  = 0.58 MPa 
On fixe st = 15cm et on  calcul At {t ≤ min (0,9d; 40cm)t = 15 cm < 20.7 cm At ≥ 0,4 ∗ b ∗ stfe  → At < 0,375 cm2……………… . 1 At ≥ b ∗ st(τu − 0,3ft28)0,9fe  < 0…………………… .… . 2 At = max(1 , 2) → AtFs = 0,375 cm² 

Soit un cadre  ∅8  → 3∅8  = 1.51 cm² 
 Vérifications 

 A l’ELU  

Vérification du Cisaillement  τu ≤ τ̅u Vu =  33.34 KN τu = Vub. d  →  τu = 0.58 MPa ; τ̅u = min(0,2fc28; 5MPa) = 3.33 MPa τu < τ̅u                 
Alors la condition est Vérifiée. 
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 Vérification des contraintes sur le béton  σbc = Ms ∗ yI ≤  σ̅bc = 0,6fc28  
Les résultats des vérifications sont résumés dans le tableau (III.5.1.2) 

Tableau III.5.1.2 Récapitulatifs des vérifications des contraintes 
types 𝐌𝐬𝐞𝐫 (𝐊𝐍.𝐦) Y (cm) I (cm4) 𝛔𝐛𝐜 (MPa) �̅�𝐛𝐜 (MPa) 𝐎𝐛𝐬𝐞𝐫𝐯 − 𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 

1 Mt 15.95 7.85 15702 7.97 15 Vérifiée 

Ma 7.51 7.85 15702 3.75 15 Vérifiée 

 Etat limite de déformation  {M0s = 18.77 KN.m  Mts = 15.95 KN.m   
{  
  hl ≥ max( 116 ; Mt10M0)→ 0.253.15 = 0.079 < 0.085 ……Non VérifiéeA ≤ 4,2bdfe → 3.39 cm2 < 6.04 cm2……………………Verifée       L = 3.15 m < 8m……………………………………… . . Verifée       

 

 
La vérification de la flèche est  nécessaire  

Tableau III.5.1.3 récapitulatif  des vérifications de la flèche  

Remarque  

Puisque la réaction d’appuis RA est presque la même sur toute les poutres de chaînage type 2 
étage courant, donc on a presque le même ferraillage que la poutre de chaînage 1 entre sol 1  

III.5.2. Calcul de chaînage type 2  

 

   

     Figure III.5.2.1schéma statique de chainage type 2 

 Calcul des sollicitations 

Poids propre du chaînage G0 = 0.35*0.25*25 = 2.19 KN/m 

Poids venant du plancher Gp = 4.2*(
3.12 +

3.852 ) = 14.80 KN/m 

ELU {p1 =  1.35 ∗ 2.19 + 1.5 ∗ 2.5 =  6.7 KN/m                      p2 =  1.35 ∗ (2.19 + 14.8) + 1.5 ∗ 2.5 =  26.68 KN/m   
ELS  {p1 =  2.19 + 2.5 =  4.69 KN/m                   p2 = (2.19 + 14.8) + 2.5 =  19.49 KN/m 

 

Type 𝐌𝐣 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐠 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐩 𝐊𝐍.𝐦 

𝐟𝐠𝐢 
mm 

𝐟𝐠𝐯 
mm 

𝐟𝐣𝐢 
mm 

𝐟𝐩𝐢 
mm 

𝚫𝐟 
mm 

f͞ 
mm 

Observation 

Type 

1 

12.94 12.94 15.95 2.25 4.38 2.25 3.05 2.94 6.3 Vérifiée 

A 

   P1  

240 290  

P2 

B  
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Apres calcul RDM la méthode des tronçons on a obtenues les sollicitations suivantes  

 {M0U =  67.17 KN.m                     M0S =  48.80 KN.m                         
ELU {Mt =  0.85 ∗ 67.17 =  57.09 KN/m                      Ma =  0.4 ∗ 67.17 =  26.87 KN/m                             
ELS {Mt = 0.85 ∗ 48.8 =  41.48 KN/m                   Ma =  0.4 ∗ 48.8 =  19.52 KN/m                       
VU= 59.89 KN 

Tableau III.5.2.1 Ferraillage longitudinale de chainage type 2  
position 𝐌 (𝐊𝐍.𝐦) µbu α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm²) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é  
 (cm²) 

Travée 57.09 0.148 0.201 0.303 5.41 1.00 6HA12=6.79 
Appuis 26.87 0.069 0.090 0.318 2.43 1.00 3HA12=3.39 

 

 Armatures transversales  τu = Vub. d = 59.890.25 ∗ 0.33 = 0.726 MPa 
On fixe st = 15cm et on  calcul At {t ≤ min (0,9d; 40cm)t = 15 cm < 29.7 cm At ≥ 0,4 ∗ b ∗ stfe  → At ≥ 0,375 cm2…………… . . 1 At ≥ b ∗ st(τu − 0,3ft28)0,9fe   → At ≥ 0,1 cm2………… . 2 At = max(1 , 2) → AtFs = 0,375 cm² 

Soit un cadre  ∅8  → 2∅8  = 1.01 cm² 
 Vérifications 

 A l’ELU  
Cisaillement  
Vérifier si τu ≤ τ̅u Vu =  59.89 KN τu = Vub. d  →  τu = 0,726 MPa ; τ̅u = min(0,2fc28; 5MPa) = 3.33 MPa τu < τ̅u                         La condition est vérifiée. 
 

 A l’ELS : 

 Vérification des contraintes dans le béton  σbc = Ms ∗ yI ≤  σ̅bc = 0,6fc28  
Tableau III.5.2.2 vérifications des contraintes  
types 𝐌𝐬𝐞𝐫(𝐊𝐍.𝐦)  Y (cm) I (cm4) 𝛔𝐛𝐜 

(MPa) 

�̅�𝐛𝐜 
(MPa) 

Observation 

2 Mt 41.48 9.42 33154 11.79 15 Vérifiée 

Ma 19.52 7.79 23101 6.59 15 Vérifiée 
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 Etat limite de déformation  {M0s = 48.8 KN.m  Mts = 41.48 KN.m 

{  
   hl ≥ max ( 116 ; Mt10M0) → 0.066 < 0.085 cm……… . .Non Vérifiée     A ≤ 4,2bdfe → 6.79 cm2 < 8.66 cm2……………………Verifée       L = 5.3m < 8m………………………………………… . . Verifée        

La vérification de la flèche est nécessaire 

Tableau III.5.2.3 Récapitulatifs des vérifications de la flèche 

 

III.5.3 Calcul chaînage type 3  

 Calcul des sollicitations 

Poids propre du chaînage G0 = 0.4*0.25*25 = 2.5 KN/m 

Poids venant du plancher Gp = 4.26*
1.72  = 3.62 KN/m 

 {PU =  1.35 ∗ (2.5 + 3.62) + 1.5 ∗ 3.5 =  13.51 KN/m                      PS = 2.5 + 3.62 + 3.5 =  9.6 KN/m                                                           
 {M0U = PUl28 = 54.87 KN.m                     M0S = PSl28 = 38.99  KN.m                         
ELU {Mt =  0.85 ∗ 54.87 = 46.64 KN/m                      Ma =  0.4 ∗ 54.87 = 21.95 KN/m                             
ELS {Mt = 0.85 ∗ 38.99 =  33.14 KN/m                   Ma =  0.4 ∗ 38.99 =  15.59 KN/m                       
VU= 38.5 KN 

Tableau III.5.3.1 Ferraillage longitudinale du chaînage type 3       

 Armatures transversales τu = Vub. d = 38.50.25 ∗ 0.38 = 0.405 MPa 
On fixe st = 15cm et on  calcul At {t ≤ min (0,9d; 40cm)t = 15 cm < 34.2 cm 

 𝐌𝐣 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐠 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐩 𝐊𝐍.𝐦 

𝐟𝐠𝐢 
mm 

𝐟𝐠𝐯 
mm 

𝐟𝐣𝐢 
mm 

𝐟𝐩𝐢 
mm 

𝚫𝐟 
mm 

f͞ 
mm 

Observation 

Type2 34.29 34.29 41.48 5.73 11.24 5.73 7.39 7.18 10.3 Vérifiée 

position 𝐌 (𝐊𝐍.𝐦) µbu α Z(m) 𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm²) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm²) 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é  
 (cm²) 

Travée 46.64 0.092 0.119 0.362 3.71 1.15 2HA12+1HA14=3.80 
Appuis 21.95 0.043 0.058 0.371 1.69 1.15 3HA12=3.39 
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At ≥ 0,4 ∗ b ∗ stfe  → At ≥ 0,375 cm2…………… . . 1 At ≥ b ∗ st(τu − 0,3ft28)0,9fe   → At < 0 cm2………… . 2 At = max(1 , 2) → AtFs = 0,375 cm² 
                Soit un cadre  ∅8  → 2∅8  = 1.01 cm² 
 

 Vérifications 

 A l’ELU  
 Vérification du Cisaillement  

Vérifier si τu ≤ τ̅u Vu =  38.5 KN τu = Vub. d  →  τu = 0,405 MPa ; τ̅u = min(0,2fc28; 5MPa) = 3.33 MPa τu < τ̅u     ………… Vérifiée 
 A l’ELS  

 
 Vérification de la contrainte dans le béton  σbc = Ms ∗ yI ≤  σ̅bc = 0,6fc28  

Les résultats des trois types sont résumés sur le tableau suivant : 

Tableau III.5.3.2 Vérifications des contraintes         

 
 Etat limite de déformation  {M0s = 33.14KN.m  Mts = 15.59 KN.m  

-
hl ≥ max ( 116 ; Mt10M0) → 0.07 < 0.085 cm…… . non  Vérifiée 

-A ≤ 4,2bdfe → 3,8 cm2 < 10,67cm2………Vérifiée 

-L = 5,7m < 8m……Vérifiée 
La vérification de la flèche est nécessaire  

Tableau III.5.3.3 Vérification de la flèche  

Remarque  

On ferraille les poutres de chaînage de la même manière étage et terrasse vue que le ferraillage 
le plus défavorable est donnée dans l’étage courant 

 

 

types 𝐌𝐬𝐞𝐫(𝐊𝐍.𝐦) Y (cm) I (cm4) 𝛔𝐛𝐜 (MPa) �̅�𝐛𝐜 (MPa) Observation 

3 Mt 33.14 11.1 52643 6.97 15 Vérifiée 

Ma 15.59 10.56 48101 3.42 15 Vérifiée 

 𝐌𝐣 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐠 𝐊𝐍.𝐦 

𝐌𝐩 𝐊𝐍.𝐦 

𝐟𝐠𝐢 
mm 

𝐟𝐠𝐯 
mm 

𝐟𝐣𝐢 
mm 

𝐟𝐩𝐢 
mm 

𝚫𝐟 
mm 

f͞ 
mm 

Observation 

Type3 24.85 24.85 38.99 3.75 7.2 3.75 8.11 7.80 10.7 Vérifiée 
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III.5.4 schéma de ferraillage   

                           Type 1                                                                           Type 2                                            

                               

 

 

 

 

 

 

 

Type 3                                            

 

Figure III.5.4 détaille schéma de ferraillage des poutres de chaînages 

III.6 Calcul de l’acrotère  

   L’acrotère est un élément en béton armé qui se réalise sur le contour d’un bâtiment au niveau 
de la terrasse inaccessible, il forme une paroi contre toute chute. Il est considéré comme une 
console verticale encastrée à sa base, soumise à son poids propre (G), à une surcharge 
horizontale due à la main d’œuvre (Q) et à une force sismique (FP) 
Hypothèses de calculs  
 Le calcul se fera pour une bande de 1ml.  
 La fissuration est considérée nuisible. 
 Le calcul de fera à la flexion composé 

III.6.1.Evaluation des charges et surcharges  

 La charge permanente  
   G = WP = 2,68 KN/ml                            

        Figure III.6.1 : Schéma statique de l’acrotère                                                                                    

 La charge d’exploitation  
   Q = 1KN/ml 
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 La force sismique (FP)  
La force sismique est donnée par la formule citée en Art 6.2.3 RPA99  FP = 4 ∗ A ∗ CP ∗ WP 

 Avec : { A = 0,15 (ZIIa): Coefficient d′accelerationdela zone Cp = 0,8: Facteur de force horizontale……………… . .WP = 2,68 KNml : Poids propre de l′acrotére……………… 

Ce  qui donne FP = 1,29 KN 

III.6.2.Calcul des sollicitations  

 Calcul du centre de gravité  XG = ƩSiXiƩSi  → XG = 6,05 cm YG = ƩSiYiƩSi  → YG = 37,90 cm 

L’acrotère est soumis à :  {NG =   2,68 KNNQ =    0            NFP = 0                      {MG = 0                                      MQ = Q ∗ h = 0,7 KN.m       MFP = FP ∗ YG = 0,49 KN.m 

 Tableau III.6.2 Sollicitations sous les combinaisons d’action sur l’acrotère 

 

III.6.3 Ferraillage 

Après calcul des différentes sections d’armature pour les trois combinaisons ELU, ELS ET 

ELA on présente le ferraillage obtenu à l’ELU (Situation courante) car cela donne une section 

d’acier plus défavorable que celle accidentelle. 

Tableau III.6.3 Sollicitations et ferraillage de l’acrotère 

 

 

 

 

Combinaison ELU ELU accidentel ELS 

Sollicitation 1,35G+1,5Q G+Q+E G+Q 
N (KN) 3,62 2,68 2,68 

M (𝐊𝐍.𝐦) 1,05 1,19 0,7 
V (KN) 1.5 2,29 / 

𝐍𝐮 (𝐊𝐍) 𝐌𝐮 (𝐊𝐍.𝐦) 𝐌𝐮𝐚 (𝐊𝐍.𝐦) 𝛍𝐛𝐮 𝛂 𝐳 (𝐦) 𝐀𝐅𝐒 (𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐅𝐂 (𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐫 (𝐜𝐦𝟐) Choix 

3.62 1,72 1,79 0,026 0,033 0,069 0,71 0,89 0,84 0,5 4HA8 
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III.6.4 Schéma de ferraillage  

 

 

 

 

 

Figure III.6.4 Detaille schéma de ferraillage acrotère. 
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IV. Introduction  

       Le séisme est un phénomène naturel, qui peut induire des dégâts matériels et humains. Il 

correspond à un mouvement du sol libérant une énergie de déformation importante selon son 

intensité. Vue que le projet est situé dans une zone de moyenne sismicité cela impose la 

nécessite de l’étude du comportement dynamique de la structure qui a pour but l’estimation des 
valeurs caractéristiques les plus défavorables de la réponse sismique et le dimensionnement des 

éléments de résistance, afin d’obtenir une sécurité satisfaisante pour l’ensemble de l’ouvrage et 
d’assurer le confort des occupants. 

La structure étudiée est implanté à Bejaia donc elle est classé en zone sismique 𝐈𝐈𝐚 selon la 

classification du RPA99/2003, alors le comportement de la construction sous action dynamique 

a fait l’Object d’étude dans ce chapitre afin de déterminer un modèle qui répond aux exigences 
de la conception parasismique. 

IV.1.Modélisation  

Afin de pouvoir déterminer les efforts dans les éléments porteurs de la structure sous les 

différents chargements (verticaux et horizontaux), on a modélisé la structure avec le logiciel 

ETABS version 16 qui est un logiciel qui se base sur la méthode des éléments fini. Ce logiciel 

construit les différentes matrice que ce soit matrice masse, rigidité ou vecteurs forces à chaque 

nœud de la structure et fait l’assemblage de ces matrices et leurs résolutions ce qui constitue 
des miler de matrices résolue en quelques minutes. 

Quant aux étapes suivit lors de travail on a commencé par définir la géométrie de structure en 

construisant un système de grilles, ensuite on a défini les différents matériaux (béton et acier). 

On est passé à la définition des différentes sections qui constitue ce bâtiment, les poteaux et les 

poutres comme des éléments frames, les plancher et escaliers comme des éléments Shell et les 

voiles comme des éléments Wall qui seront ensuite maillé. Apres avoir dessiner la structure et 

ces éléments constituant on va les charger avec les différents chargements déjà évalué dans le 

chapitre II, quant au voile de soutènement on lui appliquera un chargement triangulaire avec 

l’équation suivante :  𝑦 = 0.82𝐶 − 5.16. On passe à l’encastrement les différents nœuds à la base 

du bâtiment, et puis pour avoir un plancher infiniment rigide on applique un diaphragme qui va 

réduire le nombre de degré de liberté. On va ensuite introduire le spectre de réponse du RPA 

comme il est défini dans la partie IV.4.1. Apres avoir essayé plusieurs disposition de voile on 

a aboutie à la disposition présenter dans la figure IV.4.2.1.1 une tache qui n’a pas était des plus 
aisé et qui nous donne un bon comportement de la structure et  vérifie toutes les exigences dicté 

par le règlement parasismique algérien. 

IV.2.Le choix de type de contreventement : 

Le contreventement permet d'assurer une stabilité horizontale et verticale de la structure lors 

des secousses qui, rappelons-le, ont des composantes dans les trois directions. 

     Le bâtiment est situé en zone sismique (𝐈𝐈𝐚) avec plus de quatre niveaux et il dépasse les 14m 

de hauteur, alors il est nécessaire d’introduire des voiles de contreventements  on optera pour 
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un système de contreventement mixte assurée par des voiles et des portiques avec justification 

de l’interaction car ce système est le plus adéquat pour ce genre de bâtisse.  

IV.3.Méthode de calcul  

       Selon le RPA 99 V 2003, le calcul de la force sismique globale à la base d’un bâtiment 
peut se faire à l’aide de deux principales méthodes 

A) La méthode statique équivalente  

       Dans cette méthode, l’effet dynamique de la force sismique est remplacé par un effet 
statique qui produit la même réponse (déplacement maximal) que la force dynamique réelle. 

L’utilisation de cette méthode exige la vérification de certaines conditions définies par le RPA 

(régularité en plan, régularité en élévation, etc.)          (Article 4.2.1 RPA 99 v2003)         

L’effort sismique appliqué à la base doit être calculé selon les deux directions X et Y par la 

formule suivante       𝐕𝐬𝐭 = 𝐀.𝐃.𝐐.𝐖𝐑                               (Article 4.2.3 RPA 99 v2003) 

Tel que  

A : Coefficient d’accélération de zone. 
D : Facteur d’amplification dynamique moyen. 
W : Poids total de la structure. 

R : Coefficient de comportement de la structure. 

Q : Facteur de qualité. 

Les paramètres cités auparavant dépendent des caractéristiques de la structure 

B) La méthode modale spectrale 

   La méthode modale spectral est, sans doute, la méthode la plus utilisée pour l’analyse 
sismique des structures, dans cette méthode, on recherche pour chaque mode de vibration le 

maximum des effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un 

spectre de réponse de calcul. Ces effets vont être arrangés par la suite suivant la combinaison 

la plus appropriée pour obtenir la réponse totale de la structure. 

Une fois l’effort dynamique est calculé, le RPA prévoit de faire la vérification suivante : 𝐕𝐝𝐲𝐧 ≥ 𝟎, 𝟖𝐕𝐬𝐭                                             (RPA99V2003 Art 4.3.6) 

Dans le cas où cette condition n’est pas vérifiée, toutes les réponses obtenues à partir de la   
méthode dynamique doivent être majorées de      

𝟎,𝟖𝐕𝐬𝐭𝐕𝐝𝐲𝐧  . 
Avec :       𝐕𝐝𝐲𝐧 : Effort tranchant dynamique calculé avec la méthode modale spectrale. 

            𝐕𝐬𝐭 = A.D.Q.WR  : Effort tranchant statique à la base. 

Tel que : 

 A= 0,15 --------- Groupe d’usage 2 ------------- Zone sismique 𝐈𝐈𝐚. 

 R= 5------------- Système de contreventement mixte portiques-voiles avec justification de 

l’interaction. 
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 D 

Ce facteur est en fonction de la période fondamentale de la structure, et la catégorie du site et 

du facteur de correction d’amortissement 𝛈          (RPA99 (Formule 4-2)) 

D =
{  
  2,5η                                                     0 ≤ T ≤ T2               2,5η (T2T )23                                          T2 ≤ T ≤ 3 s            2,5η (T23 )23 (3T)53                                 T ≥ 3 s                       

η =  √ 72+ξ  ≥ 0,7                                                    (RPA99/2003 (Formule 4.3)) 𝛏 : Le pourcentage d’amortissement critique, en fonction du matériau constitutif, du type de 
structure et de l’importance des remplissages. 

Pour notre cas nous avons un remplissage dense et un système mixte  

 ξ = 7 %       D’où :  η = 0.8819                          (le cas le plus défavorable) 

On a un site rocheux (S1) {T1 = 0,15 s T2 = 0,3 s                   (RPA99/2003 (Tableau 4.7)) 

 Calcul de la période fondamentale de la structure  
Le contreventement de notre structure est assuré par un système mixte (Voiles/Portiques) 

T = Min {CT ∗ H34…… . (1)0,09H√L …… . . … (2) 
H=35,02 m : hauteur totale du bâtiment (acrotère non comprises). 

CT= 0,05 : Coefficient qui dépend du système de contreventement utilisé                            .  .         

…                                                                            (RPA99/2003(Tableau 4.6)). 

L : Portée maximale du bâtiment à la base dans le sens de calcul. {Lx = 27 m       Ly = 16.85 m     Donc : {Tx = min(0,72; 0,607) = 0,607 s  Ty = min(0,72; 0,77) = 0,72 s        
Donc les périodes statiques majorées de 30% sont :  

                                          {1,3Tx = 1,3 ∗ 0.607 = 0,789 s     1,3Ty = 1,3 ∗ 0,72 = 0,939 s         
 T2 ≤ T ≤ 3 s         Ce qui donne pour les deux sens : D = 2,5η (T2T )23    
                            { Dx = 1,113Dy = 1,167   

 Q= 1+Ʃ1
6 𝐩𝐪                                               (RPA99/2003 (Formule 4.4))                                                                              𝐩𝐪 : La pénalité à retenir selon que le critère de qualité (q) observé ou non. 

Les valeurs à retenir sont dans le tableau suivant (Tableau IV.3.1) 
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Tableau IV.3.1 Valeurs des pénalités 

Justifications Sens XX 

1) (Fils de portiques) : Nous avons 1 files dont le nombre de travées égale à 2  

2) observé 

3) Niveau 3 : Une partie entrante mesure selon lx : 14,7m +4,95m 

       
lxL  = 

14,7+4,9527   =  0,54 > 0,25 

4)  
BiBi−1 < 0.80    

21,527 = 0,79 

Justifications Sens YY 

1) (Fils de portiques) : Nous avons 4 files dont le nombre de travées égale à 2 plus l’entre 
sol 2    

2) le rapport entre deux dimensions de portiques (
MaximaleMinimale) dépasse 1.5         

(
5,653,45 = 1,63 > 1,5). 

3) Niveau 3 : Une partie entrante mesure selon Y : 6.05 m. lyL  = 
6,0518,05 =  0,33 > 0,25 

4) 
BiBi−1 < 0.80   

12,7518,65 = 0,68 

 

 𝐖 = Ʃ𝐢=𝟏𝐧  Wi , avec : Wi = WG + βWQ          𝐖𝐆𝐢 : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, 

solidaires à la structure. 𝐖𝐐𝐢  : Charges d’exploitation. 𝛃 : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée de la charge 

d’exploitation.   β=0.2                                  (RPA99/2003 (Formule 4.5)) 

    Dans notre cas : W = 37638.65 KN                     

Donc : La force sismique statique totale à la base de la structure est : {𝐕𝐬𝐭𝐱 = 𝟏𝟒𝟒𝟓. 𝟐𝟔 𝐊𝐍    𝐕𝐬𝐭𝐲 = 𝟏𝟓𝟖𝟏. 𝟐𝟕  𝐊𝐍    
 

 

 

 

N° Critère 

(Q) 

XX YY 

Observation 𝐩𝐪 Observation 𝐩𝐪 

1 Conditions minimales sur les files de 

contreventement 
Non 

 

0.05 Non 0.05 

2 Redondance en plan Oui 0 Non 0.05 

3 Régularité en plan Non 0,05 Non 0,05 

4 Régularité en élévation Non 0,05 Non 0,05 

5 Contrôle de qualité des matériaux Oui 0 Oui 0 

6 Contrôles d’exécution Oui 0 Oui 0 

1+Ʃ1
6 𝐩𝐪 𝐐𝑿 = 1.15 𝐐𝐘 = 1.20 
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IV.4.Spectre de réponse de calcul  

IV.4.1 définition du spectre de réponse de calcul  

Sag =  
{  
  
   
 1,25. A (1 + TT1 (2,5ηQR − 1))……… . . ……………… . . 0 ≤ T ≤ T1      2,5η ∗ 1,25A ∗ QR ………… . . …………………………… . T1 ≤ T ≤ T2     
2,5η ∗ 1,25A ∗ QR ∗ (T2T )23  ……………………… .…… . . . T2 ≤ T ≤ 3 s  
2,5η ∗ 1,25A ∗ (T23 )23 ∗ (3T)53 ∗ (QR)…………………… .  T > 3 s           

 

Remarque  

D’après l’article 4.3.3 du RPA99/2003 lors du calcul du spectre de réponse, il y’a lieu de 
prendre lors du calcul du facteur de qualité que les irrégularités en plan et en élévation ont déjà 

était prisent en compte par le model. 

Lors de l’analyse tridimensionnel du bâtiment on prend la valeur de q la plus pénalisante des 

valeurs calculé selon les deux directions orthogonales.  

Figure IV.4.1 Spectre de réponse pour les deux sens X et Y 

IV.4.2.résultats obtenus après modélisation  

Après la modélisation de la structure avec le logiciel ETABS V16, nous avons obtenus les 

résultats suivants  
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IV.4.2.1.Disposition et longueur des voiles  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.4.2.1.1 Vue en plan de la disposition des voiles 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure    IV.4.2.1.2 Vue en 3D du modèle obtenu par ETABS V16 
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IV.4.2.2.Analyse modale  

Le modèle nous a donnée différents mode de translation   

  

 

 

 

 

 

 

Figure IV.4.2.2.1 Vue en plan de 1er mode de translation selon y 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.4.2.2.2  Vue en plan de 2eme mode de translation selon x 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.4.2.2.3 Vue en plan de 3eme mode de torsion selon z 
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Commentaire 

D’après les figures ci-dessus on a une perspective du comportement global de la structure, on 

remarque que dans les deux premiers modes on a une translation selon le sens X et Y qui sont 

très satisfaisant et une torsion dans le 3ème mode. Néanmoins les résultats présenter dans le 

Tableau IV.4.3.1 nous donne une approche plus précise du comportement de la structure.  

IV.5 Les vérifications exigées par le RPA 99/2003 

IV.5.1 Période de vibration et participation massique  

   Le coefficient de participation massique correspond au 𝑖𝑒𝑚𝑒 mode de vibration, représente le 

pourcentage d’énergie sismique absorbé à ce mode par le bâtiment. La somme de ces 
coefficients représente la quantité d’énergie totale absorbée par le bâtiment. 

Pour les structures représentées par le modèle plan dans 2 directions orthogonale, le nombre de 

mode à retenir doit être tel que la somme des masses totale effectives pour les modes retenus 

soit égale à 90% au moins de la masse totale de la structure. 

Tableau IV.5.1 Période et taux de participation massique de la structure 

Remarque  

Dans le tableau (IV.4.3.1) on à exposer les résultats du model en terme de période et de 

participation massique. On constate que la période obtenue numériquement  est inférieur à celle 

calculer empiriquement majorée de 30%.Et pour la participation massique on atteint les 90% 

de la masse total du bâtiment pour le mode 1 au 15éme mode et pour le mode 2  elle est atteinte 

au 8éme mode. {1,3Tx = 1,3 ∗ 0.607 = 0,789 s  > 0,779 s    1,3Ty = 1,3 ∗ 0,72 = 0,939 s > 0,836 s             
Donc la condition est vérifiée 

Mode Période (s) UX UY Somme UX Somme UY 

Mode 1 0,836 0,001 0,7231 0,001 0,7231 

Mode 2 0,779 0,6452 0,0006 0,6462 0,7237 

Mode 3 0,642 0,0134 0,0094 0,6595 0,7331 

Mode 4 0,256 0,0037 0,125 0,6632 0,8581 

Mode 5 0,251 0,1079 0,0041 0,7712 0,8623 

Mode 6 0,196 0,0002 0,0049 0,7714 0,8672 

Mode 7 0,137 0,0455 8.58 × 10−7 0,817 0,8672 

Mode 8 0,127 0,0002 0,0514 0,8171 0,9186 

Mode 9 0,1 0,0222 0,0036 0,8393 0,9222 

Mode 10 0,087 0,0126 0,0013 0,8519 0,9235 

Mode 11 0,077 0,0004 0,0275 0,8522 0,951 

Mode 12 0,066 0,0387 0,0008 0,8909 0,9518 

Mode 13 0,058 0,0028 0,0019 0,8938 0,9537 

Mode 14 0,052 0,0016 0,0174 0,8954 0,971 

Mode 15 0,048 0,0286 0,0001 0,924 0,9711 
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IV.5.2. Vérification de l’effort tranchant à la base  

Le RPA99 V2003 exige la vérification suivante : 𝐕𝐝𝐲𝐧 ≥ 𝟎, 𝟖𝐕𝐬𝐭 
Les résultats sont présentés dans le tableau suivant : 

Tableau IV.5.2  Vérification de la résultante des forces sismiques à la base 

Force sismique à la 

base 
𝐕𝐝𝐲𝐧 (KN) 0,8Vst (KN) Observation 𝐒𝐞𝐧𝐬 𝐗 1239.04 1156.21 vérifiée 𝐒𝐞𝐧𝐬 𝐘 1316.19 1265.02 vérifiée 

 

Remarque  

La résultante des forces horizontales a une excentricité par rapport au centre de torsion égale à 

la plus grande des deux valeurs : 

 5% de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit être 

prise en considération de part et d’autre du centre de torsion). 
 Excentricité théorique résultant des plans 

 

Figure IV.5.2 figure montrant l’excentricité accidentelle dans le model 

 

IV.5.3. Justification de l’interaction voiles-portiques : 

Le RPA99/2003 ART3.4.a exigé pour les systèmes mixtes ce qui suit  

A) Sous charges verticales :  ƩFportiquesƩFportiques+ƩFvoiles ≥ 80% (Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques) ƩFvoilesƩFportiques+ƩFvoiles ≤ 20% (Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles). 
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B) Sous charges horizontales : ƩFportiquesƩFportiques+ƩFvoiles ≥ 25% (Pourcentage des charges horizontales reprises par les 

portiques) ƩFvoilesƩFportiques+ƩFvoiles ≤ 75% (Pourcentage des charges horizontales reprises par les  

voiles) 

Tableau IV.5.3.1 Vérification de l’interaction verticale 

Remarque  

Les interactions verticales sont vérifiées dans tous les niveaux du bâtiment  

 Tableau IV.5.3.2 Vérification de l’interaction horizontale 

Remarque  

On constate dans les résultats résumé dans le tableau ci-dessus que les interactions horizontales 

sont vérifiées  à tous les niveaux dans les deux directions orthogonales  

Niveaux 
 

charges verticales (KN) charges verticales (%) Observation 
 Portiques Voiles Portiques Voiles 

Etage 8 3362,66 799,74 80,78 19,22 Vérifiée 

Etage 7 6455,20 1395,51 82,22 17,78 Vérifiée 

Etage 6 9500,24 1992,72 82,66 17,34 Vérifiée 

Etage 5 12672,56 2528,76 83,36 16,64 Vérifiée 

Etage 4 15941,62 3025,90 84,04 15,96 Vérifiée 

Etage 3 19387,35 3482,61 84,77 15,23 Vérifiée 

Etage 2 22946,15 3914,39 85,42 14,58 Vérifiée 

Etage 1 26429,38 4318,51 85,95 14,05 Vérifiée 

RDC 29885,42 4795,22 86,17 13,83 Vérifiée 

E.sol 1 27552,70 5761,99 82,70 17,30 Vérifiée 

E.sol 2 31606,60 5897,74 84,27 15,73 Vérifiée 

 Sens X-X Sens Y-Y 

Niveau 
 

Charges horizontal 
(KN) 

charges horizontal 
(%) 

charges horizontal 
(KN) 

charges horizontal 
(%) 

Portiques voiles Portiques Voiles Portiques Voiles Portiques Voiles 

Etage 8 296,32 89,207 76,86 23,13 243,24 64,08 64,08 35,91 

Etage 7 373,11 118,78 75,85 24,14 225,63 45,91 45,91 54,09 

Etage 6 464,15 164,96 73,77 26,22 305,87 48,55 48,55 51,44 

Etage 5 581,24 167,05 77,67 22,32 336,81 45,19 45,19 54,80 

Etage 4 641,97 205,24 75,77 24,22 410,87 48,55 48,55 51,44 

Etage 3 743,97 194,84 79,24 20,75 435,19 46,26 46,26 53,73 

Etage 2 782,72 234,48 76,94 23,05 490,72 47,71 47,71 52,28 

Etage 1 853,63 251,41 77,24 22,75 485,24 43,96 43,96 56,03 

RDC 934,32 297,12 75,87 24,12 518,08 44,73 44,73 55,26 

E.sol 1 79,51 142,29 35,84 64,15 406,42 33,94 33,94 66,05 

E.sol 2 261,50 192,09 57,65 42,34 314,20 26,79 26,79 73,20 
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IV.5.4. Vérification de l’effort normal réduit 

Afin d’éviter ou  limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble due au séisme, 
Le RPA99/2003 ART IV.4.3.1 nous exige de vérifier pour chaque niveau la relation suivante : 𝛄 = 𝐍𝐟𝐜𝟐𝟖∗𝐁 ≤0,3 

N : Désigne l'effort normal de calcul s'exerçant sur une section de béton. 

B : l'aire (section brute) de cette dernière.  𝐟𝐜𝐣 : La résistance caractéristique du béton. 

Pour que l’effort normal réduit soit vérifié on a était contraint d’augmenter les sections des 
poteaux de la structure étudier. 

Les résultats sont récapitulés sur le tableau suivant  

Tableau IV.5.4  Vérification de l’effort normal réduit pour chaque étage 

Remarque   

L’effort normal réduit est vérifiée pour tous les niveaux du  bâtiment.  

IV.5.5. Vérification du dépassement inter étage  

Selon le RPA99/2003 Art 5.10, les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 
étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1,0 % de la hauteur de l’étage. 
Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égale à : ∆𝐤= 𝛅𝐤 − 𝛅𝐤−𝟏 

    Avec : δk = R ∗ δek                    ∆k  1% * he                    𝛅𝐤 : Déplacement horizontale à chaque niveau « k »  𝛅𝐞𝐤 : Déplacement élastique du niveau « k » 

R : Coefficient de comportement dynamique (R=5). 

   Les résultats sont résumés dans le tableau suivant  

 

/Niveau Poteau B 
m 

H 
m 

S 
cm² 

Combinaisons N 
(KN) 

𝛄 /Observation 

Entre sol 2 C22 70 75 5250 G + Q + Exdynmin
 3918.77 0.298 Vérifiée 

Entre sol 1 C22 70 70 4900 G + Q + Exdynmin
 3521.08 0.287 Vérifiée 

RDC C22 70 65 4550 G + Q + Exdynmin
 3339.74 0,293 Vérifiée 

Etage 1 C22 65 65 4225 G + Q + Exdynmin
 3015.39 0,285 Vérifiée 

Etage 2 C22 60 65 3900 G + Q + Exdynmin
 2912.67 0.298 Vérifiée 

Etage 3 C22 60 60 3600 G + Q + Exdynmin
 2487.63 0,276 Vérifiée 

Etage 4 C22 55 60 3300 G + Q + Exdynmin
 2069.75 0,251 Vérifiée 

Etage 5 C22 55 55 3025 G + Q + Exdynmin
 1659.61 0,219 Vérifiée 

Etage 6 C22 50 55 2750 G + Q + Exdynmin 1257.15 0,182 Vérifiée 

Etage 7 C22 50 50 2500 G + Q + Exdynmin 864.77 0,138 Vérifiée 

Etage 8 C22 45 50 2250 G + Q + Exdynmin 484.96 0,086 Vérifiée 
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 Tableau IV.5.5.1 Vérification des déplacements entres étages sens xx 

 Tableau IV.5.5.2  Vérification des déplacements entres étages sens yy 

 Commentaire   

On constante d’après les résultats exposer dans les deux tableaux ci-dessus que les 

déplacements inter étages sont inférieure à un centième de la hauteur d’étage suivants les 

directions orthogonales ce qui signifie d’après les règlements en vigueur que la structure est 

stable et elle ne risque pas d’instabilité.  

V.5.6. Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ  

Les effets du second ordre ou effet P-Δ sont les effets dus aux charges verticales après 

déplacement. Ils peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante est 

Satisfaite à tous les niveaux : 𝛉 = 𝐏𝐤 ∗ ∆𝐤𝐕𝐤 ∗ 𝐡𝐤 ≤ 𝟎, 𝟏 

Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau (k). 

Déplacement sens xx 

Niveau 𝐡K (m) 𝛅𝐞𝐤 (m) 𝛅𝐤  (m) δk-1 (m) 𝚫k (m) 𝚫k/ 𝐡k (%) Observation 

E.sol 2 -3,4 0,000487 0,002435 0 0,002435 0,000596814 Vérifiée 

E.sol 1 0 0,001275 0,006375 0,002435 0,00394 0,001158824 Vérifiée 

RDC 3,06 0,002455 0,012275 0,006375 0,0059 0,001928105 Vérifiée 

Etage 1 6,12 0,003853 0,019265 0,012275 0,00699 0,002284314 Vérifiée 

Etage 2 9,18 0,005279 0,026395 0,019265 0,00713 0,002330065 Vérifiée 

Etage 3 12,24 0,006644 0,03322 0,026395 0,006825 0,002230392 Vérifiée 

Etage 4 15,3 0,007938 0,03969 0,03322 0,00647 0,002114379 Vérifiée 

Etage 5 18,36 0,009118 0,04559 0,03969 0,0059 0,001928105 Vérifiée 

Etage 6 21,42 0,010172 0,05086 0,04559 0,00527 0,001722222 Vérifiée 

Etage 7 24,48 0,01106 0,0553 0,05086 0,00444 0,00145098 Vérifiée 

Etage 8 27,54 0,011788 0,05894 0,0553 0,00364 0,001189542 Vérifiée 

Déplacement sens 𝐲𝐲 

Niveau 𝐡K (m) 𝛅𝐞𝐤 (m) 𝛅𝐤  (m) δk-1 (m) 𝚫k (m) 𝚫k/ 𝐡k (%) Observation 

E.sol 2 -3,4 0,000664 0,00332 0 0,00332 0,000813725 Vérifiée 

E.sol 1 0 0,001829 0,009145 0,00332 0,005825 0,001713235 Vérifiée 

RDC 3,06 0,00317 0,01585 0,009145 0,006705 0,002191176 Vérifiée 

Etage 1 6,12 0,004652 0,02326 0,01585 0,00741 0,002421569 Vérifiée 

Etage 2 9,18 0,006155 0,030775 0,02326 0,007515 0,002455882 Vérifiée 

Etage 3 12,24 0,007617 0,038085 0,030775 0,00731 0,002388889 Vérifiée 

Etage 4 15,3 0,008985 0,044925 0,038085 0,00684 0,002235294 Vérifiée 

Etage 5 18,36 0,010235 0,051175 0,044925 0,00625 0,002042484 Vérifiée 

Etage 6 21,42 0,011339 0,056695 0,051175 0,00552 0,001803922 Vérifiée 

Etage 7 24,48 0,012296 0,06148 0,056695 0,004785 0,001563725 Vérifiée 

Etage 8 27,54 0,013112 0,06556 0,06148 0,00408 0,001333333 Vérifiée 
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𝐏𝐤 = ∑(𝐖𝐆𝐢 + 𝛃𝐖𝐐𝐢)𝐧
𝐢=𝐤  Vk = ∑ Fini=k  : Effort tranchant d’étage au niveau « k ». 𝚫k: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». hk: Hauteur de l’étage « k ». 

Remarque 

Si 0.1 ≤ 𝛉k ≤ 0.2, les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

Amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1er ordre 

par le facteur 1/ (1 − 𝛉k). 

Si ѲK > 0.2, la structure est potentiellement instable et elle doit être redimensionnée. 

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant  

Tableau IV.5.6.1 Vérification des effets du second ordre sens xx 

 

Tableau IV.5.6.2 Vérification des effets du second ordre sens yy 

 

Effet P-Δ  sens xx 

Niveau 𝐡K(m) Pk  (KN) 𝐕𝐤 (KN) 𝚫k (m) θ Observatio

n 

E.sol 2 -3,4 37504,3545 1239,0402 0,00243 0,07000216 vérifiée 

E.sol 1 0 33314,701 1211,4315 0,00394 0,078497476 vérifiée 

RDC 3,06 34680,6501 1174,9274 0,0059 0,094952938 vérifiée 

Etage 1 6,12 30747,8973 1123,5215 0,00699 0,092634566 vérifiée 

Etage 2 9,18 26860,5547 1049,5609 0,00713 0,072297802 vérifiée 

Etage 3 12,24 22869,969 961,0509 0,00682 0,053076273 vérifiée 

Etage 4 15,3 18967,5329 865,6812 0,00647 0,038210794 vérifiée 

Etage 5 18,36 15201,3309 758,225 0,0059 0,026087401 vérifiée 

Etage 6 21,42 11492,9634 637,1229 0,00527 0,016846519 vérifiée 

Etage 7 24,48 7850,7244 491,8102 0,00444 0,009403129 vérifiée 

Etage 8 27,54 4162,4095 319,7489 0,00364 0,003996128 vérifiée 

Effet P-Δ  sens 𝐲𝐲 

Niveau 𝐡K (m) Pk (KN) 𝐕𝐤(KN) 𝚫k (m) θ Observation 

E.sol 2 -3,4 37504,3545 1316,1921 0,00332 0,093909587 vérifiée 

E.sol 1 0 33314,701 1278,6381 0,005825 0,098112296 vérifiée 

RDC 3,06 34680,6501 1223,2005 0,006705 0,09773887 vérifiée 

Etage 1 6,12 30747,8973 1155,7287 0,00741 0,095943216 vérifiée 

Etage 2 9,18 26860,5547 1073,8717 0,007515 0,074712685 vérifiée 

Etage 3 12,24 22869,969 982,553 0,00731 0,055603937 vérifiée 

Etage 4 15,3 18967,5329 882,9339 0,00684 0,039481453 vérifiée 

Etage 5 18,36 15201,3309 776,0647 0,00625 0,026864843 vérifiée 

Etage 6 21,42 11492,9634 650,9522 0,00552 0,01694931 vérifiée 

Etage 7 24,48 7850,7244 504,5952 0,004785 0,009601136 vérifiée 

Etage 8 27,54 4162,4095 324,9748 0,00408 0,004216618 vérifiée 
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Commentaire  

Les résultats des calculs résumé dans les deux tableaux précèdent indique que les effets du 

second ordre sont inferieure a 0.1 ce qui signifie d’après le règlement parasismique algérien (art 
5.9) dans le cas des bâtiments qu’il peut être négligé.  

IV.6.Conclusion  

Lors de la modélisation de ce bâtiment plusieurs type de disposition de voile  on était essayé  

pour obtenir un comportement optimal  tout en veillant à ce que les vérifications exiger par le 

RPA99/2003 soit satisfaite. Néanmoins l’architecture de ce bâtiment nous a beaucoup restreints 

lors de la  disposition  des voiles. 

Pour que les vérifications soient toutes satisfaite on a était dans le besoin d’augmenter la section 

des poteau a 70*75 cm² pour l’entre sol 2, 70*70 cm² pour l’entre sol 1 , 65*70 cm² pour le 
RDC , 65*65 cm² pour le 1er étage, 60*65 cm² pour le 2ème étage , 60*60 cm² pour le 3ème étage 

, 55*60 cm² pour le 4ème étage , 55*55 cm² pour le 5ème étage, 50*55 cm² pour le 6ème étage , 

50*50 cm² pour le 7ème étage , 45*50 cm² pour le 8ème étage.  

Le voile de soutènement a pour épaisseur 15 cm. 

Les voiles de contreventement sont de 20 cm pour les entres sols et de 15 cm pour les autres 

niveaux. 
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V.1.Introduction  

Dans ce présent chapitre on va étudier les éléments porteurs (poteaux, poutre et voiles) de cette 

structure. Les éléments principaux sont soumis aux actions dues aux charges permanentes, aux 

charges d’exploitation et aux actions accidentelles. Le but de ce chapitre est de déterminer les 
sections d’acier de ces différents éléments suivit des vérifications nécessaire pour que ces 
éléments résistent aux combinaisons des différentes actions qui lui seront appliquer. 

Les combinaisons données par le RPA99/2003 pour déterminer les sollicitations sont les 

suivantes : 

 1.35G+1.5Q                 (ELU) 

 G+Q                             (ELS) 

 G+Q±E                        (ELA) 

 0.8G±E                        (ELA) 

V.2.Etude des poteaux  

Les poteaux sont des éléments calculés à la flexion composée qui est engendré par un moment 

de flexion (M) et un effort normal (N). 

Le ferraillage adopté sera le maximum entre ceux donnée par les sollicitations suivantes : 

{Nmax           Mcorr          A1  Nmin            Mcorr          A2  Mmax           Ncorr          A3      A = max (A1, A2, A3) 

Les exigences du RPA99/2003 

Armatures longitudinal  

D’après le RPA99/version 2003 (Article 7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à 
haute adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique 𝐈𝐈𝐚 est limité par: 

-Amin = 0.8% de la section de béton 

-Amax= 4% de la section de béton (en zone courante).  

-Amax= 6% de la section de béton (en zone de recouvrement).  

- min
 = 12mm (diamètre minimal utilisé pour les barres longitudinales).  

- La longueur minimale de recouvrement (Lmin) est de 40Φ.  
- La distance ou l’espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de poteau ne doit 

pas dépasser 25 cm. 

Concernant notre projet, les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux 

prescriptions du RPA99/2003 sont illustrées dans le tableau ci-dessous  
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Tableau V.2.1 Armatures longitudinales minimales dans les poteaux 

Les différentes sollicitations dans poteaux de la structure sont tirées directement du logiciel 

ETABS  sous les combinaisons les plus défavorables.  

Tableau V.2.2 Sollicitations sous différentes combinaisons dans les poteaux 

Niveaux 𝐍𝐦𝐚𝐱 𝐌𝐜𝐨𝐫 𝐌𝐦𝐚𝐱 𝐍𝐜𝐨𝐫 𝐍𝐦𝐢𝐧 𝐌𝐜𝐨𝐫 𝐕𝐦𝐚𝐱 

entre.sol2 3918.77144.44 184.963593.85 -368.2523.49 69.38 

G+Q+EXdun G+Q+EYdun 0.8G+EYdun 

entre.sol1 3521.0855.34 145.941299.31 -95.3019.33 71.37 

G+Q+EXdun G+Q+EYdun 0.8G+EYdun 

RDC 3781.8825.04 179.031362.41 -64.6920.36 105.96 

G+Q+EYdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 1 3344.5120.54 192.971215.04 60.8513.68 125.63 

G+Q+EYdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 2 2912.6711.79 175.021080.09 98.5513.38 117.43 

G+Q+EYdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 3 2487.6311.18 179.84938.49 98.4011.27 121.45 

G+Q+EYdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 4 2069.7511.76 159.69786.54 82.639.93 108.14 

G+Q+EYdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 5 1659.6113.73 160.48626.22 60.347.65 108.68 

G+Q+EXdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 6 1257.1513.21 134.72466.87 30.466.08 91.37 

G+Q+EXdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 7 864.7747.90 128.35317.54 7.273.82 85.89 

G+Q+EXdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

Etage 8 484.6939.57 114.05193.30 -16.193.24 82.26 

G+Q+EXdun G+Q+EXdun 0.8G+EYdun 

V.2.1.Ferraillage des poteaux  

A) Ferraillage longitudinal  

 Exemple de calcul  

 On va ferrailler les poteaux de l’entre sol 2 (poteau C22) avec les sollicitations illustré  
 

Niveaux Section du 
poteau (cm²) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 (cm²) 𝐀𝐦𝐚𝐱 (cm²) 

Zone courante Zone nodale 

Entre sol 1 70x75 42 210 315 

Entre sol 2 70x70 39.2 196 294 

RDC 65x70 36.4 182 273 

Etage 1 65x65 33.8 169 253.5 

Etage 2 60x65 31.2 156 234 

Etage 3 60x60 28.8 144 216 

Etage 4 55x60 26.4 132 198 

Etage 5 55x55 24.2 121 181.5 

Etage 6 50x55 22 110 165 

Etage 7 50x50 20 100 150 

Etage 8 45x50 18 90 135 
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 Par son diagramme sous l’effort normal Nmax : 

Figure V.2.1.1 : Localisation du poteau (C22) à étudier comme exemple de calcul au entre 

sol 2  (Vue plan Etabs). 

 

 

 

 

 

 

Figure V.2.1.2 : Diagramme de l’effort normal de compression maximale 

repris par le poteau (C22) au entre sol 2 

 1ere combinaison 𝐍𝐦𝐚𝐱 𝐌𝐜𝐨𝐫 

      Le calcul se fait à la flexion composée (N+M) avec les données suivantes : Nmax =  3918.77KN (compression) Mc = 144.44 KN. m 

Fissuration préjudiciable → e = 3cm b1 = 70 cm ;h1 = 0,75 cm ; d = 72cm 

Situation accidentelle →  γs = 1 ; γb = 1,15 eG = MN = 3,68 cm < h2 = 37.5 cm  ⟹ Le centre de pression est à l’intérieure de la section. 
N est un effort de compression et le centre de pression est à l’intérieure de la section du béton, 
donc la section est partiellement comprimée, avec la condition suivante : Nu(d − d′) − MUA ≤ (0.337h − 0.81d′)b h fbu 

On a : MUA = MUG + Nu (d − h2) MUA = 1.496 MN. m Nu(d − d′) − MUA = 1,207 MN.m 
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(0.337h − 0.81d′)b h fbu = (0.337 × 0.75 − 0.81 × 0.03) × 0,70∗0.75 × 18.48                = 2,216 MN. m 
Donc :  1,207 < 2,216             ⟹    Section partiellement comprimé 
Le calcul se fait par assimilation à la flexion simple avec : μbu = MUAbd2fbu =0,223 < μl = 0.391 ⟹ pivot A ⟹ A′ = 0;   fst = feγs = 400 MPa {α = 0.319     z = 0,627 m ⟹ A1 = 59.65 cm2 

On revient à la flexion composée : A = A1 − Nufst = −39.89 cm2 

Amin = (0,23 bd ft28) / 400 

Amin = 6,08 cm² 

 2eme combinaison : 𝐍𝐦𝐢𝐧 𝐌𝐜𝐨𝐫 Nmin =  −368.25 KN (traction) Mc = 23.49KN. m 

Fissuration préjudiciable → e = 3cm b1 = 70 cm ;h1 = 0,75 cm ; d = 72cm 

Situation accidentelle →  γs = 1 ; γb = 1,15 eG = MN = 6,38 cm < h2 = 37.5 cm  ⟹ N (traction) et C à l’intérieur de la section 

                                                          ⟹  Section entièrement tendue e1 = (h2 − d′) + eG  → e1 = 40,88cm e2 = (d − d′) − e1  → e2 = 28,12cm fs10 = feγs  → fs10 = 400MPa A1 = Nu ∗ e2fs10(d − d′)  → A1 = 3.75cm² A2 = Nu ∗ e1fs10(d − d′)  → A2 = 5.45cm² 

Amin =  
Bft28fe   = 27.56 cm²       

Amin > max (A1, A2) 

 Donc on ferraille avec Amin =27.56 cm² 

 3eme combinaison 𝐌𝐦𝐚𝐱 𝐍𝐜𝐨𝐫 Mmax = 184.96 KN. m  Nc = 3593,85 KN (compression) 

Fissuration préjudiciable → e = 3cm b1 = 70 cm ;h1 = 0,75 cm ; d = 72cm 

Situation accidentelle →  γs = 1 ; γb = 1,15 eG = MN = 5.15 cm < h2 = 37.5 cm   ⟹   N (compressions) et C à l’intérieur de la section 
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Avec: Nu(d − d′) − MUA > (0.337h − 0.81d′)b h fbu MUA =1424,84 KN. m Nu(d − d′) − MUA = 1,055 MN.m (0.337h − 0.81d′)b h fbu = (0.337 × 0.75 − 0.81 × 0.03) × (0.70∗0.75) × 18.48                                                  = 2,216 MN. m 
Donc :  1,055 < 2,216 ⟹ Section partiellement comprimé 
Le calcul se fait par assimilation à la flexion simple avec : μbu = MUAbd2fbu =0,212 < μl = 0.391 ⟹ pivot A ⟹ A′ = 0;   fst = feγs = 400 MPa 

 {α = 0.302     z = 0,633 m ⟹ A1 = 56,27 cm2 

 

On revient à la flexion composée : A = A1 − Nufst = −33.57 cm2 

Amin = (0,23 bd ft28) / 400 

Amin = 6,08 cm² 

Alors : As = max(Ac1, Ac2, Ac3) = 27.56 cm² 

     Le tableau qui suit résume le calcul du ferraillage du reste des poteaux de chaque étage sous 

différente combinaisons : 

Tableau V.2.1.1 Ferraillage longitudinale des poteaux les plus sollicités de chaque étage 

Niveaux Section 

(cm2) 

Type de 

section 
𝐂𝐨𝐦𝐛𝐢𝐧− 𝐚𝐢𝐬𝐨𝐧 

𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm2) 

 𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm2) 
𝐀𝐦𝐢𝐧𝐑𝐏𝐀

 

(cm²) 

A adoptée 

(cm2) 

Entre 
sol 2 

70x75 S.P.C ELA −39.89 6,08 42 12HA20+4HA16 

=45,74 S.E.T ELA 5.45 27.56 

S.P.C ELA −33,57 6,08 

Entre 

sol 1 

70x70 

 

S.P.C ELA -38.18 5,66 39.2 8HA20+8HA16 

=41,21 S.E.T ELA 1.94 25,72 

S.P.C ELA -10.40 5,66 

RDC 65x70 S.P.C ELA -41,45 5,26 36.4 8HA20+8HA14 

=37.45 S.E.T ELA 1.60 23.89 

S.P.C ELA -9.63 5,26 

Etage 1 65x65 

 

S.P.C ELA -37.22 4,87 33.8 8HA20+8HA14 

=37.45 S.PC ELA -0.24 4.87 

S.P.C ELA -6.62 4,87 

Etage 2 60x65 

 

S.P.C ELA -33,11 4,49 31.2 16HA16 

=32,17 S.P.C ELA -0.74 4,49 

S.P.C ELA -5.78 4,49 

Etage 3 60x60 S.P.C ELA -28.69 4,13 28.8 12HA16+4HA14 

=30.29 S.P.C ELA -0,79 4,13 

S.P.C ELA -3.16 4,13 

Etage 4 55x60 

 

S.P.C ELA -24,07 3,78 26.4 8HA16+8HA14 

=28,4 S.P.C ELA -0,64 3,78 

S.P.C ELA -2.30 3,78 
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B) Ferraillage transversal 

Pour le ferraillage transversal on va présenter un exemple de calcul pour le 1er niveau  

Et le reste sera récapitulé dans le tableau 

 Recommandations du RPA99V2003 : Art 7.4.2.2  

-On utilise la formule suivante pour le calcul des sections d’armatures transversales : 𝐀𝐭𝐭 = 𝛒𝐕𝐮𝐡𝟏𝐟𝐞  
b = 70cm       h1=75cm       he = 4,08m        V = 69.38 KN 

Avec :           V : effort tranchant max dans le poteau  

                      h1 : Hauteur de la section du poteau  

                      ρ  : Coefficient de correction majorateur qui tient compte de risque de rupture                 

.                             Fragile par cisaillement. 

                       t : espacement des armature transversale. ρ = { 2,5 si ʎg ≥ 53,75 si ʎg < 5                  Avec : ʎg = (lfa  ou lfb) 

a ; b : Dimensions de la section transversale du poteau dans la direction de déformation    

          Considérée. ʎg : élancement géométrique du poteau  lf : longueur de flambement  

-Pour calculer At nous allons fixer un espacement St en respectant les conditions suivantes : 

En zone IIA :           St ≤ { min(10∅lmin; 15cm)  → Zone nodale                     15∅lmin               → Zone courante        
                       Atmin = {0,3%(b1 ou h1 ∗ t)   ↔ ʎg ≥ 50,8%(b1 ou h1 ∗ t) ↔ ʎg < 3   
Si 3 ≤ ʎg ≤ 5 on fait interpolation entre les valeurs limites précédentes avec la formule 

d’interpolation linéaire suivante : f(x) = f(x0) + [f(x1) − f(x0)] × x−x0x1−x0  
 

 

Etage 5 55x55 

 

S.P.C ELA -19.44 3.45 24.2 8HA16+8HA14 

=28,4 S.P.C ELA -0,42 3.45 

S.P.C ELA 0.41 3.45 

Etage 6 50x55 S.P.C ELA -14,84 3,14 22 12HA16 

=24.13 S.P.C ELA -0.11 3,14 

S.P.C ELA 0.97 3,14 

Etage 7 50x50 S.P.C ELA -8.11 2.84 20 8HA14+4HA16 

=20.36 S.P.C ELA 0,11 2.84 

S.P.C ELA 3.17 2.84 

Etage 8 45x50 

 

S.P.C ELA -4.01 2.55  

18 

12HA14 

=18.47 S.E.T ELA 0.38 11.81 

S.P.C ELA 3.88 2.55 
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 Exemple de calcul  

b = 70cm      h=75cm,   he = 4,08m   ,  V = 69.38 KN   ,   ∅lmin
 = 16 mm lf = 0,7 l0                      avec  l0 ∶  hauteur libre de l’étage. lf = 2,856 m                  ʎg =  lfa = 3.808        ρ < 5    ρ = 3,75 St {Zone courante    →  10cm         zone nodale        →     10cm             At {Zone courante   →  1.30 cm2   zone nodale        →     0.86 cm2 

Atmin { Zone courante →  4.48 cm2   zone nodale    →    4.48 cm2    
Choix des armatures : {Zone courante  → 𝟖𝐇𝐀𝟏𝟎 =  𝟔, 𝟐𝟖𝐜𝐦𝟐      Zone nodale      → 𝟖𝐇𝐀𝟏𝟎   = 𝟔. 𝟐𝟖 𝐜𝐦𝟐     
Tout le reste des calculs sont résumé dans le tableau ci-dessus 

Tableau V.2.1.2 Ferraillage transversale des poteaux 

V.2.2.Vérifications relatives aux poteaux : 

1) Vérification des armatures transversales : 

Selon l’article A.7.1.3 CBA93 le diamètre des armatures transversales doit être comme suit : ∅𝐭 ≥ ∅𝐥𝐦𝐚𝐱𝟑  

Niveau Entre 

Sol 2 

Entre 

Sol 1 

RDC Etage1 Etage2 Etage3 Etage4 Etage5 Etage6 Etage7 Etage 8 

Section  

(Cm²) 

70×75 70×70 65×70 65×65 60×65 60×60 55×60 55×55 50×55 50×50 45×50 ∅𝐥𝐦𝐢𝐧  

(Cm) 

1.6 1,6 1,4 1,4 1,6 1,4 1,4 1,4 1,4 1,4 1,4 𝐥𝐟 (m) 2,856 2,38 2,142 2,142 2,142 2,142 2,142 2,142 2,142 2,142 2,142 ʎ𝐠 3,808 3,40 3.06 3,29 3,29 3,57 3,57 3,89 3,89 4.28 4.28 𝐕𝐦𝐚𝐱 

(KN) 

69.38 71.37 105.96 125.63 117.43 121.45 108.14 108.68 91.37 85.89 82.26 𝛒 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 3,75 𝐭𝐧𝐨𝐝𝐚𝐥𝐞 

(Cm) 

10 10 10 10 10 10 10 10 10 10 10 𝐭𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭𝐞 

(Cm) 

10 10 10 10 10 15 15 15 15 15 15 𝐀𝐭𝐧𝐨𝐝𝐚𝐥𝐞 

(Cm²) 

0.86 0.95 1,42 1,81 1.69 1.90 1.69 1.85 1.56 1.61 1,54 𝐀𝐭𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭 
(Cm²) 

1.30 1.43 2,13 1,81 1.69 2.84 2.53 

 

2.78 2.33 2.42 

 

2,13 𝐀𝐭.𝐧𝐨𝐝𝐚𝐥𝐞𝐦𝐢𝐧  

(Cm²) 

4.48 4.90 5.49 4.72 4.72 3.94 3.94 3.17 3.17 2,40 2,40 𝐀𝐭.𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭𝐦𝐢𝐧
(Cm²) 

4.48 4.9 5.49 4.72 4.72 5.92 5.92 4.70 4.70 3.59 3,59 𝐀𝐭𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é𝐞
 8HA10 

 

8HA10 8HA10 8HA10 8HA10 8HA10 8HA10 8HA10 6HA10 6HA10 6HA10 
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant pour chaque étage : 

Tableau V.2.2.1 Vérification des armatures transversales pour chaque étage 

Niveau ∅𝐥𝐦𝐚𝐱 (𝐦𝐦) ∅𝐥𝐦𝐚𝐱𝟑  (𝐦𝐦) 
∅𝐭𝐜𝐨𝐮𝐫𝐚𝐧𝐭

 (𝐦𝐦) 

Observation 

Entre sol 2 20 6,67 10 Vérifiée 

Entre sol 1 20 6,67 10 Vérifiée 

RDC 20 6,67 10 Vérifiée 

Etage 1 20 6,67 10 Vérifiée 

Etage 2 16 5,33 10 Vérifiée 

Etage 3 16 5,33 10 Vérifiée 

Etage 4 16 5,33 10 Vérifiée 

Etage 5 16 5,33 10 Vérifiée 

Etage 6 16 5,33 10 Vérifiée 

Etage 7 16 5,33 10 Vérifiée 

Etage 8 14 4.66 10 Vérifiée 

 

Remarque 

La condition est vérifiée pour tous les niveaux 

 

2) Vérification au flambement : 

   Les poteaux sont soumis à la flexion composée, pour cela, le CBA93 Art B.8.2.1 nous 

exige de les justifier vis-à-vis l’état limite ultime de stabilité de forme. La relation à vérifier 
est la suivante :  𝐁𝐫 ≥ 𝐁𝐫𝐜𝐚𝐥 = 𝐍𝐮𝛂 × 𝟏(𝐟𝐜𝟐𝟖/(𝟎, 𝟗 × 𝛄𝐛 ) + 𝐟𝐞/(𝟏𝟎𝟎 × 𝛄𝐬) 

     Avec : 𝐁𝐫 = (𝐛 − 𝟐) × (𝐡 − 𝟐) : Section réduite du poteau. 

La vérification des poteaux au flambement va se faire de la manière que l’exemple de 
calcul que nous avons exposé au Chapitre II Les résultats est récapitulés dans le tableau 

suivant :  

Tableau V.2.2.2 Vérification des poteaux au flambement à chaque étage 

Remarque 

La condition est vérifiée pour tous les niveaux, donc il n’y a pas de risque de flambement. 

Niveaux section Nu 

(KN) 
𝐥𝐟 

(m) 

i λ 𝛂 𝐁𝐫 ≥ 𝐁𝐫𝐜𝐚𝐥𝐜 (m2) Observation 

Cm² 𝐁𝐫 (m2) 𝐁𝐫𝐜𝐚𝐥 (m2) 

Entre sol2 70×75 3316.75 2,856 0,215 13.25 0,826 0,496 0,182 Vérifiée 

Entre sol1 70×70 2968.77 2,380 0,202 11.78 0,831 0,462 0,162 Vérifiée 

RDC 65×70 2842.53 2,142 0,201 10,66 0,834 0,428 0,145 Vérifiée 

Etage 1 65×65 2797.42 2,142 0,188 11.38 0,832 0,397 0,153 Vérifiée 

Etage 2 60×65 2442.91 2,142 0,187 11.41 0,832 0,365 0,133 Vérifiée 

Etage 3 60×60 2080.26 2.142 0,173 12,36 0,829 0,336 0,114 Vérifiée 

Etage 4 55×60 1722.23 2,142 0,173 12,36 0,829 0,307 0,094 Vérifiée 

Etage 5 55 ×55 1368.33 2,142 0.159 13,43 0,825 0,281 0,075 Vérifiée 

Etage 6 50×55 1032.86 2,142 0.157 13.61 0,825 0,254 0,057 Vérifiée 

Etage 7 50×50 708.73 2,142 0,144 14,84 0,820 0,230 0,039 Vérifiée 

Etage 8 45×50 362.24 2,142 0,142 15.00 0,819 0,206 0,020 Vérifiée 
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3)  Vérification des contraintes : 
 Etat limite de compression du béton : σbc ≤ σ̅bc = 0,6fc28 σbc = Nser𝛍𝐭 ∗ y ≤ σ̅bc 

Avec :   𝛍𝐭 = 𝑏2 y² + 15[ A’(y-d’)-A(d-y)] 

     Etat limite de fissuration : (Contraintes dans l’acier) Art B.6.3 BAEL91 

La fissuration est préjudiciable alors il est necessaire de vérifier les conditions : σs = 15 Nser𝛍𝐭 (y − d′) ≤ σ̅s 

σ̅s = Min (2fe3 ; 110√ηft28)  → Fissuration nuisible (préjudiciable) 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci-après : 

Tableau V.2.2.3 Vérification des contraintes  le béton au niveau des poteaux 
Niveau Section 𝐍𝐬𝐞𝐫 

(KN) 

𝐌𝐬𝐞𝐫 (𝐊𝐍. 𝐦) 

Type de 

Section 

C 

(m) 

P 

(m²) 

q 

(m3) 
𝛍𝐭 

(m3) 

𝛔𝐛𝐜 𝐌𝐏𝐚 

𝛔𝐬𝐜 𝐌𝐏𝐚 

𝐎𝐛𝐬𝐞𝐫𝐯𝐚𝐭− 𝐢𝐨𝐧 

Entre sol 2 70×75 2398.55 35.80 SPC 0.39 -0.46 -0.16 0.54 5.35 78.27 Vérifiée 

Entre sol 1 70×70 2147.19 11.94 SPC 0.35 -0.38 -0.12 0.45 5.21 76.13 Vérifiée 

RDC 65×70 2057.78 12.45 SPC 0.35 -0.38 -0.12 0.42 5.38 78.46 Vérifiée 

Etage 1 65×65 2023.27 11.28 SPC 0.33 -0.33 -0.10 0.36 5.65 82.36 Vérifiée 

Etage 2 60×65 1767.35 15.32 SPC 0.33 -0.33 -0.10 0.34 5.37 78.25 Vérifiée 

Etage 3 60×60 1505.64 21.07 SPC 0.31 -0.29 -0.08 0.29 4.94 71.91 Vérifiée 

Etage 4 55×60 1247.32 19.41 SPC 0.31 -0.30 -0.08 0.28 4.35 63.30 Vérifiée 

Etage 5 55 ×55 992.04 19.72 SPC 0.29 -0.26 -0.06 0.24 3.73 54.19 Vérifiée 

Etage 6 50×55 749.30 13.99 SPC 0.29 0.26 -0.07 0.22 3.09 44.90 Vérifiée 

Etage 7 50×50 514.73 24.53 SPC 0.29 -0.27 -0.06 0.22 2.10 30.50 Vérifiée 

Etage 8 45×50 265.36 23.37 SPC 0.33 -0.36 -0.09 0.25 1.07 15.57 Vérifiée 

Remarque 

 La contrainte dans le béton est vérifiée dans tout les niveaux de la structure, donc pas 

de risque de sont éclatement.   

 Toute les conditions sont vérifiées alors il n’y a pas de risque de fissuration des aciers 

 

4) Vérification au cisaillement : 
   D’après le RPA99/2003 Art 7.4.3.2, la contrainte de cisaillement dans le béton doit être 

inférieure ou égale à la contrainte de cisaillement ultime : τbu = Vub. d ≤ τ̅bu = ρd × fc28 

Avec : ρd = {0.075     si    λg ≥ 50.040    si     λg < 5 

Les résultats sont illustrés dans le tableau suivant : 
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Tableau V.2.2.4 Vérification au cisaillement des poteaux 

Niveau b x h 
(Cm²) 

𝐋𝐟 
(m) 

ʎ𝐠 𝛒𝐝 𝐝 
(m) 

𝐕𝐮 
(KN) 

𝛕𝐛𝐮 (𝐌𝐏𝐚) 

�̅�𝐛𝐮 (𝐌𝐏𝐚) 

Observation 

Entre sol 2 
70×75 2,856 3,80 0,04 0,72 69.38 0,137 1 Vérifiée 

Entre sol 1 
70×70 2,380 3,4 0,04 0,67 71.37 0,152 1 Vérifiée 

RDC 
65×70 2,142 3,06 0,04 0,67 105.96 0,243 1 Vérifiée 

Etage1 
65×65 2,142 3,06 0,04 0,62 125.63 0,311 1 Vérifiée 

Etage2 
60×65 2,142 3,06 0,04 0,62 117.43 0,315 1 Vérifiée 

Etage3 
60×60 2,142 3,29 0,04 0,57 121.45 0,355 1 Vérifiée 

Etage4 
55×60 2,142 3,29 0,04 0,57 108.14 0,344 1 Vérifiée 

Etage5 
55 ×55 2,142 3,57 0,04 0,52 108.68 0,380 1 Vérifiée 

Etage6 
50×55 2,142 3,57 0,04 0,52 91.37 0,351 1 Vérifiée 

Etage7 
50×50 2,142 3,89 0,04 0.47 85.89 0,365 1 Vérifiée 

Etage8 
45×50 2,142 3,89 0,04 0,47 82.26 0,389 1 Vérifiée 

La contrainte de cisaillement ne dépasse pas la contrainte admissible au niveau de tous  les 

étages, alors il n’y a pas de  risque de cisaillement des poteaux. 

 Dispositions constructives : 

La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit dépasser 25cm.  

Longueur de recouvrement : 𝑙𝑟 ≥40×∅ : 

Pour  ∅ = 20 mm → 𝑙𝑟= 40×2= 80cm       ⟹ On adopte :   = 80cm. 

Pour  ∅ = 16 mm → 𝑙𝑟 = 40×1.6= 64cm    ⟹  On adopte : 𝑙𝑟 = 65cm.  

Pour  ∅ = 14 mm → 𝑙𝑟 = 40×1.4= 56cm    ⟹  On adopte : 𝑙𝑟 = 60cm. 

V.2.3.Schéma de ferraillage : 

Tableau V.2.3 schéma de ferraillage dans les différents poteaux 

Entre sol 2 Entre sol 1 RDC 
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Etage 1 
Etage 2 Etage 3 

   

Etage 4 Etage 5 Etage 6 

   

Etage 7 Etage 8 

  

 

V.3.Etude des poutres  

Les poutres sont calculées en flexion simple sous l’action des combinaisons les plus 
défavorables (moment fléchissant et effort de cisaillement) résultants les combinaisons 

suivantes :  

1.35G+1.5Q                 (ELU) 

G+Q                             (ELS) 

G+Q±E                        (ELA) 

0.8G±E                        (ELA) 

V.3.1.Recommandations  

 Armatures longitudinales         RPA99/2003 art7.5.2.1  

- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre 

est de 0,5% de la section du béton en toute section. 
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- Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de  

 4% de la section du béton en zone courante. 

 6% de la section du béton en zone de recouvrement. 

- La longueur minimale des recouvrements est de 40Φ en zone IIa.  

- Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les 

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en 

travée au moins égale à la moitié de la section sur appui. 

- Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont constitués       
de 2U superposés formant un carré ou un rectangle Les directions de recouvrement de ces    

U doivent être alternées, néanmoins, il faudra veiller à ce qu’au moins un côté fermé des 
U d’un cadre soit disposé de sorte à s’opposer à la poussé au vide des crochets droits des 
armatures longitudinales des poutres. On doit avoir Un espacement maximum de 10cm 

entre deux cadres et un minimum de trois cadres par nœuds. 

 

 

 

 

Figure V.3.1 Armature transversale dans la zone nodale 

 Armatures transversales : RPA99/2003   Art 7.5.2.2 

- La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par : 0.3% 𝑠𝑡 × b 

Avec St : espacement maximum entre les armatures transversales déterminé comme suit :  St ≤ min (h4 ; 12∅l)              en zone nodale St ≤ h2                                        en zone courante 

V.3.2.Sollicitation et ferraillage des poutres  

A) Ferraillage longitudinale 

 Poutres principales  

Les sollicitations sont tirées directement du logiciel Etabs sous les combinaisons les plus 

défavorables  

Avec :   b = 35cm   ,     h = 45cm     ,       d = 43cm              

              Fissuration peut nuisible (FPN),      

Tableau V.3.2.1 : Sollicitations maximales et ferraillage longitudinal  des poutres principales 

de chaque étage 
Niveaux position M (𝐊𝐍. 𝐦) 

Combinaison 

 

𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm2) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm2) 

𝐀𝐨𝐩𝐭é 

(cm2) 

Choix de 

ferraillage 

Entre sol 1 

, RDC 

Travée 51.54 ELA (B6) 3.06 1,82 4.62 3HA14 

Appuis -97.80 ELA (B6) 5.94 1,82 6.79 6HA12 

Etage 1,2 Travée 92.83 ELA (B6) 5.62 1,82 6.79 6HA12 

Appuis -165.65 ELA (B6) 10.41 1,82 10.65 3HA16+3HA14 
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Etage 3,4 Travée 93.41 ELA (B6) 5.66 1,82 6.79 6HA12 

Appuis -165.82 ELA (B6) 10.42 1,82 10.65 3HA16+3HA14 

Etage 5,6 Travée 83.96 ELA (B6) 5.06 1,82 5.65 5HA12 

Appuis -157.30 ELA (B6) 9.84 1,82 10.65 3HA16+3HA14 

Etage 7,8 Travée 61.21 ELA (B6) 3.65 1,82 4.62 3HA14 

Appuis -133.59 ELA (B6) 8.25 1,82 9.24 6HA14 

Terrasse Travée 48.76 ELA (B14) 2.89 1,82 4.62 3HA14 

Appuis -105.71 ELA (B14) 6.44 1,82 6.79 6HA12 

 Poutres secondaire  
b = 30cm    ,    h = 40cm    ,    d = 38cm              

              Fissuration peut nuisible (FPN),      

Tableau V.3.2.2 : Sollicitations maximales et ferraillage longitudinal  des poutres secondaires 

de chaque étage 
Niveaux position M (𝐊𝐍. 𝐦) 

Combinaison 

 

𝐀𝐜𝐚𝐥 
(cm2) 

𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm2) 

𝐀𝐨𝐩𝐭é 

(cm2) 

Choix de 

ferraillage 

Entre sol 1 

, RDC 

Travée 63.19 ELA (B31) 4.33 1,38 6.88 3HA14+2HA12 

Appuis -97.58 ELA (B18) 6.86 1,38 6.88 3HA14+2HA12 

Etage 1,2 Travée 85.212 ELA (B18) 5.94 1,38 6.79 6HA12 

Appuis -90.26 ELA (B18) 6.31 1,38 6.79 6HA12 

Etage 3,4 Travée 88.45 ELA (B18) 6.18 1,38 6.79 6HA12 

Appuis -77.74 ELA (B18) 5.39 1,38 6.79 6HA12 

Etage 5,6 Travée 79.82 ELA (B18) 5.54 1,38 5.65 5HA12 

Appuis -64.97 ELA (B18) 4.46 1,38 5.65 5HA12 

Etage 7,8 Travée 61.37 ELA (B18) 4.20 1,38 4.62 3HA14 

Appuis -54.13 ELA (B31) 3.69 1,38 4.62 3HA14 

Terrasse Travée 45.09 ELA (B29) 3.05 1,38 4.62 3HA14 

Appuis -57.30 ELA (B72) 3.91 1,38 4.62 3HA14 

B) Ferraillage transversale  

 Calcul de ∅t                  
Le diamètre des armatures transversales est donné par la relation suivante : ∅t ≤ min (∅lmin ; h35 ; b10)  ⟹  { Poutres principales: ∅t ≤  min  (12 ;12,86; 35) mm       

Poutres secondaires: ∅t ≤  min  (12 ;11,43. ; 30) mm           
avec: {Poutres principales:(35*45)cm2 

Poutres secondaires:(30*40)cm2 

Soit  ∅t = 8 mm   et   At = 4∅8 = 2,01 cm2 (1cadre + 1 étrier) 

 Calcul des espacements St 

En zone nodale:            St ≤ min (h4 ; 12∅lmin)  ⟹     {Poutres principales  St = 10 cm 
Poutres secondaires St = 10cm  

En zone courantes:     St ≤ h2                                  ⟹    {Poutres principales  St = 15 cm  
Poutres secondaires St = 15 cm   Atmin = {poutre principale → 0,003 ∗ 15 ∗ 35 = 1,57cm²   poutre secondaire → 0,003 ∗ 15 ∗ 30 = 1,35cm2    At > Atmin  Alors la condition est vérifiée pour toute les poutres. 
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   Calcul des longueurs de recouvrement ∅ = 20 mm → lr = 40×2 = 80 cm    ⟹  On adopte : 𝑙𝑟= 80 cm  ∅ = 16 mm → 𝑙𝑟 = 40×1.6= 64 cm    ⟹  On adopte : 𝑙𝑟 = 65 cm.  ∅ = 14 mm → 𝑙𝑟 = 40×1.4= 56 cm    ⟹  On adopte : 𝑙𝑟 = 60 cm.  ∅ = 12 mm → 𝑙𝑟 = 40×1.2= 48 cm    ⟹  On adopte : 𝑙𝑟 = 50 cm 

V.3.3.Les Vérifications nécessaire 

 à l’ELU  

1) Vérification des pourcentages maximale d’armatures longitudinales 

 En zone de recouvrement  Amax  =  6%(b × h)  {Poutres principales →  Amax  =  6%(35 × 45) = 94,5cm² Poutre secondaire → Amax  =  6%(30 × 40) = 72cm2     
 En zone courante    Amax  =  4%(b × h) {Poutres principales →  Amax  =  4%(35 × 45) = 63cm² Poutre secondaire → Amax  =  4%(30 × 40) = 48cm² 

 

Alors la condition est vérifiée pour toutes les poutres. 

 

2) Vérification des contraintes tangentielles  
     La condition qu’on doit vérifier : τbu = Vub. d ≤ τ̅bu = min (0,20 fc28γb ; 5Mpa)    (Fissuration peu préjudiciable) 

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

Tableau V.3.3.1 : Vérification des contraintes tangentielles 

Niveaux Poutres 𝐕𝐦𝐚𝐱(KN) 𝛕𝐮(𝐌𝐩𝐚) 𝛕𝐮̅̅̅̅ (𝐌𝐩𝐚) Observation 

Entre sol 1 
RDC 

Principale 72.08 0.48 3.33 Vérifiée 

Secondaire 87.61 0.77 3.33 Vérifiée 

Etage 1,2 Principale 132.45 0.88 3.33 Vérifiée 

Secondaire 81.66 0.72 3.33 Vérifiée 

Etage 3,4 Principale 130.46 0.87 3.33 Vérifiée 

Secondaire 66.89 0.59 3.33 Vérifiée 

Etage 5,6 Principale 116.82 0.78 3.33 Vérifiée 

Secondaire 58.29 0.51 3.33 Vérifiée 

Etage 7,8 Principale 85.45 0.57 3,33 Vérifiée 

Secondaire 42.98 0,38 3,33 Vérifiée 

Terrasse, 
 

Principale 101.14 0.67 3,33 Vérifiée 

Secondaire 56.76 0,50 3,33 Vérifiée 

 

 à l’ELS 

3) Etat limite de compression de béton 

La condition a vérifié est la suivante : σbc = MserI y ≤ σbc = 0,6 × fc28 = 15 MPa    
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Tableau V.3.3.2 : Vérification de l’état limite de compression du béton 

Niveau Poutres Position 𝐌𝐬𝐞𝐫 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐀𝐬 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐲 (𝐜𝐦) 

𝐈 (𝐦𝟒) 

*10-4 

𝛔 (𝐌𝐩𝐚) 

�̅� (𝐌𝐩𝐚) Observation 

Entre 

sol 1, 
RDC 

 

Principales Travée 24.51 4.62 11,22 8,647 3.18  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

15 

Vérifiée 

Appuis -32.58 6.79 14,09 13,31 3.45 Vérifiée 

Secondaires Travée 12.73 6,88 13.09 8,64 1.93 Vérifiée 

Appuis -33.31 6,88 13.09 8.64 5.04 Vérifiée 

Etage 
1,2 

 

Principales Travée 29.96 6.79 13.18 11.72 3.36 Vérifiée 

Appuis -48.94 10,65 15,77 16,42 4.69 Vérifiée 

Secondaires Travée 11.61 9,24 13.02 8.56 1.77 Vérifiée 

Appuis -34.54 8,01 13.02 8.56 5.25 Vérifiée 

Etage 
3,4 

Principales Travée 34.22 6.79 13.18 11.72 3.84 Vérifiée 

Appuis -57.37 10.65 15,77 16,42 5.51 Vérifiée 

Secondaires Travée 11.46 6.79 13.02 8.56 1.74 Vérifiée 

Appuis -23.16 6.79 13.02 8.56 3.52 Vérifiée 

Etage 

5,6 

Principales Travée 34.49 5.65 12.21 10.16 4.15 Vérifiée 

Appuis -58.65 10.65 15,77 16,42 5.63 Vérifiée 

Secondaires Travée 11.24 5.65 12.09 7.46 1.82 Vérifiée 

Appuis -36.32 5.65 12.09 7.46 5.89 Vérifiée 

Etage 

7,8 

Principales Travée 34.58 4.62 11.22 8.64 4.49 Vérifiée 

Appuis -64.41 9.24 14.94 14.80 6.49 Vérifiée 

Secondaires Travée 11.94 4.62 11.14 6.38 2.08 Vérifiée 

Appuis -29.42 4.62 11.14 6.38 5.14 Vérifiée 

Terrasse Principales Travée 26.08 4.62 11.22 8.65 3.83 Vérifiée 

Appuis -48.92 6.79 13.17 11.73 5.49 Vérifiée 

Secondaires Travée 20.78 4.62 11.14 6.38 3.62 Vérifiée 

Appuis -30.06 4.62 11.14 6.38 5.25  Vérifiée 

4) Etat limite de déformation        Art B.6.5, 2 BAEL91R99                                                                                         

La vérification de la flèche est nécessaire si l’une des conditions suivantes n’est pas 
vérifiée  

 h ≥ max ( 116 ; Mt10 M0) × l 
 A ≤ 4,2.b.dfe  

 L < 8 m  

Tableau V.3.3.3 : vérification de l’état limite de déformation 

 

Remarque 

 Toutes les conditions sont vérifiées donc la vérification de la flèche n’est pas nécessaire 

 Les moments sous P (Els) sont tirés directement à partir du logiciel ETABS par contre 

les moments isostatiques M0 et les moments sous charges de revêtements sont calculés 

manuellement par la méthode RDM.  

Poutre 𝐡𝐭 
(cm) 

B 
(cm) 

L 
(cm) 

As 

(cm²) 

𝐌𝐭𝐬𝐞𝐫 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐡𝐭𝐥 ≥ 𝟏𝟏𝟔 
𝐡𝐭𝐥 ≥ 𝐦𝐭𝟏𝟎 ∗ 𝐦𝟎 

𝐀𝐬𝐛 ∗ 𝐝 ≤  𝟒, 𝟐𝐟𝐞  

principale 45 35 6,95 4.62 26.08 0,065≥0,062 0,065≥0,011 0,0029≤0,01 

secondaire 40 30 5,25 4.62 20.78 0,076≥0,062 0,076≥0,020 0,0038≤0,01 
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5) Vérification de la zone nodale                        RPA99/2003Art 7.6.2 

Pour assurer la sécurité des usagée d’un bâtiment, il est primordiale que les rotules 
plastiques se forme dans les poutres avant les poteaux 

Alors le RPA99 exige de vérifiée la condition suivante : |𝐌𝐍| + |𝐌𝐒|  ≥ 𝟏. 𝟐𝟓 × |𝐌𝐖| + |𝐌𝐄| 
        

 

 

        

 

Figure V.3.3 : Moments résistants au niveau de 

la zone  nodale. 

Le moment résistant (MR) d’une section de béton dépend des paramètres suivants :  MR = z × AS × σs          Avec:     z = 0,9d        et         σs = feγs = 400MPa 

Tableau V.3.3.4 : Les moments résistants dans les poteaux 

Niveau 𝐝(𝐜𝐦) 𝐳(𝐜𝐦) 𝐀(𝐜𝐦𝟐) 𝐍𝐛𝐫𝐞 de 

barres / face 

𝛔𝐬(𝐌𝐏𝐚) 𝐌𝐑(𝐊𝐍. 𝐦) 

Entre sol 2 0,72 0,648 14.58 4HA20+1HA16 400 377,91 

Entre sol 1 0,67 0,603 13.44 3HA20+2HA16 400 324,17 

RDC 0,67 0,603 12.50 3HA20+2HA14 400 301,5 

Etage 1 0,62 0,558 12.50 3HA20+2HA14 400 279 

Etage 2 0,62 0,558 10.05 5HA16 400 224,31 

Etage 3 0,57 0,513 9.58 4HA16+1HA14 400 196,58 

Etage 4 0,57 0,513 9.11 3HA16+2HA14 400 186,93 

Etage 5 0,52 0,468 9.11 3HA16+2HA14 400 170.54 

Etage 6 0,52 0,468 8.04 4HA16 400 150,51 

Etage 7 0,47 0,423 7.10 2HA16+2HA14 400 120,13 

Etage 8 0,47 0,423 6.16 4HA14 400 104,22 

Tableau V.3.3.5 : Les moments résistants dans les poutres principales 

Niveau Position 𝐝 (𝐜𝐦) 𝐙 (𝐜𝐦) 𝐀 (𝐜𝐦𝟐) 𝛔𝐬(𝐌𝐏𝐚) 𝐌𝐫(𝐊𝐍. 𝐦) 

Entre sol 
1+RDC 

Travée 43 38,7 4.62 400 71,517 

Appui 43 38,7 6,79 400 105,10 

Etage 1,2 Travée 43 38,7 6,79 400 105,10 

Appui 43 38,7 10,65 400 164,86 

Etage 3,4 Travée 43 38,7 6,79 400 105,10 

Appui 43 38,7 10,65 400 164,86 

Etage 5,6 Travée 43 38,7 5,65 400 87,462 

Appui 43 38,7 10,65 400 164,86 

Etage 7,8 Travée 43 38,7 4,62 400 71,517 

Appui 43 38,7 9,24 400 143,03 

Terrasse Travée 43 38,7 4.62 400 71,517 

Appui 43 38,7 6,79 400 105,10 

MW 
ME 

MN 

MS 
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Tableau V.3.3.6 : Les moments résistants dans les poutres secondaires 

Niveau Position 𝐝(𝐜𝐦) 𝐙 (𝐜𝐦) 𝐀 (𝐜𝐦𝟐) 𝛔𝐬(𝐌𝐏𝐚) 𝐌𝐫(𝐊𝐍. 𝐦) 

Entre sol 

1+RDC 

Travée 38 34,2 6,88 044 94,11 

Appui 38 34,2 6,88 400 94,11 

Etage 1,2 Travée 38 34,2 6.79 400 92,88 

Appui 38 34,2 6.79 400 92,88 

Etage 3,4 Travée 38 34,2 6.79 400 92,88 

Appui 38 34,2 6,79 400 92,88 

Etage 5,6 Travée 38 34,2 5,65 400 77,29 

Appui 38 34,2 5,65 400 77,29 

Etage 7,8 Travée 38 34,2 4.62 400 63,20 

Appui 38 34,2 4.62 400 63,20 

Terrasse Travée 38 34,2 4.62 400 63,20 

Appui 38 34,2 4.62 400 63,20 

 

Les résultats de la vérification des zones nodales sont récapitulés dans les tableaux suivant : 

Tableau V.3.3.7 : Vérification de la zone nodale dans le sens principale 

Niveau 𝐌𝐍 (𝐊𝐍. 𝐦) 𝐌𝐒 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐌𝐍 + 𝐌𝐒 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐌𝐄 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐌𝐖 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝟏, 𝟐𝟓(𝐌𝐄 + 𝐌𝐖) Observation 

Entre sol 1 324,17 377,91 702,08 71,517 105,10 220,77 Vérifiée 

RDC 301,5 324,17 625,67 71,517 105,10 220,77 Vérifiée 

Etage 1 279 301,5 580,5 105,10 164,86 337,45 Vérifiée 

Etage 2 224,31 279 503,31 105,10 164,86 337,45 Vérifiée 

Etage 3 196,58 224,31 420,89 105,10 164,86 337,45 Vérifiée 

Etage 4 186,93 196,58 383,51 105,10 164,86 337,45 Vérifiée 

Etage 5 170.54 186,93 337,47 87,462 164,86 315,40 Vérifiée 

Etage 6 150,51 170.54 321,05 87,462 164,86 315,40 Vérifiée 

Tableau V.3.3.8 : Vérification de la zone nodale dans le sens secondaire 

Niveau 𝐌𝐍 (𝐊𝐍. 𝐦) 𝐌𝐒 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐌𝐍 + 𝐌𝐒 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐌𝐄 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝐌𝐖 (𝐊𝐍. 𝐦) 

𝟏, 𝟐𝟓(𝐌𝐄 + 𝐌𝐖) Observation 

Entre sol 1 324,17 377,91 702,08 94,11 94,11 235,27 Vérifiée 

RDC 301,5 324,17 625,67 94,11 94,11 235,27 Vérifiée 

Etage 1 279 301,5 580,5 92,88 92,88 232,20 Vérifiée 

Etage 2 224,31 279 503,31 92,88 92,88 232,20 Vérifiée 

Etage 3 196,58 224,31 420,89 92,88 92,88 232,20 Vérifiée 

Etage 4 186,93 196,58 383,51 92,88 92,88 232,20 Vérifiée 

Etage 5 170.54 186,93 337,47 77,29 77,29 193,22 Vérifiée 

Etage 6 150,51 170.54 321,05 77,29 77,29 193,22 Vérifiée 

 

Remarque  

 Le moment résistant dans les nœuds est vérifiée pour chaque étage  

 Cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux des bâtiments supérieurs 

à r+2.                                    (RPA99/2003 ART 7.6.2)   
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V.3.4.Schéma de ferraillage  

Tableau V.3.4 : Schémas de ferraillages des poutres 

Poutres principales 

Entre sol 1, RDC étages 1, 2, 3,4 

  

étages 5,6 étages 7,8 

  

 

terrasse 
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Poutres secondaire 

Entre sol 1, RDC 

  

 

Etages 1, 2, 3, 4 

 

Etages 7, 8, terrasse 
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V.4.Etude des voiles  

V.4.1.Introduction : 

Un voile de contreventement est un élément verticale de section (e x l), travaillant en flexion 

composée du même principe qu’un poteau. 
La structure qui fait l’étude de notre projet, située dans la zone 𝐈𝐈𝐚 (moyenne sismicité) avec 

une hauteur qui dépasse (14m), le RPA99/version 2003(Art.3.4.A.1.a) exige de mettre des 

voiles de contreventement. 

Les voiles sont sollicités à la flexion composée avec un effort tranchant et considérés comme 

des consoles encastrées à leur base, leurs modes de rupture sont : rupture par flexion, rupture 

en flexion par effort tranchant, rupture par écrasement ou traction du béton. 

Les calculs se feront sous les combinaisons les plus défavorables suivantes : 

 1.35G+1.5Q                 (ELU) 

 G+Q±E                        (ELA) 

 0.8G±E                        (ELA) 

Le ferraillage adopté sera le maximum entre ceux donnée par les sollicitations suivantes : 

{Nmax           Mcorr          A1  Nmin            Mcorr          A2  Mmax           Ncorr          A3      A = max (A1, A2, A3) 

V.4.2.Recommandation du RPA99 version 2003 

A) Armatures verticales 

      La section d’armatures à introduire dans les voiles sera une section répartie comme suit : 
 Les armatures verticales sont disposées en deux nappes parallèles aux faces des voiles. 

 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. 

 Zone tendue : un espacement maximal de 15 cm et un pourcentage minimal de 0.20% 

de la section du béton, Amin = 0.2%×lt ×e  

Avec :       lt : longueur de la zone tendue, 

                  e : épaisseur du voile. 

 À chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur L/10 
de la longueur du voile 

 Les barres du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie supérieure. 

Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

B) Armatures Horizontales  

Ils sont destinés à reprendre les efforts tranchant, et maintenir les aciers verticaux, et les 

empêcher de flamber, donc ils doivent être disposés en deux nappes vers l’extérieur des 
armatures verticales. 
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C) Armatures Transversales 

     Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le 

flambement, leur nombre doit être égale au minimum à 4 barres / m2. 

 Règles communes RPA99 V2003 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 nappes d’armatures horizontales et verticales est St ≤min(1,5e; 30cm) 
 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre 

carré. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales (à l’exception des zones d’about) ne 
devrait pas dépasser l/10 de l’épaisseur du voile. 

 les longueurs de recouvrements doivent être égales à : 

     1) 40Φpour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est    

possible. 

    2) 20Φpour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

 Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers 
de couture dont la section doit être calculée avec la formule : 

                                          Aij = 1,1 V/fe       Avec    V = 1,4Vu 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts 
de traction dus aux moments de renversement. 

V.4.3.Calcul des voiles 

 Exemple de calcul :  

Voile  Vy1 (Entre sol 1,2) 

Données : Nmax = 2680,06 KN;      Mcor = 2338.75 KN. m   ;            Vu = 663.04KN 

l = 3 m ;       e= 20cm ;      d = 2.95 m ;       d’ = 0.05 m ;          (Situation accidentelle) eG = MN = 2338.75 2680.06 = 0,872 m <  l2 = 32 = 1,5m  
Avec: NU (d-d') - MUA= …………...(1) 

(0.337h-0.81d') b h fbu=…… (2) 

(1) →1.547 MN. m    
(2) →6,041 MN. m    
               N effort de compression et c le centre de pression est à l’intérieur de la section et 

 (1) <(2).Donc la section est partiellement comprimée et le calcul de ferraillage se fera par 

assimilation à la flexion simple. MUA = M + N × (d − h2) = 2338.75 + 2680.06 × (2.95 − 32) =6224.84 KN. m    μbu = MuAbd2fbu = 6.2240.20 × (2.95)2 × 18.48 = 0.193 
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 μbu =  0,209 <  μl  =  0.391 ⟹ fst = feγs = 4001 = 400 MPa α = 1.25(1 − √1 − 2 × μbu) = 0.271 z = d(1 − 0.4α) = 2.63 m A1 = MuAz × fst = 6.2242.63 × 400 = 59.17 cm2 

On revient à la flexion composée : A = A1 − Nufst = −7.83 cm2              

 Détermination des longueurs (tendue et comprimée) : 

On a :   {lt = σmin×Lσmax+σmin       lc = L − 2lt             
Avec :lt  : Longueur de la zone tendue (partie tendue du voile). lc : Longueur de la zone comprimée (partie comprimée du voile). σ = NS ± MI                Dans notre cas : {σ1 = 2680.06 ×10−33×0.2 + 2338.75×10−3 0,45 × 1.5 = 12.26 MPa    σ2 = 2680.06 ×10−33×0.2 − 2338.75×10−3 0,45 × 1.5 = −3.33 MPa    
                                                             { lt = 3.33×312.26+3.33 = 0,64 m                lc = 3 − 2 × 64 = 1.72 m                    

 Armatures minimales en zone tendue et zone comprimée (courante) : 

On a : { AminZ.T = 0.2%(e × lt) = 0.2%(20 × 64) = 2.56 cm2     AminZ.C = 0.10%(e × lc) = 0.10%(20 × 172) = 3.44 cm2  
 Armatures minimales dans tout le voile 

Selon le RPA99/V2003, on a : Amin = 0.15%(e × l) = 0.15%(20 × 3) = 9 cm2 

 Espacement des barres verticales : St ≤ min(1.5 × e ; 30 cm ) ⟹ St = 20 cm 

 Armatures horizontales : 

La section des armatures horizontales est calculée selon la formule suivante :   𝐀𝐡 = 𝛕𝐮×𝐞×𝐒𝐭𝟎.𝟖×𝐟𝐞                 Avec :   τu = 1.4Vue × d = 1.4 × 663.04 × 10−30.2 × 2.95 = 1.57 MPa 

 Espacement des barres horizontales : St ≤ min(1.5e ; 30 cm)       St ≤ 30 … … … …  On opte : St = 20 cm 

Donc : Ah = 1.57 × 0.2 × 0.20.8 × 400 = 1.96 cm2 

Ferraillage longitudinale 

Les sollicitations de calcul sont extraites directement du logiciel ETABS, et pour les autres 

voiles ils seront résumés dans les tableaux  
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Tableau V.4.3.1 : Sollicitations et ferraillage du voile Vx1 dans tous les niveaux 
Niveau Sollicitation Type 

de section 
𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 
(m) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 

Sol 1,2 

Nmax → Mc 

1870.58→86.73 

SEC 0 / 2.60 / 1.30  

 

3.9 Mmax → Nc 

233.13→1849,7 

SEC 0 / 2,60 / 1,30 Nmin → Mc 

608.57→116.02 

SEC 0 / 2.60 / 1.30 

RDC+ 

Etage 1 
Nmax → Mc 

1491.1→279.04 

SEC 0 / 1.95 / 1.30  

 

2.92 Mmax → Nc 

279.04→1491,1 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 Nmin → Mc 

402.57→245,01 

SPC 0.28 1.25 0.69 0.42 0,46 

 

Etage 
2.3 

Nmax → Mc 

1200.45→238.6 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 2.92 Mmax → Nc 

238.6→1200.45 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 Nmin → Mc 

360.78→108.34 

SPC 0 0.54 1.40 0.18 0.94 

Etage 
4.5 

Nmax → Mc 

985.19→220.10 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 2.92 Mmax → Nc 

220.10→985.19 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 Nmin → Mc 

259.15→92.51 

SPC 0 0.77 1.18 0.26 0.79 

 

Etage 
6.7.8 

Nmax → Mc 

702.77→186,54 

SPC 0 0.36 1.59 0.12 1.06 2.92 Mmax → Nc 

186.54→702.77 

SPC 0 0.36 1.59 0.12 1.06 Nmin → Mc 

132.89→59.12 

SPC 0 1.00 0.95 0.33 0.64 

Tableau V.4.3.2 : Sollicitations et ferraillage du voile Vx2 dans tous les niveaux 
Niveau Sollicitation Section 𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 
(m) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 
Sol 1,2 

Nmax → Mc 

1443.4→127.66 

SEC 0 / 2,8 / 1,4 4,2 Mmax → Nc 

331.44→1199.4 

SPC 0 0.43 2.36 0.11 1,18 Nmin → Mc 

-87.16→55.93 

SPC 2.16 1.78 1.02 0,44 0,52 

RDC+ 
Etage 1 

Nmax → Mc 

701.21→22,91 

SEC 0 / 2,1 / 1,4 3,15 Mmax → Nc 345.41 →459,4 

SPC 1.32 1,45 0,65 0,48 0,44 Nmin → Mc 

42,43→50,61 

SPC 0.39 1.69 0.41 0.56 0.28 

 

Etage 
2.3 

Nmax → Mc 

579.65→76.82 

SEC 0 / 2,1 / 1,4 3,15 Mmax → Nc SPC 1.06 1.47 0.63 0.49 0.42 
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280.64→361.03 Nmin → Mc 

68.01→177.97 

SPC 2.51 1.91 0.19 0.64 0.12 

 

Etage 

4.5 
 

Nmax → Mc 

473.41→3.01 

SEC 0 / 2,1 / 1,4 3,15 Mmax → Nc 

260.26→282.49 

SPC 1.55 1.57 0.53 0.52 0.36 Nmin → Mc 

41.69→152.35 

SEC 2.34 1.96 0.13 0.66 0.09 

 

Etage 

6.7.8 

Nmax → Mc 

343.69→55.81 

SEC 0 / 2,1 / 1,4 3,15 Mmax → Nc 318.03 →128.14 

SPC 4.50 0.90 0.20 0.63 0.14 Nmin → Mc 

-10.73→116.17 

SET 2.37 4,2 / 1,4 / 

Tableau V.4.3.3 : Sollicitations et ferraillage du voile Vy1 dans tous les niveaux 
Niveau Sollicitation Section 𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 

(m) 
𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 
Sol 1,2 

Nmax → Mc 

2680.58→2338.75 

SPC 0 2.56 3.43 0.64 1.72 9 

 

 Mmax → Nc 

2338.75→2680.58 

SPC 0 2.56 3.43 0.64 1.72 Nmin → Mc 

585.45→452.54 

SPC 0 2.12 3.88 0.53 1.94 

RDC+ 
Etage 1 

Nmax → Mc 

1674.8→ 60.89 

SPC 0 4.17 0.33 1.39 0.22 6.75 Mmax → Nc 

529.37→1354.50 

SEC 0 / 4.50 / 3 Nmin → Mc 

347.01→185.45 

SPC 0 0.29 4.21 0.10 2.80 

 

Etage 

2.3 

Nmax → Mc 

1435.95→160.28 

SEC 0 / 4.50 / 3  

4,725 Mmax → Nc 

360.94→1078.40 

SEC 0 / 4.50 / 3 Nmin → Mc 

267.22→241.62 

SPC 0 2.01 2.49 0.67 1.66 

Etage 

4.5 
Nmax → Mc 

1163.04→106.09 

SEC 0 / 4.50 / 3  

4.725 Mmax → Nc 

238.15→806.88 

SEC 0 / 4.50 / 3 Nmin → Mc 

167.69→173.33 

SPC 0 2.32 2.17 0.77 1.46 

 

Etage 
6.7.8 

Nmax → Mc 

798.25→70.10 

SEC 0 / 4.50 / 3  

4.725 Mmax → Nc 

166.53→ 514.97 

SEC 0 / 4.50 / 3 Nmin → Mc 

46.39→ 87.67 

SPC 0.16 3.31 1.19 1.10 0.80 
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Tableau V.4.3.4 : Sollicitations et ferraillage du voile Vy2 dans tous les niveaux 

Niveau Sollicitation Section 𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 
(m) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 

Sol 1,2 

Nmax → Mc 

1899.59→1671.3 

SPC 0 2.63 2.97 0.66 1.48 8.4 Mmax → Nc 

2046.7→1868.14 

SPC 0 3.21 2.38 0.8 1.2 Nmin → Mc 

250.77→163.94 

SPC 0 1.6 3.99 0.4 

 

2 

RDC+ 

Etage 1 
Nmax → Mc 

1537.15→ 215.45 

SEC 0 / 4.2 / 2.8 6.3 Mmax → Nc 

483.25→1407.07 

SEC 0 / 4.2 / 2.8 Nmin → Mc 

402.78→ 288.44 

SPC 0 1.46 2.73 0.49 1.82 

 

Etage 
2.3 

Nmax → Mc 

1306.37→221.38 

SEC 0 / 4.2 / 2.8 6.3 Mmax → Nc 

221.38→1306.37 

SEC 0 / 4.2 / 2.8 Nmin → Mc 

242.5→163.92 

SPC 0 1.30 2.90 0.43 1.94 

Etage 
4.5 

Nmax → Mc 

1046.65→164.58 

SEC 0 / 4.2 / 2.8 6.3 Mmax → Nc 

164.58→1046.65 

SEC 0 / 4.2 / 2.8 Nmin → Mc 

139.34→110.76 

SPC 0 1.73 2.46 0.58 1.64 

 

Etage  
6.7.8 

Nmax → Mc 

716.55→136.20 

SEC 0 4.2 / 2.8 / 6.3 Mmax → Nc 

136.20→716.55 

SEC 0 4.2 / 2.8 / Nmin → Mc 

33.76→46.93 

SPC 0 2.79 1.41 0.93 0.94 

Tableau V.4.3.5 : Sollicitations et ferraillage du voile Vy3 dans tous les niveaux 
Niveau Sollicitation Section 𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 
(m) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 
Sol 1,2 

Nmax → Mc 

1606.84→90.11 

SEC 0 / 2.40 / 1.20 3.60 Mmax → Nc 

580.67→1458.3 

SPC 0 1.19 1.20 0.3 0.6 Nmin → Mc 

273.07→103.99 

SPC 0 1.14 1.26 0.28 0.64 

RDC+ 
Etage 1 

Nmax → Mc 

1253.14→67.76 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 2.70 Mmax → Nc 

121.01→1053.5 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 Nmin → Mc 

268.61→28.89 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 

 

Etage 

2.3 

Nmax → Mc 

989.91→107.65 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 2.70 Mmax → Nc SEC 0 / 1.80 / 1.20 
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107.65→989.91 Nmin → Mc 

241.91→17.35 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 

 

Etage 

4.5 
 

Nmax → Mc 

775.89→99.34 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 2.70 Mmax → Nc 

99.34→775.89 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 Nmin → Mc 

170.1→9.69 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 

 

Etage 

6.7.8 

Nmax → Mc 

535.13→88.72 

SEC 0 / 1.80 / 1.20 2.70 Mmax → Nc 

95.08→248.32 

SPC 0 0.86 0.94 0.29 0.62 Nmin → Mc 

48.77→16.69 

SPC 0 0.75 1.05 0.25 0.70 

Tableau V.4.3.6 : Sollicitations et ferraillage du voile Vy4 dans tous les niveaux 
Niveau Sollicitation Section 𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 

(m) 
𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 
Sol 1,2 

Nmax → Mc 

1941.24→800.8 

SEC 0 / 5.20 / 2.60 7.80 Mmax → Nc 

2455.7→1755.2 

SPC 7.25 3.59 1.61 0.90 0.80 Nmin → Mc 

-337.82→302.61 

SPC 7.27 2.68 2.51 0.67 1.26 

RDC+ 
Etage 1 

Nmax → Mc 

1612.45→109.1 

SEC 0 / 3.90 / 2.60 5.85 Mmax → Nc 

401.17→656.31 

SPC 0 1.13 2.76 0.38 1.84 Nmin → Mc 

357.27→ 180.2 

SPC 0 0.55 3.35 0.18 2.24 

 

Etage 

2.3 

Nmax → Mc 

1257.7→160.22 

SEC 0 / 3.90 / 2.60 5.85 Mmax → Nc 

413.73→886.97 

SPC 0 0.28 3.62 0.10 2.40 Nmin → Mc 

151.54→275.66 

SPC 0.83 2.97 0.93 1.00 0.60 

 

Etage 
4.5 

 

Nmax → Mc 

1003.61→130.5 

SEC 0 / 3.90 / 2.60 5.85 Mmax → Nc 

1263.41→549.6 

SPC 6.54 3.16 0.73 1.05 0.50 Nmin → Mc 

29.8→199.88 

SPC 1.59 3.64 0.25 1.22 0.16 

 

Etage 
6.7.8 

Nmax → Mc 

695.44→101.05 

SEC 0 / 3.90 / 2.60 5.85 Mmax → Nc 

192.28→275.76 

SPC 0 1.47 2.42 0.50 1.60 Nmin → Mc 

-43.76→147.79 

SPC 2.01 3.40 0.50 1.13 0.34 
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Tableau V.4.3.7 : Sollicitations et ferraillage du voile Vy5 dans tous les niveaux 
Niveau Sollicitation Section 𝐀𝐙𝐓𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐓  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐂  (𝐜𝐦𝟐) 

𝐋𝐭 
(m) 

𝐋𝐜 
(m) 

𝐀𝐦𝐢𝐧𝐭𝐨𝐭  

(cm²) 

 

Entre 

Sol 1,2 

Nmax → Mc 

1127.98→163.9 

SEC 0 / 2.60 / 1.30 3.9 Mmax → Nc 

676.44→1097.1 

SPC 3.37 1.68 0.91 0.42 0.46 Nmin → Mc 

-85.3→118.48 

SPC 3.48 2.19 0.40 0.55 0.20 

RDC+ 

Etage 1 
Nmax → Mc 

895.1→136.27 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 2.92 Mmax → Nc 

180.33→578.45 

SPC 0 0.59 1.33 0.20 0.90 Nmin → Mc 

136.38→167.11 

SPC 1.72 1.60 0.34 0.54 0.22 

 

Etage 
2.3 

Nmax → Mc 

676.05→121.51 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 2.92 Mmax → Nc 

147.51→506.63 

SPC 0 0.47 1.48 0.16 0.98 Nmin → Mc 

142.21→135.24 

SPC 0.97 1.50 0.44 0.50 0.30 

 

Etage 
4.5 

 

Nmax → Mc 

514.37→97.25 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 2.92 Mmax → Nc 

129.56→399.86 

SPC 0 0.64 1.30 0.21 0.88 Nmin → Mc 

103.55→112.61 

SPC 0.98 1.56 0.39 0.52 0.26 

 

Etage 

6.7.8 

Nmax → Mc 

342.43→67.41 

SEC 0 / 1.95 / 1.30 2.92 Mmax → Nc 

105.03→253.80 

SPC 0 0.93 1.02 0.31 0.68 Nmin → Mc 

10.84→66.10 

SET 1.51 3.90 / 1.3 / 

V.4.4.Le ferraillage longitudinale et transversale opté pour tous les voiles : 

Selon les sollicitations déjà présentées et le type des sections trouvées nous avons ce qui suit : 

Tableau V.4.4.1 : ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vx1 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞 

(cm) 

𝐕𝐮 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥 
(cm) 

Entre Sol 

1,2 

8HA8 = 4,02 cm² 20 

 

107,49 0.75 

 

0.60 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

 

RDC 

Etage1 

8HA8 = 4,02 cm² 20 150.93 0.79 0.34 2HA8 

=1,01 cm² 

15 

Etage 2.3 8HA8 = 4,02 cm² 20 154.47 0.81 0.34 2HA8 

=1,01 cm² 

15 

Etage 4.5 8HA8 = 4,02 cm² 20 145.99 0.77 0.34 2HA8 

=1,01 cm² 

15 

Etage 6.7.8 8HA8 = 4,02 cm² 20 128.04 0.89 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 
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Tableau V.4.4.2 : Ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vx2 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞
 (cm) 

𝐕𝐮 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥
 (cm) 

Entre Sol 
1,2 

8HA10 = 6,28 cm² 20 141.77 0.92 0.6 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

 

RDC 
Etage1 

8HA8 = 4,02 cm² 20 190.27 1.23 0.45 2HA10 

=1,57 cm² 

20 

Etage 2.3 8HA10 = 6.28 cm² 20 183.63 1.19 0.45 2HA10 

=1,57 cm² 

20 

Etage 4.5 8HA10 = 6.28 cm² 20 174.44 1.13 0.45 2HA10 

=1,57 cm² 

20 

Etage 6.7.8 8HA12 = 9,05 cm² 20 216.54 1.40 0.45 2HA10 

=1,57 cm² 

20 

Tableau V.4.4.3 : ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vy1 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞
 (cm) 

𝐕𝐮 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥
 (cm) 

Entre Sol 
1,2 

17HA10 = 13.35 cm² 20 663.04 1.47 0.45 2HA10 

=1,57 cm² 

15 

 

RDC 
Etage1 

17HA10 = 13.35 cm² 20 180.71 0.54 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 2.3 17HA8 = 8.55 cm² 20 179.18 0.53 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 4.5 17HA8 = 8.55 cm² 20 133.04 0.39 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 6.7.8 17HA8 = 8.55 cm² 20 100.70 0.30 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Tableau V.4.4.4 : ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vy2 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞
 (cm) 

𝐕𝐮 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥
 (cm) 

Entre Sol 
1,2 

16HA10 = 12.57 cm² 20 606.72 1.45 0.45 2HA10 

=1,57 cm² 

15 

 

RDC 
Etage1 

16HA8 = 8.04 cm² 20 143.72 0.46 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 2.3 16HA8 = 8.04 cm² 20 145.16 0.46 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 4.5 16HA8 = 8.04 cm² 20 127.78 0.41 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 6.7.8 16HA8 = 8.04 cm² 20 100.65 0.32 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Tableau V.4.4.5 : ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vy3 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞
 (cm) 

𝐕𝐮 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥 
(cm) 

Entre Sol 
1,2 

7HA10 = 5.50 cm² 20 257.45 1.47 0.45 2HA10 

=1.57 cm² 

15 

 

RDC 
Etage1 

7HA8 = 3.52 cm² 20 119.91 0.91 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 2.3 7HA8 = 3.52 cm² 20 99.38 0.76 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 
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Etage 4.5 7HA8 = 3.52 cm² 20 99.94 0.76 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 6.7.8 7HA8 = 3.52 cm² 20 71.16 0.54 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Tableau V.4.4.6 : ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vy4 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞
 (cm) 

Vu 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥 
(cm) 

Entre Sol 
1,2 

20HA12 = 22.62 cm² 15 779.32 2.00 0.45 2HA12 

=2,26 cm² 

15 

RDC 
Etage1 

15HA8 = 7.54 cm² 20 211.25 0.72 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 2.3 15HA8 = 7.54 cm² 20 201.39 0.69 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 4.5 15HA12 = 16.96 cm² 20 157.21 0.54 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 6.7.8 15HA8 = 7.54 cm² 20 125.63 0.43 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Tableau V.4.4.7 : ferraillage longitudinale et transversale adopté pour le voile Vy5 

Niveaux 𝐀𝐯/𝐟𝐚𝐜𝐞𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é
 

 

𝐒𝐭𝐯𝐞𝐫𝐭𝐢𝐜𝐚𝐥𝐞
 (cm) 

𝐕𝐮 

(KN) 
𝐀𝐡𝐜𝐚𝐥 (𝐜𝐦𝟐) 

𝐀𝐡𝐦𝐢𝐧 (𝐜𝐦𝟐) 
𝐀𝐡𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é

 𝐒𝐭𝐇𝐨𝐫𝐢𝐳𝐨𝐧𝐭𝐚𝐥 
(cm) 

Entre Sol 
1,2 

8HA12 = 9.05 cm² 20 269.74 1.89 0.6 2HA12 

=2,26 cm² 

20 

 

RDC 
Etage1 

8HA8 = 4.02 cm² 20 88.56 0.62 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 2.3 8HA8 = 4.02 cm² 20 89.85 0.63 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 4.5 8HA10 = 6.28 cm² 20 86.45 0.61 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

Etage 6.7.8 8HA8 = 4.02 cm² 20 75.16 0.53 0.45 2HA8 

=1,01 cm² 

20 

V.4.5. schéma de ferraillage  

 

 

 

 

Figure V.4.5 : Schéma de ferraillage voile Vx1 

V.5.Conclusion  

Après l’étude des éléments porteurs on constate que : 

Ces éléments jouent un rôle prépondérant dans la résistance et la transmission des sollicitations, 

Ils sont ferraillés souvent par le minimum du RPA, cela est dû à l’interaction qui existe entre 
les voiles et les portiques, et dans notre cas on a le voile de soutènement qui est adossé à la 

structure et il absorbe de manière considérable le séisme .Les exigences du RPA valorisent la 

sécurité par rapport à l’économie.   
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Ⅵ. Introduction  

L’étude d’une structure en gémie civile consiste à déterminer les efforts dus au déférents 
chargement et le dimensionnement des différents éléments. Dans cette partie de ce travail on va 

s’intéresser à des éléments très importants de la structure qui sont les fondations. Les fondations 
sont l’ensemble des éléments de la construction qui sert à transmettre les efforts de la 
superstructure au sol  d’assise afin d’assurer la stabilité de l’ouvrage et limiter les tassements et 
les déplacements sous l’action des forces horizontales appliquer à la structure. 

Le dimensionnement des fondations sera effectué en prenant en compte la nature du sol d’assise 
et le chargement appliqué par la structure toute en respectant les règles spécifiques  du calcul. 

 Choix du type de fondation  

Pour adopter un type de fondation approprié à la structure étudié on doit prendre en compte les 

paramètres suivants  

 Capacité portante du sol  

 Les charges transmises de la superstructure au sol 

 Les distances entre axe des poteaux  

D’après le rapport géotechnique la contrainte admissible du sol est de 2.85 bar, et d’après le 
RPA99/2003 les fondations se dimensionnent sous les différentes combinaisons suivantes  

Situation accidentelle : G + Q ± E  ,  0.8 G ± E 

 

Apres avoir effectué le calcul pour les fondations superficielles semelle isolé et filante il s’est 

avérer que ce type de fondation ne passe pas, donc on est passé au calcul d’un radier générale 

nervuré.                                 

D’une manière générale les fondations doivent satisfaire la relation suivante : 𝐍𝐝𝐒𝐅 ≤ �̅�𝐚𝐝𝐦  Nd : Effort normal a la base de la structure sous combinaison sismique  SF : Surface de la fondation   σ̅adm : Contrainte admissible du sol  72225.28SF ≤ 285  SF ≥  
72225.28285 = 253.42m² SFSb = 74%  

Avec Sb = 339.47 m² : surface de la bâtisse en contact avec le sol 

On constate d’après le résultat ci-dessus que la surface des fondations représente 74% de la surface 

du bâtiment et qui stipule que si la surface de la fondation dépasse 50% de la surface totale du 

bâtiment, on calcul un radier général. 
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Ⅵ.1.Pré dimensionnement du radier  

Le radier est considéré comme infiniment rigide, donc on doit satisfaire les conditions suivantes : 

 Condition de coffrage :    ht: Hauteur des nervures.   hr: Hauteur de la dalle.   Lmax: La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs. Lmax = 6,95 m   hr ≥ L20 = 6,9520 = 34,75cm      Soit  hr =  35cm    ht ≥ L10 = 6,9510 = 69,5cm         Soit ht = 70cm  
 Condition de rigidité 

Pour qu’un radier soit rigide il faut que : Lmax ≤ π2 Le Le ≥ √(4. E. I)/ (K. b)4  
Avec 
Le : est la longueur élastique,  

K : coefficient de raideur du sol K = 4 × 104 KN/m3  (sol moyen); 

E : module d’élasticité du béton : E = 3,216 × 107 KN/m² ; 
b : largeur de la semelle ; 𝐈 = b. ht312 , inertie de la section du radier ; 
ht ≥ √48 Lmax 4 Kπ4 E3 = √48 × 4. 104 × 6,954π43,216.1073 = 112,66cm 

Donc, ht ≥ 112.66 cm           
La hauteur de la nervure choisis au paravent ne vérifie pas la condition de rigidité donc on va 
l’augmenter  à ht = 115 cm      La largeur de la nervure  

 0.3 ht <  b <  0.7 ht 
Soit  b = 80 cm 

 Dimensions du radier 

Nous adopterons pour les dimensions suivantes: 

Hauteur de la nervure :ht = 115cm  
La largeur de la nervure : b = 80cm 

Hauteur de la table du radier hr = 35cm  
Enrobage d′ = 5cm  
La surface du radier Srad = 339.47 m2 
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 Calcul de la surface du radier : 

     On a : N =  72225.28 KN N’ =  N + Pradier + Pnervure    +  Pfiche pot + Pterre +  Q (parking)  Pterre =  22 ×  59.98 = 1319.70 KN  Pradier = 25 × 0.35 × 339.47 =  2970.36KN    Pnervure=25× (0.80 × (1.15 − 0,35) × 123.82)=1981.10KN Pfiche pot = 25 × 0.75 × 0.7 × 1 × 22 = 288.75KN  Q = 2,5 × 339.47 =848,67KN N’ =  79633.86 KN  
On prend: Sradier = Sbatiment a la base = 339.47m2 Sradier ≥ N′σsol̅̅ ̅̅ ̅̅ ⟹ Sradier ≥ 79633.86 285 = 279.42 m2……vérifier 

Donc un débord n’est pas nécessaire 

On prend : Sradier = Sbatiment a la base = 339.47 m² 

VI.1.1 Vérification des contraintes dans le sol : 

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et transversal. σmoy = 3 σmax+σmin4 ≤ σ̅adm         Avec :  σ̅adm = 0.285 MPa 
Les contraintes sous le radier sont données par : 𝛔 = 𝐍𝐒𝐫𝐚𝐝 ±𝐌𝐱 × 𝐘𝐆𝐈𝐱   
En utilisant, le programme AUTOCAD, on obtient les caractéristiques suivantes : {XG =   11.81 mYG =      9.53 m               {Ixx =   36854.02 m4Iyy = 67337.04 m4       {Mxx =   32.277 MN.mMyy =  67.722 MN.m     Résultat tiré du logiciel ETABS 

     Détermination des contraintes moyennes dans les deux sens : 

    Sens X-X :{σmax = NSrad + Mx Ix YG = 72.22528 339.47 + 32.27736854.02 ×  9.53 =  0.221 MPaσmin = NSrad − Mx Ix YG = 72.22528 339.47 − 32.27736854.02 × 9.53 =  0.204 MPa  

On trouve : σmoy = 3 ×0.221+0.2044 =  0.221 MPa < σ̅adm = 0.285MPa…….. Vérifier  

    Sens-Y-Y : {σmax = NSrad + My Iy XG = 72.22528  339.47 + 67.72267337.04 × 11.81 = 0.224MPaσmin = NSrad − My Iy XG = 75.88575  339.47 − 67.72267337.04 × 11.81 = 0.2MPa      
On trouve : σmoy = 3 ×0.224+0.24  = 0.218 MPa < σ̅adm = 0.285MPa …….. Vérifier  
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VI.1.2 Vérification au cisaillement : 

 τu = Vub×d ≤ τ̅u τ̅u = min (0.15 × fc28γb ; 4 MPa) = min(2.5 MPa; 4 MPa) = 2.5 MPa 
On considère une bande de  b=1m de longueur et d = 0.9 ∗ ht = 0.315 m 

Avec :             Vd = Nd×Lmax2Srad = 72225.28 ×6.952×339.47 = 739.34KN 

τu = 739.34∗10−31∗0.315 =  2.35 MPa <  2.5 MPa …. La condition est vérifiée  

VI.1.3 Vérification au poinçonnement : 

Selon le BAEL99 (Art A5.2.4.2) il faut vérifier la résistance au poinçonnement par effort 
tranchant, cette vérification s’effectue comme suit : 𝐍𝐝 ≤ 𝟎. 𝟎𝟒𝟓 × 𝐔𝐜 × 𝐡𝐭 × 𝐟𝐜𝟐𝟖𝛄𝐛      avec : 
 Nd : Effort normale à l’état ultime 
 ht : Hauteur total de radier.  Uc ∶ Périmètre du contour au niveau de la feuille moyenne. 
 Le poteau le plus sollicité est le poteau (75x70) cm2, le périmètre d’impact Uc est donné par la                
formule suivante :       Uc = 2(A + B)    , Tel que : 

 A = a + ht = 0.70 + 1.15 = 1.85 m B = b + ht = 0.75 + 1.15 = 1.9 m                                    
Soit : Uc = 7.5 m et  Nd = 3316.75 KN  Nd = 3.31675 MN < 0.045 × 7.5 × 1.15 × 251 .15 = 8.43 MN……………vérifiée 

Donc, pas de risque de poinçonnement. 

VI.1.4  Vérification de la poussée hydrostatique : 

La condition à vérifier est la suivante :      N ≥  fs  ×  H ×  Srad × γw fs ∶ Coefficient  de sécurité (fs = 1.15) ; H ∶ Hauteur de la partie ancrée du bâtiment           H = 4,08 + 3.4 + 2 = 9,48 m Srad ∶ Surface du radier (Srad = 339.47 m2) ; γw ∶ Poids volumique de l’eau (γw =  10 KN/m3). N = 72225.28 KN ≥ 1.15 × 9,48 × 339,47 × 10 = 37009.02 KN………vérifiée 
VI.1.5 vérification à la stabilité au renversement  

Selon le RPA99 (Art 10.1.5), on doit vérifier que : e = MN ≤ B4 

 Sens X-X : e = 32.27772.22528 = 0,44 < 16,254 = 4,06 m………vérifiée 

 Sens-Y-Y : e = 67.72272.22528 = 0.93 < 26.454 = 6,13m………vérifiée 
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VI.2 Ferraillage du radier général 

VI.2.1 Calcul à l’ELU  

 Calcul des sollicitations Qu = NuSrad , Avec Nu : L’effort normal ultime donné par la structure  Nu = Nu,cal +Nrad  +Nterre +Nfiche pot + 1.5Q Nu =
1339.47× (60197.12 + 1.35(1319.7 + 2970.36 + 288.75) + 1.5 × 848.67) =67651.52KN  Qu = 67651.52339.47  = 199.28 KN/m2 

Pour le panneau le plus sollicité on a : lx = 5.3– 0.8 = 4.50m,            ly = 6.95 – 0.8 = 6.15m ρ = lxly = 0.73 > 0.4 → la dalle travail selon deux sens  
ρ = 0.73  {μx = 0.0646μy = 0.4780 {Mox = μx × Qu × Lx2Moy = μy ×Mox       {Mox = 0.0646 × 199.28 × 4.502 = 260.69 KN.m Moy = 0.4780 × 275.90 = 124.61 KN.m                   
 Calcul des moments corrigés {Mtx = 0.75 × M0x = 195.52 KN.m  Mty = 0.75 × M0y = 93.45KN.m   , Max = May = −0.5 × M0x = −130.34 KN.m 

Le ferraillage se fait pour une section (b × h) = (1×0,35) m2, d = 0.30m 

 Condition de non fragilité 

On a e = 35cm > 12cm et ρ = 0.73 > 0.4 {Amin  x = ρ0 × (3−ρ2 ) × b × hr = 3,178cm2Amin y = ρ0 × b × hr = 2,80cm2                   
Tableau VI.2.1 : ferraillage de radier 

 
VI.2.2 Vérification à l’ELS Qs = NuSrad , Avec Nu : L’effort normal ultime donné par la structure  Ns = Nu,cal + Nrad  + Nterre + Nfiche pot + 1.5Q  Ns = 1339.47 × (43742.67 + (1319.7 + 2970.36 + 288.75) + 848.67) = 49170.15 KN   
 Qs = 49170.15339.47  = 144.84KN/m2 

ρ = 0.73  {μx = 0.0708  μy = 0.6188 {Mox = 207.66KNMoy = 128.50KN  {Mtx = 155.74KN Mty = 96.37KN    Max = May = −103.83KN 
 
 
 
 
 

Localisation M(𝐊𝐍.𝐦) 𝐀𝐜𝐚𝐥 (cm2) 
𝐀𝐦𝐢𝐧  
(cm2) 

𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é  

(cm2) 
𝐍𝐛𝐫𝐞debarres 

St 
(cm) 

travée 
X-X 195.52 20.44 3.178 21.99 7HA20 15 
Y-Y 93.45 9.31 2.80 10.78 7HA14 15 

Appui 130.34 13.20 3.178 14.07 7HA16 15 
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Tableau VI.2.2.1 vérification des contraintes à l’ELS  

Localisation 𝐌𝐒(KN.m) 
Y 

(cm) 
I (𝐜𝐦𝟒) 𝛔𝐛𝐜 ≤ �̅�𝐛𝐜 (MPa) Observation 𝛔𝐬𝐭 ≤ �̅�𝐬𝐭(MPa) 

Travée 
X-X 155.74 11.15 163410 10.73< 15 vérifier 269.4 > 201.63 
Y-Y 96.37 8.36 95198 8.47 < 15 vérifier 328.5 > 201.63 

Appui 103.83 9.34 117243 8.27 < 15 vérifier 274.4 > 201.63 

On remarque que les contraintes de traction dans l’acier ne sont pas vérifiées, donc on doit 
recalculer les sections d’armatures à l’ELS. 
Les résultats sont résumés dans le tableau qui suit : 

Tableau VI.2.2.2 ferraillage du radier à l’ELS 

 
VI.2.3 schéma de ferraillage                              

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure VI.2.3 détaille schéma de ferraillage du radier 
 
VI.3 : Etude des nervures 

Les nervures servent d’appuis pour la dalle du radier la transmission des charges s’effectue en 
fonction des lignes de ruptures comme indiqué sur la figure suivante : 
 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.3 Schéma des lignes de rupture du radier 

Localisation 𝐌𝐒(KN.m) 𝐀𝐜𝐚𝐥(𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦𝟐) 𝐍𝐛𝐫𝐞𝐛𝐚𝐫𝐫𝐞 St (cm) 

Travée 
X-X 155.74 29.39 29.45 6HA25 18 
Y-Y 96.37 17.56 18.85 6HA20 18 

Appui 103.83 19.15 21.99 7HA20 15 
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Pour la détermination des moments, on va utiliser la méthode de Caquot, Afin de simplifier les 
calculs, les charges triangulaires et trapézoïdales peuvent être remplacées par des charges 
équivalentes uniformément réparties.  

VI.3.1 Calcul des charges équivalentes uniformes  
 Charges triangulaires 

Cas de plusieurs charges triangulaires sur la même travée : qm = qv = p2 × ∑ lxi2∑ lxi 
Cas d’une seule charge triangulaire par travée :                  {qm = 23 × p × lxqv = 12 × p × lx                     

Remarque : 

Ces expressions sont élaborées pour des poutres supportant des charges triangulaires des deux 
côtés, donc pour les poutres recevant une charge triangulaire d’un seul côté, ces expressions sont 
à diviser par deux. 

 Charges trapézoïdales 

{ 
 qm = p2 [(1 − ρg23 ) × lxg + (1 − ρd23 ) × lxd]qv = p2 [(1 − ρg2 ) × lxg + (1 − ρd2 ) × lxd]   
Avec : qm: Charge équivalente qui donne le même moment maximal que la charge réelle. qv:  Charge équivalente qui donne le même effort tranchant maximal que la charge réelle. ρ = lxly 

P : Charge répartie sur la surface du radier (poids des nervures non compris). 

 Calcul des sollicitations 

Le calcul des sollicitations dans les nervures se fait pour la nervure la plus défavorable dans chaque 
Sens par la méthode de Caquot, puis on généralise l’étude sur toutes les nervures. 
Sens X-X : 
 

Nervure 01 

 

Figure VI.3.1.1 Répartition des charges sur la nervure la plus sollicitée selon le sens x-x. 

Sens Y-Y : 

Nervure 02 

 

Figure VI.3.1.2 Répartition des charges sur la nervure la plus sollicitée selon le sens y-y. 
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 Calcul des charges revenant  à la nervure la plus sollicitée   ELU ∶ Pu = 199.28KN/m2        ELS ∶ Ps = 144.84 KN/m² 
Les résultats sont résumés dans les tableaux suivant : 

Tableau VI.3.1.1  Les chargements sur les travées sens x-x (Nervure 1) 

Tableau VI.3.1.2 Les chargements sur les travées sens y-y (Nervure 2) 

 Calcul des sollicitations 
Les résultats sont résumés dans les tableaux suivant 

Sens x-x : 
Tableau VI.3.1.3 sollicitation sur la nervure la plus défavorable dans le sens x-x 

Travées 𝐌𝐠(KN.m) 𝐌𝐝(KN.m) 𝐗𝟎 (m) 𝐌𝐭(KN.m) 𝐕𝐠𝐮(KN) 𝐕𝐝𝐮(KN) 

AB 
ELU 0 -1563.88 

1.90 
997.23 1048.63 1699.39 

ELS 0 -1136.65 724.79 

BC 
ELU -1563.88 -2162.53 

2.67 
695.62 1699.39 2561.34 

ELS -1136.65 -1571.77 505.59 

CD 
ELU -2162.53 -2103.94 

3.48 
2302.49 2561.34 -2544.48 

ELS -1571.77 -1529.18 1673.51 

DE 
ELU -2103.94 -988.02 

3.06 
778.58 -2544.48 -1476.41 

ELS -1529.18 -718.11 565.87 

EF 
ELU -988.02 0 

2.54 
146.27 -1476.41 -320.92 

ELS -718.11 0 106.31 
 

Sens y-y : 
Tableau VI.3.1.4 sollicitation sur la nervure la plus défavorable dans le sens y-y 

Travées 𝐌𝐠(KN.m) 𝐌𝐝(KN.m) 𝐗𝟎 (m) 𝐌𝐭(KN.m) 𝐕𝐠𝐮(KN) 𝐕𝐝𝐮(KN) 

AB 
ELU 0 -1941.04 

2.32 
1721.43 1484.03 -2166.10 

ELS 0 -1410.77 1251.16 

BC 
ELU -1941.04 -1619.76 

2.75 
312.76 -2166.10 1855.65 

ELS -1410.77 -1177.52 227.20 

CD 
ELU -1619.76 0 

3.15 
1301.47 1855.65 -1238.59 

ELS -1177.52 0 946.29 

Tableau VI.3.1.5 sollicitation maximal sur les nervures 

SENS 𝐥𝐨𝐜𝐚𝐥𝐢𝐬𝐚𝐭𝐢𝐨𝐧 
𝐌𝐦𝐚𝐱(KN.m) 𝐕𝐦𝐚𝐱𝐮 (KN) 

ELU ELS 

XX 
 

travée 2302.49 1673.51 2561.34 

appui -2162.53 -1571.77 

YY 
 

travée 1721.43 1251.16 -2166.10 
 appui -1941.04 -1410.77 

Chargement Travée AB Travée BC Travée CD Travée DE Travée EF 𝐪𝐦𝐮  (KN/m) 551.34 639.06 734.65 616.94 352.06 𝐪𝐦𝐬  (KN/m) 400.72 464.48 533.96 448.4 255.88 

Chargement Travée AB Travée BC Travée CD 𝐪𝐦𝐮  (KN/m) 640.55 595.25 589.38 𝐪𝐦𝐬  (KN/m) 465.56 432.64 428.51 
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VI.3.2 Ferraillage des nervures 

Le ferraillage des nervures se fera à la flexion simple comme des sections en T renversée. 
 
Détermination de la largeur efficace b selon les deux sens (CBA.Art4.1.3) 
h = 1.15m, h0 = 0.35m, b0 = 0.8m, d = 1.10m 

{   
   𝐒𝐞𝐧𝐬 𝐱𝐱: b−b02 ≤ min (Lx2 ; Lymin10 )               b−0.82 ≤ min (5.2752 ; 3.4510 ) b = 1.45m𝐒𝐞𝐧𝐬 𝐲𝐲: b−b02 ≤ min (Ly2 ; Lxmin10 )                b−0.82 ≤ min (5.32 ; 5.2510 ) b = 1.85m   

  

 
 
Les résultats de ferraillage sont récapitulés dans le tableau suivant 

On a MTU = b × h0 × fbu (d − h02 ) > Mu le calcule se fait pour une section (b  h) 

Tableau VI.3.2 Résultats de ferraillage des nervures 

Localisation 𝐌 (𝐊𝐍.𝐦) 𝐀𝐜𝐚𝐥(𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐦𝐢𝐧(𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦𝟐) 𝐍𝐛𝐫𝐞barres 

X-X 
Travée 2302.49 63.26 

19.26 
63.81 13HA25 

Appui -2162.53 59.22 63.81 13HA25 

Y-Y 
Travée 1721.43 46.28 

24.57 
49.09 10HA25 

Appui -1941.04 52.38 54.00 11HA25 

 Armatures transversales ∅t ≤ min(∅min; h35 ; bo10)  ∅t ≤ min(25; 32.85; 80)mm Soit : ∅t = 10mm et  Atran = 2 cadre + 1 Etrier = 8HA10 = 6.28cm2  

Soit : St ≤ min(h4 ; 12; 10∅lmin)  St ≤  min(28.75; 12; 250) , 
On adopte un espacement entre les armatures transversales St = 12 cm. 
 
VI.3.3 Vérification à L’ELU 

 Vérification de l’effort tranchant 
On a:τu = Vub×d ≤ τ̅u = 2.5MPa……F. N 

{Sens xx: τu = 2561.34×10−31.45×1.1 = 1.60MPa < 2.5MPa… . vérifierSens yy: τu = 2166.10×10−31.85×1.1 = 1.06MPa < 2.5MPa… . vérifier  
Pas de risque de cisaillement des nervures 

 
VI.3.4 Vérification des contraintes à l’ELS 
Tableau VI.3.4.1 vérifications des contraintes dans le béton et dans l’acier  

Local 𝐌𝐬(𝐊𝐍.𝐦) Y (cm) I (𝐜𝐦𝟒) 𝛔𝐛𝐜 ≤ �̅�𝐛𝐜 𝐎𝐛𝐬𝐞𝐫𝐯𝐚− 𝐭𝐢𝐨𝐧 
𝛔𝐬𝐭 ≤ �̅�𝐬𝐭 

X-X 
travée 1673.51 32.07 7407056 7.24 < 15 vérifier 264.09>201.63 
Appui -1571.77 32.05 7398856 6.81 < 15 vérifier 248.37>201.6 

Y-Y 
travée 1251.16 25.87 6279456 5.15 < 15 vérifier 251.41>201.6 
Appui -1410.77 26.96 6793868 5.60 < 15 vérifier 258.63>201.6 

 
On remarque que la contrainte de traction n’est pas vérifiée, on doit recalculer les armatures à  
L’ELS, Les résultats sont présentés dans le tableau suivant : 

     Figure VI.3.2 coupe d’une nervure sens x-x 



                                                 Ⅵ. Etude de l’infrastructure  

 

 

113 

Tableau VI.3.4.2 ferraillage à  l’ELS  
Local 𝐌𝐬(𝐊𝐍.𝐦) 𝐀𝐜𝐚𝐥(𝐜𝐦𝟐) 𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩(𝐜𝐦𝟐) 𝐍𝐛𝐫𝐞𝐛𝐚𝐫𝐫𝐞𝐬 

X-X 
travée 1673.51 83.57 85.33 10HA32+2HA25 
Appui -1571.77 78.49 80.42 10HA32 

Y-Y 
travée 1251.16 61.21 64.34 8HA32 
Appui -1410.77 69.26 72.38 9HA32 

 

 Armature de peau 

Vu l’importance de la hauteur des nervures, il est nécessaire de mettre des armatures de peau afin 
d’éviter la fissuration du béton.  

D’après le CBA93 (Art A.7.3), leur section est d'au moins 3cm² par mètre de longueur de paroi 
mesurée perpendiculairement à leur direction 

Donc, Ap = 3 × 1.15 = 3.45 cm2. 
Soit : 3HA14= 4,62 cm² par face. 
 
VI.3.5 schéma de ferraillage  

Nervures sens x-x 

                 𝟏𝟎𝐓𝟑𝟐 + 𝟐𝐓𝟐𝟓                                        𝟏𝟎𝐓𝟑𝟐 + 𝟐𝐓𝟐𝟓 

 

 

 

 

 

 

             En Travée                                                              En appui 

Nervures sens y-y 

                                        𝟖𝐓𝟑𝟐                                                                                                𝟖𝐓𝟑𝟐                          

 

 

 

 

 
 

 
             En appui                                                                En travée        
                                                             

Figure VI.3.5 schéma de ferraillage des nervures selon les deux sens 
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      Figure VI.4.1.poussèes des terres sur les           
                        Voiles périphériques                

VI.4 étude du voile périphérique  

Dimensionnement 

On utilise le voile périphérique lorsque le niveau de base est surélevé par rapport à la plateforme 
extérieur pour retenir les remblais et pour éviter les poteaux courts Le voile périphérique travail 
comme une dalle pleine verticale, sur quatre appuis avec ρ < 0,4 lx35 ≤ e ≤ lx30    lx = he – hp = 4,08 – 0,45 = 3,63m 3,6335 ≤ e ≤ 3,6330     10,37 < e < 12,10 lx : La petite portée de panneau de la dalle.  he: hauteur d’étage. hp: hauteur de la poutre.  

On opte pour une épaisseur de 15 cm pour entre sol 1 et 2. 
 
VI.4.1 Données relatives au calcul du voile périphérique :  

Dimension de voile : 

-    Hauteur   h=7.48 m 

-    Longueur L=6.95m                                                          

-    Épaisseur e =15 cm 

 Caractéristiques du sol 

-    Poids spécifique       γh = 22KN/m3    

-   Cohésion (Sol rocheux)    cu = 0,3 bar   
On prend cu = 0 (calcul plus defavorable ) 
-  Angle de frottement φ = 41.73°          
Evaluation des charges et surcharges 

Le voile périphérique et soumis aux chargements suivants :  

 La poussée des terres G = h ×  γ × tg2 (π4 − φ2 ) − 2 × c × tg (π4 − φ2 ) G = 7.48 × 22 × tg2 (π4 − 41.732  ) = 33.03 KN/m² 
 Surcharge accidentelle q = 10KN/m2 Q = q × tg2 (π4 − φ2 ) ⟹ Q = 2,01 KN/m² 
VI.4.2 Calcul du ferraillage 

Le voile périphérique sera calculé comme une dalle pleine sur quatre appuis  uniformément 
chargée, l’encastrement est assuré par le plancher, les poteaux  et les fondations. 
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 σ (G) KN/m2                                     σ (Q)                           σmin  =  1,5Q = 3.015         

 

Figure VI.4.2 Diagramme des contraintes qui agissent sur le voile périphérique 

Le diagramme des contraintes est trapézoïdal, donc : σmoy = 3σmax + σmin4 = 3 × 47.61 + 3.0154 = 36.46KN/m² qu = σmoy × 1 ml = 36.46 KN/ ml   
Pour le ferraillage on prend le plus grand panneau dont les caractéristiques sont Lx (h)  =  3.63 m          e = 0,15 m  Ly =  6.2 m           ρ = 3.636.2 = 0,59 > 0,4 ⟹  Le voile porte dans les deux sens 

 Calcul des moments isostatiques M0x = μx × q × lx2 M0y = μy ×M0x ρ = 0,54 ⟹ ELU {μx = 0,0908μy = 0,25      M0x = 0,0908 × 36.46 × 3.632 = 43.62 KN.m M0y = 0,25 × M0x = 10.90KN.m 
 Les moments corrigés  Mx = 0,85 M0x = 37,08.m My = 0,75 M0y = 8.175KN.m Max = May = −0,5M0x = −21.81KN.m 
Les sections d’armatures sont récapitulées dans le tableau ci-dessous : 
Avec: Amin = 0,1% × b × h                     RPA99/2003 ART 10.1.2 

 Ferraillage  

On fait le ferraillage d’une section (b x e) = (1 x 0,15)m²     
 
  Tableau VI.4.2.1 : Sections d’armatures du voile périphérique 

Localisation 𝐌 𝐊𝐍.𝐦 
𝛍𝐛𝐮 α Z (cm) 𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm2/ml) 
𝐀𝐦𝐢𝐧 

(cm2/ml) 
𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é 

(cm2/ml) 

Travée X-X 37,08 0,181 0.252 0,108 9.87 1.5 7HA14=10.78 
Y-Y 8.175 0,04 0,051 0,117 1.99 1.5 4HA10=3,14 

Appui -21.81 0,106 0,141 0,113 5.53 1.5 5HA12=5.65 

 Espacements 

Sens x-x :St ≤ min(2e ; 25 cm) ⟹ St = 15 cm  
Sens y-y :St ≤ min(3e ; 33 cm) ⟹ St = 32cm  

σmax = 1,35G+1,5Q =47.61 KN/m2 
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VI.4.3 Vérifications à l’ELU  ρ = 0,54 > 0,4 e = 15 cm > 12 Axmin = ρ02 × (3 − ρ)b × e Axmin = 0,00082 (3 − 0,54)100 × 15 = 1,48cm2 Aymin = ρ0 × b × e = 1,2 cm2  Amin = 0,1% × b × h = 0,001 × 15 × 100 = 1.5 cm2 

 Calcul de l’effort tranchant  Vux = qu × Lx2 × Ly4 Lx4 + Ly4 = 36.46 × 3.632 × 6.15  4 3.634 + 6.15  4 = 59.3KN 

Vuy = qu × Ly2 × Lx4 Lx4 + Ly4 = 36.46 × 6.152 × 3.63  4 3.63  4 + 6.15  4 = 12.13KN 

 Vérification de l’effort tranchant 
On doit vérifier que τu = Vb × d = 59.3 × 10−30,12 × 1 = 0,494 MPa < τu =  0,07 × fc28γb  τu = 0,494 MPa ≤ τu = 1,17 MPa 
VI.4.4 Vérification à L'ELS ρ = 0,54 ⟹ ELS {μx = 0,0948μx = 0,405  σmax = G + Q = 35.04 KN/m²  σmin = Q = 2.01 KN/m² σmoy = 3σmax + σmin4 = 3 × 35.04 + 2.014 = 26.78 KN/m² qs = σmoy × 1 ml = 26.78 KN/ ml 
 Calcul des moments isostatiques M0x = 0,0948 × 26.78 × 3.632 = 33.45KN.m M0y = 0,405 × M0x = 13.55KN.m 

 Les moments corrigés  Mx = 0,85 M0x = 28.43KN.m My = 0,75 M0y = 10.16 KN.m Max = May = −0,5 M0x = −16.72 KN.m 

 Vérification des contraintes σbc = MsI y ≤ σ̅bc = 0,6 × fc28 σst = 15MsI (d − y) ≤ σ̅st = min(0,5 fe; 90√η ft28)  …..Fissuration tres nuisible  
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Tableau VI.4.4.1 : Vérification des contraintes dans les voiles périphériques 
Localisation 𝐌𝐬𝐞𝐫 𝐊𝐍.𝐦 

Y 
(cm) 

𝐈(𝐦𝟒) × 𝟏𝟎−𝟓 

𝛔𝐛𝐜 ≤ �̅�𝐛𝐜 
(MPA) 

Observation 𝛔𝐬𝐭 ≤ �̅�𝐬𝐭 
(MPA) 

Travée x-x 28.43 4,8 12.069 11.35 Vérifiée 253.76>201.63 
y-y 10.16 2.92 4.71 6.3 Vérifiée 293.5 >201.63 

Appui -16.72 3,8 10,33 6,57 Vérifiée 275.29>201.63 

On remarque que la contrainte de traction n’est pas vérifiée, on doit recalculer les armatures à 
l’ELS, Les résultats sont présentés dans le tableau suivant : 

Tableau VI.4.4.2 : Sections d’armatures calculées à l’ELS 
Localisation 𝐌𝐬 (𝐊𝐍.𝐦) 𝐀𝐜𝐚𝐥 

(cm² / ml) 
𝐀𝐚𝐝𝐨𝐩𝐭é 

(cm2/ ml) 

𝐍𝐛𝐫𝐞 
de barres 

Travée 
 

x-x 28.43 13.56 14.07 7HA16 
y-y 10.16 4.57 5.65 5HA12 

Appui -16.72 7.70 7.7 5HA14 
 

VI.4.5 Schéma de ferraillage  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.4.5.1 Coupe longitudinale               Figure VI.4.5.2 Vue en plan du  ferraillage du voile       
.          du voile périphérique                                                            périphérique                                                  
VI.5.Conclusion : 

D’après l’étude de ce chapitre, on constate qu’une fondation est un organisme de transmission des 
charges de la superstructure au sol Leur calcul dépond de plusieurs paramètres : 
à savoir, la charge appliquée et la nature du sol d’assise. 

Pour le calcul des fondations de la structure on a opté pour un  radier nervuré de 35cm pour la 
hauteur de la dalle ( hr ) ,115cm pour la hauteur des nervures ( ht), et la surface du radier calculer 
pour une  Capacité portante de 2.85 bars est de l’ordre 339.47 m2. Apres avoir calculé le ferraillage 
de radier on a opté pour une section d’armature de 6HA25 selon le sens xx ,6HA20 selon le sens 𝑦𝑦 et 7HA20 au niveau de l’appui. Pour le calcul de ferraillage des nervures on a opté pour 8HA32 
en travée et 10HA32+2HA25 on appui dans le sens xx, dans le sens 𝑦𝑦 on a opté pour 8HA32 en 
travée et 9HA32 on appuis. 

Pour les voiles périphériques on a opté pour une section d’armature 7HA16 selon le sens xx, 
5HA12 selon le sens 𝑦𝑦 et 5HA10 en appuis. 



 

Conclusion générale  
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Conclusion générale   

L’étude d’une structure en génie civil nécessite des connaissances dans les différents 
domaines des génies de la construction, elle commence par l’exploitation des données 
géométrique (plan d’architecture), et des données géotechnique du site l’implantation de 

l’ouvrage et des détails concernant la géologie et la sismicité de la région, à cela s’ajoute 
la connaissance détaillés des matériaux utilisé dans la région et évidement leur qualités.  

Le dimensionnement d’une structure commence par la définition des objectifs de 

comportement qui sont concrétisé par les différentes hypothèses de calculs et application 

des règlements en vigueurs.  

Le pré dimensionnement des éléments de la structure en utilisant les données disponible 

nous permet de donner une idée générale sur les dimensions des éléments et l’évaluation 
des charges en appliquant les prescriptions des documents technique réglementaire et 

des différents règlements qui régissent le bâtiment.  

L’étude préalable d’un bâtiment ne peut s’effectuer manière complète sans passer par 

une étude détaillés des déférents éléments, dans le chapitre trois le calculer des éléments 

du bâtiment nous a donner les dimensions et les sections d’armature correspondante à 
chaque éléments.  

L’étude dynamique de la structure nous a conduit a opter pour un contreventement mixte 

voiles-portiques avec justification d’interaction, la disposition adéquate a donné une 
disposition de deux voiles dans le sens XX et une disposition de Cinque voile dans le 

sens YY, les vérifications de l’interaction verticale nous a donné que les voiles reprenne 

moins de 20% et les portique reprennent plus de 80% de la charge verticale à chaque 

niveau et pour l’interaction horizontal les voiles et les portique travail conjointement les 
voiles reprenne moins de 75% et les portique plus de 25%  de la charge horizontale dans 

les deux directions orthogonales, la période obtenue par le model qui est de 0.836s est 

inferieur a la valeurs de la période empirique majoré de 30% qui de 0.939s dans le sens 

X et la période dans le sens Y est de 0.779s inferieure a 0.789s. Pour les vibrations  le 

premier mode est une translation selon le sens Y, et pour le mode deux on a une 

translation dans le sens X, le troisième mode est une rotation autour de l’axe Z. Le model 
obtenue vérifie les déplacements et l’effet du second ordre. Après l’étude dynamique il 
a était constaté qu’il est nécessaire de redimensionner les éléments de la structure en 
augmentant les sections, on optera pour des poteaux de l’entre sol 2 a 75x70 cm², pour 
l’entre sol1 pour des poteaux de 70x70 cm², pour le rez-de-chaussée 70x65 cm², pour le 

1er étage 65x65 cm², pour le 2ème  étage 65x60 cm² pour le 3 ème étage 60x60 cm² , pour 

le 4 ème étage 60x55 cm², pour le 5 ème étage 55x55 cm², por le 6 ème étage 55x50 cm², 

pour le 7 ème étage 50x50 cm², pour le 8 ème étage 50x45 cm², et pour les voiles de 

contreventement on a augmenté les voiles de l’entre sol1 a 20cm.  
L’étude des fondations est en fonction des charges exercer par la structure et la contrainte 
admissible du sol nous a conduit a opter pour un radier générale nervuré d’une surface 
de 339.47 m² et des nervures de hauteur de 1.15m et une dalle de compression de 35cm.  
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ANNEXE 1 

Disposition des poutrelles, position des dalles pleines et poutres de chainages                                                    

                 pour tous les planchers : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

disposition des poutrelles plancher entre sol 1 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

disposition des poutrelles planchers 1.2.4.5.6.7 

 

 



ANNEXE 1 

 

 

 

 

 

                   

 

 

 

disposition des poutrelles planchers 3.8 

 

disposition des poutrelles planchers terrasse 

 

 

 



ANNEXE 2 

 

 Illustration d’un type d’escalier  

(1) : la paillasse e (l’élément porteur)  

(2) : longueur projeté de l’escalier (L)  

(3) : le giron (g) 

(4) : hauteur de la marche (contremarche h)  

(5) : hauteur totale de l’escalier (H) 

(6):angle d’inclinaison de l’escalier                                                                                

(7) : longueur de marche (emmarchement)                        

 Vue en plan et schéma statique de l’escalier type 2 (entre sol 1) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Vue en plan et schéma statique de l’escalier type 3 (étages courants) 
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Tableau des Armatures  

(en cm2) 

 

Φ 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40 

1 0.20 0.28 0.50 0.79 1.13 1.54 2.01 3.14 4.91 8.04 12.57 

2 0.39 0.57 1.01 1.57 2.26 3.08 4.02 6.28 9.82 16.08 25.13 

3 0.59 0.85 1.51 2.36 3.39 4.62 6.03 9.42 14.73 24.13 37.70 

4 0.79 1.13 2.01 3.14 4.52 6.16 8.04 12.57 19.64 32.17 50.27 

5 0.98 1.41 2.51 3.93 5.65 7.70 10.05 15.71 24.54 40.21 62.83 

6 1.18 1.70 3.02 4.71 6.79 9.24 12.06 18.85 29.45 48.25 75.40 

7 1.37 1.98 3.52 5.50 7.92 10.78 14.07 21.99 34.36 56.30 87.96 

8 1.57 2.26 4.02 6.28 9.05 12.32 16.08 25.13 39.27 64.34 100.53 

9 1.77 2.54 4.52 7.07 10.18 13.85 18.10 28.27 44.18 72.38 113.10 

10 1.96 2.83 5.03 7.85 11.31 15.39 20.11 31.42 49.09 80.09 125.66 

11 2.16 3.11 5.53 8.64 12.44 16.93 22.12 34.56 54.00 88.47 138.23 

12 2.36 3.39 6.03 9.42 13.57 18.47 24.13 37.70 58.91 96.51 150.80 

13 2.55 3.68 6.53 10.21 14.7 20.01 26.14 40.84 63.81 104.55 163.36 

14 2.75 3.96 7.04 11.00 15.83 21.55 28.15 43.98 68.72 112.59 175.93 

15 2.95 4.24 7.54 11.78 16.96 23.09 30.16 47.12 73.63 120.64 188.50 

16 3.14 4.52 8.04 12.57 18.10 24.63 32.17 50.27 78.54 128.68 201.06 

17 3.34 4.81 8.55 13.35 19.23 26.17 34.18 53.41 83.45 136.72 213.63 

18 3.53 5.09 9.05 14.14 20.36 27.71 36.19 56.55 88.36 144.76 226.20 

19 3.73 5.37 9.55 14.92 21.49 29.25 38.20 59.69 93.27 152.81 238.76 

20 3.93 5.65 10.05 15.71 22.62 30.79 40.21 62.83 98.17 160.85 251.33 
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Dalles rectangulaires uniformément chargées articulées sur leur contour 
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 Méthodes de calcul des sollicitations dans les poutrelles  

Les poutrelles sont calculées comme des poutres continues soumises à la flexion simple et 

Au cisaillement, il existe quatre méthodes de calcul, la méthode forfaitaire, 

Méthode de Caquot, méthode de Caquot minoré et la méthode RDM 

A)  Méthode forfaitaire                     (Annexe E.1 du BAEL 91) 

 Application de la méthode : 

Les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont détaillées dans le  

 (BAEL. Art.6.2.210) 

1. Plancher à surcharge modérée Q ≤ min (5KN/m² ; 2G)  

2. les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25 

3. La fissuration est peut nuisible (F.P.N) 

4. Les moments d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les différentes 

travées en continuité (I = Constant). 

 Moments aux appuis  

 - 0.6 M0 pour une poutre à deux travées. 

 - 0.5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 

 - 0.4M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 

Avec : M0 : le moment maximal isostatique dans une travée considérée 

Remarque  

    Les moments sur les appuis de rive sont nuls (pas de ferraillage) seulement le BAEL91 exige 

de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale à −0.15M0                                                           

Tel que M0= Max (M0
1, M0

2)                 

                               0,6M0                                                                                                                0,5M0          0,4M0                0,5M0 

                                                               

Figure III.1.1 Diagramme des moments aux          Figure III.1.2 Diagramme des moments aux 

appuis pour une poutre a deux travées                 appuis pour une poutre à plus de deux travées

  

 Moments en travée  

Les valeurs des moments en travée Mt et aux appuis Mg et Md doivent vérifier :  

Mt+ (Md +Mg) / 2 ≥Max (1.05M0 ; (1+0.3 ) M0)………..……..A  
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Mt ≥ (1+0.3  ) M0 / 2     dans une travée intermédiaire……...B 

       Mt ≥ (1.2+0.3  ) M0/2       dans une travée de rive…………..B 

       Mt : le moment hyperstatique (cherché) max dans la travée considérée. 

       Mg: Le moment max sur l’appui de gauche (par rapport à la travée calculée). 

       Md: le moment sur l’appui droit (par rapport à la travée calculée). 

       Et α = 
QG+Q : Le rapport des charges d’exploitation à la somme des charges non  pondérées 

 Efforts tranchants   

Les efforts tranchants sont calculés forfaitairement au niveau des appuis  

       𝑉0 = 𝑞 ∗ 𝑙2 Sur tous les appuis sauf ceux de voisins de rive 

 

 

 

 

Figure III.1.3 Diagramme des efforts              Figue III.1.4 Diagramme des efforts tranchants                

tranchants pour une poutre à deux travées               pour une poutre a plus de deux travées       

B) Méthode de Caquot minoré                        (Annexe E.2 du BAEL 91) 

 Application de la méthode 

Si la 1ère condition d’application de la méthode forfaitaire est vérifiée, mais la 2eme ou la 

3eme ou la 4eme n’est pas vérifiée on applique la méthode de Caquot minorée en 

remplaçant G de plancher par G’ = 2/3 G pour le calcul des moments aux appuis, et on 

prend la totalité de G pour le calcul des moments en travée. 

 

 

 Moment aux appuis                                 

 MA = − (Pg.lg′3)+(Pd.ld′3)8.5(lg′ +ld′ )                         (BAEL91 E.2.2, 1) 

Tel que : 

 lg′ etld′  : longueurs fictives. 

 Pg et Pd: charge reparties sur les 2 travées encadrant l’appui considère.  

     
'

0.8L : Travée intermédiare
L

L : Travée de rive


 


 

 Moments en travées 
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M(x) = M0(x) + Mg × (1 − xl) + Md × xl  ; M0(x) = P × x2 × (1 − x);  avec x = li2 − Mg−MdP×li  

 

 Efforts tranchants  

L’effort tranchant est déterminé en utilisant la méthode de RDM, avec V = ±V˳ − Mg−Mdl  

Avec V˳ = P∗l2  

C) Méthode RDM 

On applique la méthode RDM pour les poutrelles à une seule travée (isostatique)  

 Moments en travées Mt = P × L2 8  

 Efforts tranchants  VU = P × L 2  
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PLAN ENTRE SOL 2 
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PLAN ENTRE SOL 1 
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PLAN REZ DE CHAUSSEE 
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 PLAN ETAGE 01 
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PLAN ETAGE 02 
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PLAN ETAGE 03 
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PLAN ETAGE 04 
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PLAN ETAGE 05 
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PLAN ETAGE 06 
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PLAN ETAGE 07 
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PLAN ETAGE 08 
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Plan terrasse 
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COUPE 
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Rapport de sol 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 


