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La signification des notations est la suivante :

E : Séisme

G : Charges permanentes

Q : Action variables quelconque.

S : Action dues à la neige.

W : Action dues au vent.

As : Aire d’un acier.

B : Aire d’une section de béton.

E : Module d’élasticité longitudinal.

Eb : Module de déformation longitudinale du béton.

Ei : Module de déformation instantanée.

Efl : Module de déformation sous fluage.

Es : Module d’élasticité de l’acier.

Ev : Module de déformation différée (Evj pour un chargement appliqué à l’age de j jours).

F : Force ou action en général.

I : Moment d’inertie.

L : Longueur ou portée.

M : Moment en général.

Mg : Moment fléchissant développé par les charges permanente.

Mq : Moment fléchissant développé par les charges ou actions variable.

N : force de compression en général.

a : Une dimension (en générale longitudinal).

b : Une dimension (largeur d’une section).

b0 : Epaisseur brute de l’âme de la poutre.

d : Distance du barycentre des armatures tendues à la fibre extrême la plus comprimée.

d : Distance du barycentre des armatures comprimées à la fibre extrême la plus

comprimée.

e : Excentricité d’une résultante ou effort par rapport au centre de gravité de la section

comptée positivement vers les compressions.



f : Flèche.

fe : Limite d’élasticité.

fcj : Résistance caractéristique à la compression du béton a l’age j jours.

Ftj : Résistance caractéristique à la traction du béton a l’age j jours.

Fc28 et ft28 : Grandeurs précédentes avec j=28j.

g : Densité des charges permanentes.

h0 : Epaisseur d’une membrure de béton.

h : Hauteur totale d’une section.

i : Rayon de giration d’une section de B A.

j : Nombre de jours.

lf : Longueur de flambement.

ls : Longueur de scellement.

n : Coefficient d’équivalence acier-béton ;

p : Action unitaire de la pesanteur.

q : Charge variable.

St : Espacement des armatures transversales.

x : Coordonnée en général, abscisse en particulier.

bc : Contrainte de compression du béton.

D : profondeur d’encastrement de la fondation.

Contrainte de rupture.

Contrainte admissible du sol.

charge limite de pointe.

Charge limite de frottement latérale.



poids volumique

. NC, Nγ,Nq sont des paramètre sans dimension dépendant de γ ,ils sont donnes par le 
tableau de l’article 3.31(DTR-BC2.331).

:uq

:aq

.: solducohesionC

:PuQ

:SuQ
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INTRODUCTION GENERALE

Les tremblements de terre sont des phénomènes irréversibles qui provoquent des

catastrophes naturelles parmi les plus imprévisibles et inévitables, auxquels sont soumis les

populations et les biens.Ils prélèvent chaque année leur lôt de victimes et font régresser

économiquement les régions touchées.

Le risque sismique dépend d’une part de la probabilité d’occurrence du séisme, donc de l’aléa

sismique et, d’autre part de la vulnérabilité des constructions existantes.

Ces tremblements de terre se sont toujours produits, il se produira d’autre à l’avenir.

Faute de pouvoir les éviter, on doit chercher à limiter leur dommages par des mesures de

prévention.Dans la majorité des cas, l’ampleur des dommages est imputable à des choix

conceptuels inadéquats à tous les niveaux ou à une négligence dans la réalisation et son

contrôle.

Les dommages causés par les séismes pourraient être réduits si certaines règles adoptées

globalement sont respectées, telles qu’un dimensionnement adéquat, une bonne conception en

général.Enfin, d’une mise en œuvre exécutée dans les règles de l’art.

La prévention du risque sismique doit constituer une préoccupation à tous les stades d’un

projet de réalisation.C’est dans cette optique que notre projet est conçu.

Le projet qui nous a été confié porte sur l’étude d’un bâtiment bi-fonctionnel (R+8), Il

regroupe à la fois commerces, et logements d’habitation.Il est contreventé par un système

mixte (voiles portiques).Ce travail est structuré en six chapitres principaux.

Après avoir présenté le projet et les principes de calcul vis-à-vis des règlements au

premier chapitre, on a prè dimensionné les éléments du bâtiment au chapitre deux.

Au chapitre trois, nous avons calculé tous les éléments secondaires tels que les

planchers, les escaliers et l’acrotère.Nous avons ensuite effectué une étude dynamique dans le

quatrième chapitre afin de trouver un bon comportement de notre structure par la mise en

place des voiles porteurs. Une fois que la disposition est adoptée, la structure est soumise au

spectre de réponse du RPA99addenda2003. Sa réponse va être calculée en utilisant le logiciel

ETABS. Le calcul du ferraillage des éléments structuraux sera exposé dans le chapitre cinq et

en fin l’étude des fondations fera l’objet du sixième chapitre.

Tous les calculs ont était mené en utilisant les différents codes de calcul et de

conception des structures du génie civil, notamment CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003 et

les différents DTR.
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Chapitre I
Présentation et description

de l’ouvrage
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I.1.Introduction :

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

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

A cet effet, on consacre ce chapitre pour donner quelques rappels et des descriptions du projet
étudie. 

I.2.présentation de l’ouvrage:

       L’ouvrage qui fait l’objet de notre travail consiste à étudie un bâtiment (R+8) à usage multiple
qui regroupe des commerces, bureaux et des logements d’habitation ; classé dans le groupe
d’usage 2B (ouvrage de grande importance) selon la classification du RPA99.V2003 (article 3.2).
L’ouvrage sera implanté dans la ville de Tizi-Ouzou qui est considérée selon le RPA-99 de 
moyenne sismicité, c'est-à-dire, (zone IIa).
I.3.Description de l’ouvrage :
     Cette tour comporte :

 un  rez- de-chaussée (RDC) a usage commercial
 1er  étage à usage de bureau
 les autres  étages à usages d’habitation
 Une terrasse inaccessible.
 deux cages d’escalier
 une cage d’ascenseur.

I.4. Les caractéristiques géométriques de l’ouvrage :      

L’ingénieur en génie civil est tenu à respecter au mieux la conception de l’architecte, autrement 
dit, à ne pas modifier la caractéristique géométrique de l’ouvrage qui est  les suivantes :                                                   

- Hauteur totale …………………………………............ 28.56 m.

- Longueur totale du bâtiment…………………..……….19.40 m.

- Largeur totale du bâtiment……………………………..16.55m.

- Hauteur d’étage courant…………………………………3.06 m.

- Hauteur du RDC…………………………………………4.08 m.

- Hauteur de l’acrotère ……………………………….……0.60 m.

  I.5. Le système structural :                                                                                                             
La structure du bâtiment est choisi en tenant de sa capacité de dissipation de l’énergie vis-à-vis de 
l’action sismique, de la nature des matériaux constitutifs, du type de construction, des possibilités 
de redistribution d’efforts dans la structure et des capacités de déformation des éléments dans le 
domaine post-élastique. En conséquence, notre structure sera composée d’un système en 
portiques (poteaux- poutres) contreventée par des voiles en béton armé.
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I.6. Les éléments constitutifs de l’ouvrage :  

 Les planchers :seront constitués de corps creux,et une dalle de compression en béton 
arme .le role essentiel des planchers :
-séparer entre chaque deux niveau successif de bâtiment.
-Il est capable de supporter en outre de son poids propre les charges d’exploitation étude 

les transmettre aux éléments porteurs de l’ossature (fonction de résistance 
mécanique).                                   

-Il assure l’isolation thermique et acoustique des différents étages (fonction d’isolation).
-il assure la transmission des charges verticales aux éléments porteurs de l’ossature .

 L’acrotére :c’est un élément en béton armé.contournant le batiment,encastré à sa base 
au plancher terrasse qui est accessible,il joue le role d’un garde corps.

 Les escaliers :                                                                                                                                      
Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et 
paliers) permettant d’accéder aux différents niveaux. Notre bâtiment comporte deux 
cages d’escalier.la première desservant la totalité des niveaux (du RDC au dernier 
niveau), la deuxième desservant du rez-de-chaussée aux premier étage. Notre type 
d’escalier est un escalier à deux volées qui sera réalisé en béton armé et coulé sur place. 

 Les balcons :les balcons sont realisés en dalle pliene.

 La cage d’ascenseur :                                                                                                                         
Notre bâtiment est muni d’une cage d’ascenseur qui sera réalisée en voile, coulé sur 
place.

 Le remplissage (maçonnerie) :                                                                                                            
Les façades seront réalisées en double cloison de briques creuses de (15et 10) cm 
d’épaisseur séparées d’une lame d’air de 5cm d’épaisseur, les murs de séparation seront 
réalisés en simple cloison de briques creuses de 15cm et10cm d’épaisseur.

 Les revêtements :                                                                                                                                     
-Carrelage (scellé) pour les planchers et escaliers.                                                                                     
-Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.                                                                                            
-Mortier de ciment pour les murs de façades et les cages d’escaliers.                                                               
-Plâtre pour les cloisons intérieurs et les plafonds.

 Les fondations :                                                                                                                                               
La  fondation  est  l’élément  qui  est  situé  à  la  base  de  la  structure,  elle  assure  la 

transmission des charges et surcharges au sol par sa liaison directe avec ce dernier.                         

-Le choix de type de fondation dépend de type du sol d’implantation et de l’importance de 
l’ouvrage.

I.7.Règlement et normes utilisée :

Notre étude est élaborée et établie suivant les règles de calcul et de conception qui sont mise en 
vigueur actuellement en Algérie à savoir :

 Le CBA93. (code de béton armé).

 Le RPA 99.V 2003.(Reglement Parasismique Algérien)

 Le BAEL 91.(Béton Armé aux Etats Limites).

 Les DTR.
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I.8.Indication générales sur les règles de BAEL :

I.8.1.Etats limites :

       Définition de l’état limite :

            C’est un état dont lequel une condition de sécurité pour l’ouvrage ou de ses éléments est 
strictement vérifiée .Au-delà de cet état la structure cesse de remplir les fonctions pour lesquelles 
elle a été conçue .Il existe deux états limites différents l’ELU et l’ELS.

I.8.1.1. E.L.U (état limite ultime) :

Il correspond à la valeur maximale de la capacité portante d’ouvrage (résistance maximum de 
l’ouvrage) .Son dépassement entraine la ruine ou la destruction de l’ouvrage, on trouve trois états 
ultimes 

 Etat limite ultime d’équilibre statique de l’ouvrage :c’est la Perte de la stabilité d’une 
partie ou de l’ensemble de la construction (le renversement).  

 Etat limite ultime de résistance de l’un des matérriaux de construction : c’est la perte de la 
résistance soit du béton soit de l’acier.

 Etat limite ultime de stabilité de forme (flambement) :les pieces élancées soumises à des 
efforts de compresssion  subissent des déformations importantes et  déviennent instable.

I.8.1.2. E.L.S. (état limite de service) :

C’est la condition que doit satisfaire un ouvrage pour que son usage (exploitation) normal et sa 
durabilité soient assurés, son dépassement entraine un désordre dans le fonctionnement de 
l’ouvrage, il existe trois état limites :

 Etat limite de service de compression de béton : cette limitation a pour but d’empecher 
la formation des fissures.

 Etat limite de service d’ouverture des fissures :il consiste à assuer que les armatures sont 
convenablement disposées dans la section et les contraintes ne dépassent pas la valeur 
limite.

 Etat limite de service de deformation :il consiste à vérifier que les déformation sont 
inférieures à des déformation limites.

I.8.2.les actions et les sollicitations :

I.8.2.1. Actions :

 Définition :

           Les actions sont les forces directement appliquées à une construction (charges permanente, 
d’exploitation, climatique, etc.…).

 Valeurs caractéristique des actions :

 Les actions permanentes (G) :

      Les actions permanentes ont une intensité constante ou très peu variable dans le temps, elles 
comprennent : 
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Le poids propre de la structure.
     Cloisons, revêtement.

   Le poids d s poussées des terres ou les pressions des liquides.

   Les déformations imposées à la structure.

Les actions variables (Q) :

      Les actions variables ont une intensité varie fréquemment d’une façon importante dans le 
temps ; elles comprennent : 

            les charges d’exploitations.
            Les charges climatiques (neige et vent).
            Les effets thermiques.

 Les actions accidentelles (FA) :

                      Ce sont celles provenant phénomènes qui se produisent rarement et avec une courte 
durée d’application, on peut citer :

                          - Les chocs.

                           -Les séismes.

                           -Les explosions.

                           -Les feux.

I.8.2.2.Les sollicitations :

 Définition des sollicitations :

               Les sollicitations sont des efforts internes (effort normal, effort tranchant, moment 
fléchissant, moment de torsion) et des déplacements apportés à une section ou à un élément, 
calculées avec les combinaisons des différentes actions.          

 Sollicitation de calcule vis-à-vis l’ELU :

Dans le cas d’une vérification à l’ELU on devra justifier :

         La résistance de tous les éléments de construction.
            La stabilité des éléments compte tenu de l’effet de second ordre.

            L’équilibre statique de l’ouvrage. 

               Les trois types de vérification seront effectues à partir des mêmes combinaisons de 
charges.

 Sollicitation de calcul vis-à-vis à l’ELS :
Les verification à effectuer dans ce cas sont :
           La contrainte maximale de compression du béton.
           La fissuration du béton.

           La déformation des éléments.
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I.8.3.les combinaisons d’action :

Soit :

 Gmax :l’ensemble des actions permanentes défavorables.

 Gmin : l’ensemble des actions permanentes favorables.

 Q I :action variable dite de base.

 Qi :action variable dite d’accompagnement (avec i>1).

a) Les cobinaisons d’action à l’ELU :
A. Situation durable ou transitoire :

         On ne tient compte que des actions permanentes et des actions variables,la 
combinaison utilisée est :

1.35Gmax+Gmin+�q IQ1+1.3oiQi………BAEL91(article A.3.3,21)

      �qI=1.5                             cas generale.
      
      �qI=1.35                          cas temperature ;charge routiere,batiments agricoles                                                                                         
                                              à faible densité d’occupation humaine.

oi=coeffficient de podération des valeurs d’evaluation d’occupation.

000

      o=0.77                             vent,neige……………….BAEL 91 (article D.1.2,3)

      o=0.6                               variation uniforme de la temperature.

B. Situation accidentelle :

                               Gmax+Gmin+FA+1.iQi+ 2.iQi

FA:valeur nominale de l’action accidentelle.

1.iQi:valeur fréquente d’une action variable.

2.iQi:valeur quassi permanente d’une action variable.

 1=0.2                    vent.

 1=0.15               neige pour altitude < 500m.

 1=0.3                  neige pour altitude  > 500m.

 1=0.5                     variation uniforme de la temperature.

2=0                           Vent,neige pour altitude  500m,et variation de temperature.

2=0.1                      neige pour altitude > 500m.

b) Combinaisons d’action à considérer à L’E.L.S:

Gmax+Gmin+Q1+0iQi………………….BAEL91 (article A.3.3,3).
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I-10-3) Combinaisons d’action donnée par le RPA 99 :

Pour la détermination les éléments des sollicitations de calcul dans les éléments; on utilise les 
combinaisons suivantes :

 Situation durable :
 ELU : 1.35 G+1.5 Q
 ELS : G+ Q

 Situation accidentelles :

 G + Q  E

 0.8G  E

 G + Q  1.2E                    pour les structure auto-stable.                                               

I.9. Caractéristiques mécaniques des matériaux :

I.9.1. Le béton :

a) Définition :

                   Le béton un matériau hétérogène consiste d’un mélange de liant hydraulique (ciment), 
des matériaux inertes appelés granulats (sable, gravier….), de l’eau et d’adjuvants 
(éventuellement).

                    Le béton utilisé dans la construction de l’ouvrage doit être conforme aux règles 
techniques d’étude et de conception des ouvrages en béton armé (BAEL).

                    Le rapport entre la masse d’eau (E) et de ciment (C) contenue dans le béton est 
mentionné sous la formes de rapport eau-ciment (E/C) est l’une des valeurs caractéristiques les 
plus importantes du béton frais et du béton durci. Lorsque le rapport  E/C augmente, le béton frais 
devient plus plastique et son ouvrabilité ainsi que sa compactibilité s’améliorent, par contre la 
qualité la qualité d’un béton après le durcissement est d’autant le meilleure que le rapport E/C est 
faible.

Le béton présente les avantages suivants :

o Une bonne résistance à la compression.
o Une souplesse d’utilisation.
o Un entretien facile.
o Une bonne résistance aux feux
o Une possibilité d’obtenir des éléments préfabriqués de différents formes.

b) Les constituants du béton :

 Le ciment :

           C’est un liant hydraulique caractérisé par la propriété de donner avec l’eau une pate qui se 
solidifie en passant par un processus chimique.

 Les granulats :

              Ce sont des matériaux inertes provenant de l’érosion des roches ou de leurs concassages, 
on distingue :

o Les granulats naturels utilisés directement sans aucun traitement mécanique préalable.
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o Les granulats provenant de concassage des roches.

la granulométrie entre dans la composition du béton, elle a une grande influence sur la résistance 
de ce dernier, on a :

o Le sable : généralement de diamètre  < 5mm
o Les matériaux pierreux : on un diamètre entre 5 et 30 mm .

 Les adjuvants :

           Ce sont des produits qui sont ajoutes à faible proportion au béton dont le but est 
l’amélioration de certaines de ces propriétés.

 L’eau

 Le dosage du béton :

             Pour la réalisation des ouvrages courants, le béton utilise sera dose à 350kg/m3 en C.P.A 
325 avec un mélange de sable, gravier et d’eau définie comme suit :

 Le sable (diamètre < 5mm) est dosé à 174 kg/m3.

 Le gravier (diamètre <25mm)est dosé à 366 kg/m3.

 La qualité de l’eau de gâchage est de 140 kg/m3.

C) Les résistances caractéristique du béton :

1. Résistance caractéristique à la compression :                                                                                
Un béton est définit par sa résistance à la compression à 28 jours d’âge dite : résistance 

caractéristique à la compression, notée fc28.  

La résistance du béton est obtenue par un grand nombre d’essai de compression jusqu’à rupture 
sur les éprouvettes normalisée cylindrique de 16cm de diamètre et de 32cm de hauteur, les 
résistances à la compression du béton à « j » jours d’âge sont donnée en fonction de fc28 par les 
formules suivantes :  

 Si j  28 jours :                                                                                                          

     28.
.83,076,4 ccj f
j

j
f


 Pour fc28  40MPa (CBA 93 – A.2.1.1.1).

        
28.

.95,040,1 ccj f
j

j
f


          Pour fc28 > 40MPa

 Si j >28 jours 

           Fcj=fc28

Pour le présent projet on adoptera : fc28 = 25 MPa

2. Résistance caractéristique à la traction : (Art A.2.1, 12 BAEL91modifiées 99)  

Conventionnellement elle est définit de celle à la compression par la formule suivante :

ftj = 0,6 + 0,06.fcj             fc28 ≤ 60 MPa.     
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ftj= 0.275 fcj              fc28 > 60 MPa                                                                                                                     

Pour fc28=25Mpa  ft28 = 2,1 MPa.

3. Module de déformation longitudinale du béton :

 A court terme ( Eij) :                                                                                     

              d’après le BAEL91 (art.2.1.21),sous les contraintes normale d’une durée d’application 
inferieure à 24 heures, on admet à défaut de mesures qu’a l’âge de « j» jours, le module de 
déformation longitudinale de béton est égal à :

                    Eij=11000ඥ࢐ࢉࢌ૜

     Dans notre cas :fc28=25MPa                   Eij=32164.195 MPa

 A long terme (Evj) :

              D’après le BAEL91 (ArtA.2.1.22), pour des chargements de longue durée d’application 
on utilise le module différé, qui prend en compte artificiellement les déformations de langage et 
le retrait du béton, le module est égal :

                       Evj=3700ඥࢉࢌ૛ૡ૜

Dans notre cas :fc28=25MPa                     Evj=1089 MPa                                                        

4. Coefficient de poisson :(Art A.2.1,3 BAEL91)           

        C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales, il sera pris égale à :

                                       V= ࡰé࢓࢘࢕ࢌ ࢋ࢒ࢇ࢙࢘ࢋ࢙࢜࢔ࢇ࢚࢘ ࢔࢕࢏࢚ࢇ
࢓࢘࢕ࢌéࡰ ࢋ࢒ࢇ࢔࢏ࢊ࢛࢚࢏ࢍ࢔࢕࢒ ࢔࢕࢏࢚ࢇ

     V=0 pour le calcul des sollicitations à l’ELU

      V=0.2 pour le calcul des sollicitations à l’ELS

5. Module de déformation  transversale du béton :

Le module de déformation transversale est fonction du module de déformation instantanée (Eij),et 
du coefficient de poison, donnée comme suit :

G =  
ா

ଶ∗(௩ାଵ)  MPa

Avec :

ఌ௟ = ݒ  Coefficient de poisson avec :ݒ
ఌ௧

E :module de Young
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6. Les contraintes limites du béton 
a) A l’tat limite ultime (ELU) :

 Contrainte de compression à l’état limite ultime(l’ELU) :

bc=
૙.ૡ૞́ࢉࢌ૛ૡ
q´࢈�   [MPa]   avec   : coefficient d’application.

 =1 : lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action considérée est 
supérieur à 24 h.

 =0.9 : lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action considérée est 
comprise entre 1 h et 24 h.

 =0.85 : lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action considérée est 
inferieure à 1 h.

      

           1.15 Situation accidentelle.

�b=

            1.5   Situation durable.

                 

                           2‰                                                                            bc=fbu=
૙.ૡ૞́ࢉࢌ૛ૡ
q´࢈�        

                                                                                                 0.8yu

                                                        Yu=Bd                                                                             

                                                                                                                                                       AN      

                             

                                 Figure 1.1:diagramme des contraintes du béton à l’ELU (compression).

Dans notre cas : la durée d’application est supérieure à 24h d’où :

   bc=14.2 MPa : situation durable.

   bc=18.48 MPa: situation accidentelle.

 Diagramme contrainte-déformation :

Ce diagramme est réalisée soumettant une éprouvette de béton normalisée (h=32cm, Ф=16cm) à 
de  un essai de compression.
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                 2‰              3,5‰           εbc

                     Figure1.2 : Diagramme contrainte déformation du béton L’E.L.U.

Le diagramme contrainte –déformation du béton pouvant être utilise dans tout les cas et le 
diagramme de calcul est nommé (parabole-rectangle).
Il comporte un arc de parabole du second degré suivi d’un segment de droite parallèle à l’axe 

des déformations  (bc) et tangent à la parabole en son sommet. Ce segment s’étend de 
l’origine des coordonnées jusqu’à son sommet, de coordonnées :

ε
bc =2‰ et bc= ଴.଼ହ.௙೎ೕ

q .�௕

pour 0‰  ε
bc  2‰                             bc 0.25f28103bc  (4-103 ε

bc)

pour2‰  ε
bc  3.5 ‰                          bc= ଴.଼ହ.௙೎మఴ

q .�௕
ε

bc=raccourcissement du béton.

 Contrainte ultime de cisaillement :

La contraint ultime de cisaillement est limitée par :    adm

 adm= min (  ଴.ଶ∗௙೎ೕ
�್ ; 5 MPa)                    pour la fissuration peu nuisible.

 adm= min (
଴.ଵହ∗௙೎ೕ
�್ ; 4 MPa)                   pour la fissuration préjudiciable.

Dans notre cas on a fc28=25 MPa donc :

        adm=3.33 MPa                           fissuration peu nuisible.

       adm=2.5 MPa                              fissuration préjudiciable.

b)Etat limite de service :

         Dans le cas à l’ELS on suppose que le diagramme parabole rectangle reste dans le domaine 
élastique linéaire, est défini par le module d’élasticité du béton.

b

c
bc

f







 2885.0



ChaI                                             présentation et description de l’ouvrage

12

                                      bc[MPa]

�
0

2‰ εbc

          Figure 1.3 : Diagramme contrainte– déformation du béton à L’E.L.S.

          σbc = 0,6 fcj= 0,6 fc28 = 15MPA

I.9.2.Les aciers :

1.9.2.1 Définition :

            Le rôle des aciers est de reprendre les efforts de traction qui ne peuvent pas être repris par 
le béton. Les aciers sont caractérisés par leurs limites élastiques et leur module d’élasticité.

              L’acier est matériau caractérisé par une bonne résistance aussi bien qu’en traction qu’en 
compression ; sa bonne adhérence au béton, constitue un matériau homogène.

              Le module d’élasticité longitudinal de l’acier est pris égale à : Es=200000 MPa

I.9.2.2.Différents types d’aciers :
On distingue 4 types d’aciers pour armatures, du moins au plus écroui : 

 Les aciers doux : Ayant une valeur caractéristique de la limite élastique garantie de 
215MPa ou 235 MPa. Ce sont les ronds lisses et les diamétres normalisée 
6,8,10,12,14,16,20,25,32,40 et 50mm

 Les aciers durs, type I : Ayant une limite d’élasticité garantie de 400MPa et un 
Allongement à la rupture de22 ٪ Ce sont les aciers à haute adhérence de type I. et même
diamétre que les R.L.

 Les aciers durs, type II : Ayant une limite d’élasticité garantie de 500MPa et un 
allongement à la rupture de 25٪ Ce sont les aciers à haute adhérence de type II.et même
diamétre que les R.L.

 Les aciers fortement écrouis : Ayant une limite d’élasticité garantie de
500MPa et un allongement à la rupture de 12% Ces aciers sont utilisés pour fabriquer les treillis 
soudés et les fils sur bobines.
         Dans le calcul des aciers, les caractéristiques qu’il faut prendre en compte sont :
Feg : limite d’élasticité garantie.
    : Coefficient de fissuration.
s    : coefficient de scellement.
Es   : Module de déformation longitudinale.
Ф    : Diamètre de l’armature   
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        L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction. Dans le présent 
projet, nous aurons à utiliser les 03 types d’aciers suivants :

-Haute adhérence FeE400.                                                                                                                    
-rond lisses S235                                                                                                                                                  
-Treillis soudés TL520 (Ф < 6)

Tableau 1.1 : caractéristiques mécaniques des aciers.

   Type       Nuance Limite élastique
      Fe (MPa)

Limite de 
Rupture (MPa)

Déformation à la        
rupture   (%)

Haute
adhérence

    FeE400
      
         400      310-490             22

    FeE500
        
         500      390-490             25

Ronds lisses
    FeE215          215          480             14

    FeE235          235          550             12
   Treillis
    soudés                    FeE500          500          550             12

       Selon (Art 7.2.2 du RPA99),les armatures longitudinales des éléments principaux doivent 
être de haute adhérence, avec fe 500 MPa, et l’allongement relatif sous charges maximales 
spécifique doit être supérieur ou égal à 5 %.
1.9.2.3. La résistance de calcul de l’acier :

a. Résistance de calcul à l’E.L.U :

          d’après le BAEL91 (Art 2.2,2) la résistance de calcul de l’acier à l’état limite ultime est 
donnée par le diagramme contrainte (σs)-déformation  (εbc)  ci-dessous :

                                                                  σs [Mpa]

                                                           

                                                         

                                            

                                                                                       εse=
௙೐

�ೞ∗ಶೞ                            10‰      ε (‰)                             

                                       

                                                                                                                    

       Figure 1.4: Diagramme contraintes-déformation des aciers (E.L.U).

fsc=௙೐
�ೞ Allongement    

Raccourcissement

-10  ‰                                       εes                    
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Pour 0   εse………………………………………………..σst=Es.εs

Pour εse  εst  10‰……………………………………….... σst=fsc = 
௙೐
�ೞ

Avec : 

            �s : est le coefficient de sécurité de l’acier,

          1.15                     cas courant.

�s

           1.00                       cas accidentel.

Dans notre cas on utilise l’acier FeE400 :

                                                                   Fsc=348 MPa        cas courant.

                                                                  Fsc=400 MPa         cas accidentel.
b. Résistance de calcul à l’E.L.S:

          Selon le BAEL91, la limitation des ouvertures des fissures en limitant les contraintes dans 
les armatures est nécessaire.

                                                                                                                                                                                                
 Fissuration peu nuisible :(Art A.4.5,32 BAEL 91)                                                                                       

Cas  des  éléments  situés  dans  les  locaux  couverts,  dans  ce  cas,  il  n’y  a  pas  de 
vérifications à effectuer.

 Fissuration  préjudiciable :(Art A.4.5,33 BAEL 91)  

ߪ                         ≤ =    stߪ min        
ଶ
ଷfe , 110´ඥ́ߟ ௧݂௝             MPa

avec:                            

σ st : contrainte limite d’élasticité de l’acier.

fe: limite d’élasticité des aciers utilises.

ftj : la résistance caractéristique à la traction du béton.

η : coefficient de fissuration tel que :                                                                                                                        

                                                                    η=1,0  pour les RL.

                                                                    η=1.3    pour les HA de Ф<6mm.

                                                                    η=1,6  pour les HA.
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 Fissuration très préjudiciable :( Art A.4.5,34 BAEL 91)

                                 σs ≤   σst =  0,5       fe , 90ඥ́ߟ ௧݂௝           MPa

I.9.2.4. Protection des armatures: (Art A.7.1. BAEL91)                                                                                                     
Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures contres les intempéries et des 
agents agressifs, on doit veiller à ce que l’enrobage (C) des armatures soit conforme aux 
prescriptions suivantes :

• C ≥5 cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins ainsi que 
pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives.                                                             
• C ≥3  cm :  Pour  les  éléments  en  contact  avec  un  liquide  (réservoir,  tuyaux, canalisations)

• C ≥1 cm : Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.

1.9.3. Hypothèse de calcul :

Règle des trois pivots :                                                                2‰           3.5‰  

                                                           d’                                                     B                                                               

                                                                                                               2               3/7h

                                                                                                        C

h            d  

                                                                                 1                                             4/7h

                                                                       A                             3   

                                                                                                                      

                                                                                                        2‰

                               Figure 1.4Diagramme des déformations limites (ELU)

Le diagramme  passe par :

pivot A si y 0.2596d

 Le pivot A si y  0.2596d 

 Le pivot B si 0.2593d  y  h

 Le pivot C si y  h

Les calculs de dimensionnement sont conduits en supposant que le diagramme des déformations 

passe par l’un des trois pivots A,B ou C par la figure ci-dessus. On distingue trois domaines :

 Dans le domaine 1, pivot A, l’état –limite ultime est définis par  l’atteinte de l’allongement 

limite de 10‰ de l’armature la plus tendue : la section est soumise à la traction simple ou 

à la flexion composée.  

 D
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Chapitre II

Pré dimensionnement des
éléments
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II. LES PLANCHERS :

           II.1.DEFINITIONS :
         Dans une construction, le plancher est une structure horizontale qui supporte :                                              
- Les surcharges d’exploitation (mobilier, véhicule, personnes…).
-Les charges permanentes (cloisons, revêtements de sol, chauffage par le sol, dalle flottante…). 
Il les retransmet aux poutres, aux poteaux  et aux murs porteurs, qui les reportent aux fondations.
        Suivant le niveau de plancher dans la construction, il devra être soit isolé thermiquement 
(VS ou  Haut de sous-sol),  soit non isolé (plancher intermédiaire entre 2 niveaux chauffés).

       Dans notre projet on trouve :
-plancher a corps creux ; composé de poutrelles, dalles de compression et de corps creux 
(hourdis)
- plancher a dalles pleine.

                                                                                        

                                                      
                                                                                                                                           3.8

                                                                                                                                            

                                                                                                                               

  1.15        3.50               3.35               3             3.35               3.50        1.15

       Cage d’escalier

3

   3.8

1.85

Plancher à corps creux

Sens de disposition des poutrelles 

Figure .II.1: vue en plan du plancher du plan RDC (corps creux- dalle pleine)

Dalle pleine

 Plan du RDC Ascenseur

P1P2
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 Plan du 1er Etage (service) et Etage courant

                                                                                         

                                                      
                                                                                                                                           3.8

                                                                                                                                            

                                                                                                                               

  1.15        3.50               3.35               3             3.35               3.50        1.15

            

                     Cage d’escalier

3

   3.8

1.85

Plancher à corps creux

Dalle pleine

Sens de disposition des poutrelles 

1.15

Figure .II.2: vue en plan du plancher du plan du 1 :7 Etage (corps creux- dalle pleine)

Ascenseur
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 Plan du dernière  Etage (toiture) 

                                                                                         

                                                      
                                                                                                                                           3.8

                                                                                                                                            

                                                                                                                               

  1.15        3.50               3.35               3             3.35               3.50        1.15

            

                      Cage d’escalier

Figure .II.3: vue en plan du plancher du plan de la toiture (corps creux- dalle pleine)

3

   3.8

1.85

Plancher à corps creux

Dalle pleine

Sens de disposition des poutrelles 

1.15
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II.1.1.PLANCHER A CORPS CREUX :
Le plancher à corps creux est parmi les planchers les plus utilisés dans le domaine du 
bâtiment, il est composé de poutrelles, de l’hourdis et de dalle de compression.

                            

      Figure II.4 : coupe transversal sur un plancher à corps creux

Avec :
             ht : = h  + h0 :   hauteur totale du plancher.
             hddc : hauteur de la dalle de compression.
             hcc : hauteur de l’hourdis (corps creux).
             b0 : largeur de la nervure.
              b : distance entre axe des poutrelles. 
La hauteur totale du plancher ht est conditionnée par le critère de flèche : 

          
5.22

L
ht                (CBA 93 art : 6.8.4.2.4)   

Avec :   L : distance maximal  entre nue d’appuis de deux poutres (selon la disposition des 
poutrelles). 
L =3.50 – 0.3  = 3.20 m                           (Fig2.1)

⇒: cmht 22.14
5.22

320


Donc on adoptera des planchers à corps creux 24 cm

- Hauteur du corps creux : hcc= 16 cm.

- Hauteur de la dalle de compression : hddc= 4 cm

II.1.1.1.LES  POUTRELLES :
     Petite poutre préfabriquée en béton arme ou précontraint  formant l'ossature d'un plancher.

Le choix du sens de disposition se fait par rapport aux critères suivants :
– le critère la plus petite portée afin de diminuer la flèche.
– le critère de continuité (le maximum d’appuis).

Dans notre cas, les poutrelles seront disposées selon le critère du plus petite portée (FigII.2 )

hddc

hcc

L0

b0

Dalle de compression Corps creux

Poutrelle

ht

Lx

Treillis 
soudé 
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Les poutrelles se calculent comme une  section en T. La largeur de la dalle de compression à 
Prendre est définie par :        

   

)
10

,
2

min(
2

0 LyLxbb




          Avec:
Lx=distance entre nus deux éléments calculés
Dans ce cas Lx=L0-b0

            b0 =8cm         12cm
                   b0=10cm         
  
Lx= 50cm : distance entre nus de poutrelles. (Figure.II.1) 
Ly= 320:distance entre nus d’appuis des poutrelles.(Figure.II.2)
     après calcul, on trouve :   b=65 cm.

II.1.2.Les Dalles pleines :

Une dalle pleine est un élément à contour généralement rectangulaire dont les appuis peuvent 
être continus (poutres, voiles ou murs maçonnés) ou ponctuels (poteaux).

Son pré dimensionnement se fait en se basant sur les critères suivants :

a) Critère de résistance :

       
3035

xx L
e

L
                 Pour une dalle sur 4 appuis avec   < 0.4.

            
20

xL
e                        Pour une dalle sur un seul ou deux appuis.

          
4045

xx L
e

L
              Pour une dalle sur 3 ou 4 appuis avec  0.4.

b) Critère de coupe feu :

            e ≥ 7cm       pour 1 h de coupe-feu.
            e ≥ 11cm     pour 2 h de coupe-feu.

h

b0

b

h0

Figure. II.5.COUPE TRANSVERSAL D’UNE POUTRELLE
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Figure .II.6: Exemple d’un panneau de dalle sur 4 appuis

II.1.2.1.Les dalles pleines de notre projet:

                                D2                                      D2                  D2

                                                      
              

                                                                                                                                            

                                                                                                                               

        D2                                                             D2

Figure .II.7 : Les différents types de panneaux de la dalle pleine

Lx

Ly

C.I

Poutre secondaire

Poutre principale



ChaII                                                  Pré dimensionnement des éléments

24

 Panneau  sur 02 appuis (D1) :

20
xL

e    

20

135
e           e  6.75cm

   Donc c’est la condition de coupe feu qui 

est la plus defavorable :   e ≥ 11cm

                 On prend : e = 15 cm.

 Panneau  sur 02appuis (D2) :

              
4045

xx L
e

L
          

              
40

115

45

115
 e             2.55   2.875                                    

Donc c’est la condition de coupe feu qui 

est la plus defavorable :   e ≥ 11cm

                  On prend : e = 15 cm.

II.2.Les poutres :     
                                                                                                                                                 
Dans notre cas, les poutres principales et les poutres secondaires seront calculées selon deux 
travées différentes et leurs dimensions seront données par les formules suivantes :

▪ Hauteur :                  
௅

ଵହ≤ ht ≤ 
௅

ଵ଴…………………… (2.1)

▪ Largeur :                   0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht ……………... (2.2)

L : la portée maximum entre nus d’appuis de la travée considérée

Par ailleurs, d’autres conditions sont recommandées par le RPA 99 liées à la zone IIa telles que :

B ≥ 20 cm

ht ≥ 30 cm                      ……………………………………..(2.3)

ht / b ≤ 4

bmax ≤ 1,5 ht + b1

Avec : b1 = 30 cm

Dans les constructions en béton armé on distingue deux types de poutres :

     1.15

1.85

Figure II.9. : Panneau D2

Figure II.8. Panneau D1

1.35m

2.74m
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-                       : poutres principales (ou porteuses)  

-                       : poutres secondaires (ou de chaînage)

II.2.1 Poutres Principales :

Sachant que L = 380-30=360cm, il vient :

      
ଷ଺଴
ଵହ  ≤ ht ≤  

ଷ଺଴
ଵ଴             24 ≤ ht ≤ 36

On prend par mesure de sécurité   

On prend  ht = 40cm

Par conséquent, la largeur b sera :

0,4 ht = 16 cm

0,7 ht = 28 cm

On prend par mesure de sécurité  b = 30cm.

•Vérification des exigences RPA 99 version 2003 / Art 7.5.1 (Zone sismique IIa) :

b =30 cm ≥ 20 cm                                                                                                                            
ht = 40 cm ≥ 30 cm                                       conditions vérifiées.                                                 
ht / b = 40/ 30 =1,33 ≤ 4                                                                                                                  

bmax = 25 cm ≤ 1,5 ht + b1= 90 cm

II.2.2. Poutres Secondaires :                                                                                                               
Sachant que L = 350-30=320 cm, il vient :

     
ଷଶ଴
ଵହ  ≤ ht ≤  

ଷଶ଴
ଵ଴              21.33  ht  32

on prend    ht = 35cm

La largeur b sera donc : 

                             0,4 ht = 14cm

                             0,7 ht = 24.5cm

On prend par mesure de sécurité b = 30cm

12≤ ≤ܾ 21
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he

Plancher supérieur

Plancher inferieur

Figure II.10: coupe verticale d’un voile

a

•Vérification des exigences RPA 99 version 2003 / Art 7.5.1   (Zone sismique IIa) :

b =30 cm ≥ 20 cm                                                                                                                                       

ht = 35cm ≥ 30 cm                                     

ht / b = 35 / 30 =1,16 ≤ 4                                                                                                                   

bmax = 30 cm ≤ 1,5 ht + b1= 82.5 cm

Les conditions imposées par le RPA99 sont toutes vérifiées, donc les sections adoptées sont :         
-poutres principales   (30x 40) cm2.                                                                                                       

-poutres secondaires (30 x 35) cm2.

II.4.Les Voiles:                                                                                                                                       
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place .Ils sont destinés à assurer la 
stabilité de l’ouvrage sous l‘effet des actions horizontales et à reprendre une partie des effets dus 

aux charges verticales.                                                                                                          

                                                              

                                                 

Ils sont dimensionnés 
d’après la condition du RPA 99 (art 7.7.1) qui stipule :

  a ≥ max (  ௛௘
ଶ଴ ,15cm)

- L ≥ 4*e   

•Pour le RDC :         h= 408cm                                                                                                                          
he  = h - épaisseur de la dalle                                                                                                                            
he = 408-20=388cm                                                                                                                                       

e ≥ 
௛

௘௣= ଷ଼଼
ଶ଴=19,4

•Pour l’étage courant :      h=306 cm                                                                                            
he= h- épaisseur de la dalle                                                                                                                               
he = 306-20= 286 cm                                                                                                                                     
e≥ he/ep =286/20 =14,3

On adopte une épaisseur :   e= 20cm pour l’étage courant et le rez-de-chaussée.

Conditions vérifiées.                                                          
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II.5. Les escaliers :

           Un escalier est un ouvrage qui permet de passer d’un niveau à l’autre d’une construction.

Notre structure est munie de deux cages d’escalier :

a) La première desservant la totalité des niveaux (du RDC jusqu’au dernier niveau)
b) La deuxième reliant le RDC au premier niveau (étage de service)  

Ceux-ci seront réalisés en béton armé et coulé sur place.

    -Escalier du RDC au premier niveau : comporte trois volées avec deux paliers 
intermédiaires.

    -Escaliers d’autres niveaux : sont à deux volées avec un palier intermédiaire.

 Présentation schématique :

                                

                                     

     Notations utilisées

               g : giron

               h : hauteur de la contre marche

               ep : épaisseur de la paillasse

               H : hauteur de la volée 

     L : longueur de la volée projetée        

Figure. II.11 : vue d’escalier en trois 

H

Contre marche

Giron

Palier intermédiaire

Palier courant

Paillasse

L

L1= 1.1m L=2.40m



L’

L2=1.71m

Figure. II.12 : schéma statique  

1.53m
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Pour qu’un escalier garantie sa fonction dans les meilleures conditions de confort, on doit 

vérifier les conditions suivantes :

                –L’inclinaison de la paillasse par rapport à l’horizontale (20          40%).

                – la hauteur h des contremarches se situe entre 14 et 18 cm .
                – la largeur g se situe entre 25 et 32 cm.

      –La formule empirique de BLONDEL:

                                                     60 ≤ 2h + g  ≤ 65cm
                Avec :

                                     h = H/n

                                                                            
                                          g = L/(n − 1)
                                    

n: nombre de contres marches.

(n-1): nombre de marches.                                               

Généralement  h=17cm et g=30cm.

 Si on pose h=17cm et g=30cm    2h+g=64cm, on remplace h et g par leur fonction de 

n ,on aboutira : 64n2 –(64+2H+L)n+2H=0

On opte 18 contre marche soit 9 contres marches pour chaque volée

                          Nombre de marches:         n - 1 = 8

                          Nombre de contres marches: n = 9

                          Hauteur de la marche:                                  

                       Le giron:                       g = L / n-1 = 240 / 8 = 30cm         

  Vérification de la loi de BLONDEL

eestvérifiéc'656460663017260

65g2h60




   Dimensionnement de la paillasse :

           cm
L

L
L

L
Cos

L

H
tg

63,284
52,32cos

240

cos

52.326375.0
240

153

'
'

0










 Longueur de la paillasse :
                    L0 = L1+L’+L2= 110+284.63+171 = 565,63cm

cm17
9

153

n

H
h 
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1
2
4

3

5

6

Fig. II.13 : Coupe transversale dans le plancher terrasse

 Epaisseur de la paillasse :

                      
28.2885.18

20

63.565

30

63.565

2030
00  ppp ee

L
e

L

                    On opte pour une épaisseur ep=20cm.

II-6) Descente de charge :

II-6-1) Détermination des charges et surcharges :

  Afin de pré dimensionner les éléments (planchers, poteaux …….) on doit d’abord déterminer le 

chargement.

II.6.1.1.Les charges permanentes :

a) plancher terrasse (inaccessible) :

   Tableau II.1 : Valeur de la charge permanente Gpt  du plancher terrasse inaccessible :

N°
Désignation Epaisseur 

(cm)
Poids volumique 

[KN/m3]
Charges [ KN/m2 ]

1 Couche de gravillon 5 20,00 1
2 Etanchéité multiple 2 6,00 0,12
3 Forme de pente en béton 10 20,00 2
4 Feuille de polyane / 2 0,02
5 Dalle en corps creux (16+4) 14,00 2,8
6 Enduit de plâtre 2 10,00 0,2

Charge permanente totale G=6,14
Charge d’exploitation Q=1
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1

3

4

2

5

Figure. II.14 : Coupe transversale dans le plancher étage 

b) plancher Etage courant et RDC :   

                  

                        Tableau II.2 : Valeur de la charge permanente G de l’étage courant :  

      

N° Désignation Epaisseur (cm) Poids volumique 
[KN/m3]

Charges [KN / 
m2]

1 Carrelage et  Mortier de 
pose

5 18 0.9

3 Couche de sable 2 18 0.36

4 Dalle en corps creux (16+4) 14 2,8
5 Enduit de plâtre 2 10 0,20

Cloisons légères / / 1
Charge permanente totale G=5,26
Surcharge d’exploitation Q=1.5

N° Désignation Epaisseur 
(cm)

Poids volumique 
[KN / m3]

Charges
[KN / m2]

1 Revêtement en carrelage 5 18 0,9
3 Couche de sable 2 18 0.36

4 Dalle en corps creux (16+4) 14 2,8
5 Enduit de plâtre 2 10 0,20

Cloisons légères / / 1
Charge permanente totale Gc= 5,26
Surcharge d’exploitation Q= 2.5

Tableau II.3 : Valeur de la charge permanente G du plancher RDC  
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1

2

4
3

Figure. II.15 : Coupe transversale dans le plancher à dalle pleine

C) plancher à dalle pleine

                Tableau II.4 .évaluation des charges du balcon

N° Désignation Epaisseur 
(cm)

Poids volumique 
[KN / m3]

Charges 
[KN / m2]

1 Carrelage et Mortier de 
pose

5 18 0.9

2 Lit de sable 2 18 0.36

3 Dalle pleine 15 25 3.75
4 Enduit en ciment 2 18 0.36

Cloisons légères 
réparties

10 09 1

Charge permanente totale G= 6.37
Surcharge d’exploitation Q = 3.5

c)Maçonnerie :

         c-1) Mur extérieur :                                                                                                                                        

Tableau II.5 : Valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur extérieur).

N° Désignation Epaisseur(cm) Poids volumique[ KN / m3 ] Charges[ KN /m2]
1 Mortier de ciment             2                           18              0,36
2 Brique creuse            15                          9              1.35
3 Lame d’air             5                             /                 /
4 Brique creuse            10                           9               0.9
5 Enduit platre             2                           10               0,2

                   G= 2.81

       

1

2

3

4

5

2 10 5 15 2

Figure.2.16. Coupe verticale d’un mur extérieur
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c-2) Mur intérieur :

               Tableau II.6 : Valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur intérieur).

N° Désignation Epaisseur
(m)

Poids volumique
[ KN / m3 ]

Charges
[ KN / m2]

1 Enduit de plâtre 2 10 0,2
2 Brique creuse 10 9 0,9
3 Enduit de plâtre 2 10 0,2

G=1,3

                                                     2       10       2

d) II.7.L'acrotère:
L’acrotère est l’élément structural contournant le plancher terrasse, Il est assimilé à une
console encastrée (système isostatique). La section la plus dangereuse se trouve au niveau de 
l’encastrement, il est réalisé en béton armé. L’acrotère est soumis à son poids propre (G) qui 
donne un effort normal NG et une charge d’exploitation non pondérée estimée à
1 KN/ml provoquant un moment de flexion ainsi qu’une force sismique Fp.

H = 60 cm                                                             

G=Sx.ρ  avec ρ=25 KN/m3                                                      

S= (0.60  0.15) + (0.10 0.03)/2+ (0.10 0.07)

S= 0.0985m2.                                                                                                   60

G=Sxρ=0. 0985251ml=2.4375 kn/ml

                            G= 2.4625 KN/m

                            Q=1 KN/m                                                                                     15       10                       

                                                           

  

1

2

3

Figure.2.17: Coupe verticale d’un mur intérieur

3
7

                                                                            
Figure.2.18 : Coupe verticale de l’acrotère
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e) Les escaliers :

 La volée :
                    Tableau II.7 : Valeur de la charge permanente de la volée.

                 Eléments           Epaisseur  (cm)          Poids en  KN/m2

Poids propre des marches                  17        
଴.ଵ଻∗ଶହ

ଶ  = 2.125

Poids propre de la paillasse                    20       
଴.ଶ∗ଶହ

௖௢௦ ଷଶ.ହଶ = 5.93

Carrelage et Mortier de pose                      5        18*0.05 = 0.9
Couche de sable                      2

                    
       18*0.02 = 0.36

Garde corps                    /                   1
Enduit ciment                      2      18*0.02 = 0.36
                                          Charge permanente totale                                    

G=10.675
                                          Surcharge d’exploitation                                    Q=2.5

 Le palier :
                    Tableau II.8 : Valeur de la charge permanente du palier.

N° Eléments Epaisseur   
(cm)

Poids volumique [KN 
/ m3]

Charges [KN / 
m2]

1 Carrelage et Mortier de 
pose

5 18 0.9

2 Poids propre du palier 20 25 5
3 Enduit ciment 2 18 0.36

Charge permanente totale                      
G=6.26

Surcharge d’exploitation                      
Q=2.5

                                          

II.8.Les poteaux :
        Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul en
compression simple à l’ELU et des exigences du RPA99.Les dimensions de la section
transversale des poteaux selon le RPA99, doivent satisfaire les conditions suivantes pour la
zone sismique (IIa):

                                       Min (b , h)  25cm.
                                       Min (b , h) he /20 cm.

                                       0,25 <  ௕௛<4

        On fixera les dimensions des poteaux après avoir effectué la descente de charge, tout en
vérifiant les recommandations du RPA99/version 2003 citées ci dessus.
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                                Tableau II.9.dimensions des poteaux supposées

      Etage 1eme Etage
  RDC

2eme Etage
3eme Etage

4eme Etage
5eme Etage

6eme Etage
7eme Etage

8eme Etage

       S ( cm2)   6060     5555   5050   4545   4040

  Pour les poteaux circulaires on les dimensionne selon l’article 7.4.1 du RPA99 version 
2003 « pour conférer une meilleure résistance aux poteaux circulaires, il est recommandé de leur 

donner une section comparable à celle des poteaux centraux »

-Pour le RDC et 1er étage :   

6060= 
గ ஽మ

ସ                         D=ටହହమ∗ସ
గ = 67cm

On va opter des poteaux de diamètre 65cm

-Pour le  2eme étage et 3eme étage :   

D=65cm

-Pour le  4eme étage et 5eme étage :   

D=55cm

-Pour le  6eme étage et 7eme étage :   

D=55cm

-Pour le  8eme étage :   

D=45cm

 La descente des charges :

        Afin d’assurer la résistance et la stabilité de l’ouvrage, une distribution des charges et
surcharges pour chaque élément s’avère nécessaire. La descente de charges permet l’évaluation
des charges et surcharges revenant à chaque élément de la structure, on aura à considérer :

 le poids propre de l’élément.
 la charge de plancher qu’il supporte.
 la part de cloison répartie qui lui revient.
 les éléments secondaires (escalier, acrotère…..)

       La descente de charge se fait du niveau le plus haut (charpente ou toiture terrasse) vers le
niveau inférieur et cela jusqu’au niveau le plus bas (les fondations).
Nous appliquons les lois de dégression uniquement pour les étages à usage d’habitation.

 Loi de dégression de charges :  
                                                                                        

        Elle s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, où les occupations des divers 
niveaux peuvent être considérées comme indépendantes. Les niveaux occupés par les locaux 
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industriels ou commerciaux ne sont pas comptés dans le nombre d’étages intervenant dans la loi 
de dégression des charges.                                                                                                                  
Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est 05, ce qui est le 
cas du bâtiment étudié.

                     
  Figure II.19.Schéma statique de la décente de charge.

II.8.1) Charges et surcharges revenant au poteau P1 :

             a)  Surface d’influence :                                                                                                                   
Elle est représentée dans la figure II.2 ci-dessous, elle est calculée comme suit :

S= (1,525x1,75) + (1,60x1,75) + (1,525x1, 35) + (1,6x1,35) 

S=9,69 m2

                             

                                      

Figure II.20: Surface d’influence du poteau P1.

Q0

Q1

Q2

Q3

Qn

00 Q

101 QQ 

)QQ(.95,0Q 2102 

5npour)Q..............QQ(.
n2

n3
Q n210n 






 



      1.525          0.3            1.6

1.75

0.3

1.35
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 Poids des éléments porteurs
a) poteau :

                                       Tableau 2.10 : Poids des éléments porteurs

     Etage   RDC
  1eme Etage

   2eme Etage
   3eme Etage

   4eme Etage
   5eme Etage

   6eme Etage
   7eme Etage

   8eme Etage
   

   S (cm)2 6060 5555 5050 4545 4040
   G (KN) 36.72 23.14 19.125 15.5 12.24

       b) poutres :
                              Gpp = [(1.525+1,6)0.40.30]25=9.375 KN      (poutre principale)
                              Gps = [(1.75+1.35)0.350.3]25=8.1375 KN    (poutre secondaire)

               Gp=9.375+8.1375=17.5125 KN

Tableau 2.11 : descente de charges (poteau P1)

Niveau Elément    Poids Surcharges
      
      N0

-plancher terrasse 
inaccessible
-poutres
-poteau 

59.4966
17,5125
12.24

9.69  
     

Total 89.2491 9.69
    
      N1

-N0
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

89.2491
50.0973
17.5125
15.5

9.69
8.43    

Total 172.3589 24.2250
      
     N2

-N1
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

172.3589
50.0973
17.5125 
15.5

24.2250 
8.43     

Total 255.4687 37.3065

     N3
-N2
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

255.4687
50.0973
17.5125
19.125

37.3065
8.43     
   

Total 342.2035 48.9345
     
      N4

-N3
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

342.2035
50.0973
17.5125
19.125

48.9345
8.43     

Total 428.9383 56.2020
      
      N5

-N4
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

428.9383
50.0973
17.5125
23.14

56.2020
8.43     

Total 519.6881 64.1962
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NU=1.35819.0975+1.5107.3168 =1266.76 KN

II.8.2) Charges et surcharges revenant au poteau P2

             a) Surface d’influence :                                                                                                                   
Elle est représentée dans la figure II.2 ci-dessous, elle est calculée comme suit :

S= (1,525x1,75) + (1,35x1,35) + (1,525x1,35) 

S=6,55m2

                             

                                      

       
      N6

-N5
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

519.6881
50.0973
17.5125
23.14

64.1962
8.43     
     

Total 610.4379 71.9829
      
      N7

-N6
-plancher étage courant
-poutres
-poteau

610.4379
50.0973
17.5125
36.72

71.9829
8.43         

Total 714.7677 79.6397
      
       N8

-N7
-plancher étage de service
-poutres
-poteau

714.7677
50.0973
17.5125
36.72

79.6397    
24.225
      

Total 819.0975 93.6700
                    Total 819.0975 107.3168      

1.75

0.3

1.35

      1.35          0.3           1.525

Figure II.21: Surface d’influence du poteau P2.
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Tableau II.12: descente de charges (poteau P2)

Niveau Elément    Poids Surcharges
      
      N0

-plancher terrasse 
inaccessible
-poutres
-poteau 

40.217
17.5125
12.24

  
6.55

Total 69.9695 6.55
    
      N1

-N0
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

69.9695
34.453
17.5125
15.5
40.0089

6.55
9.825

5.90625
Total 177.4439 22.2813

      
     N2

-N1
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

177.4439
34.453
17.5125
15.5
40.0089

22.2813
9.825

5,90625
Total 284.9183 36.4394

     N3
-N2
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

284.9183
34.453
17.5125
19.125
40.0089

36.4394
9.825

5.90625
Total 396.0177 49.0244

     
      N4

-N3
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

396.0177
34.453
17.5125
19.125
40.0089

49.0244
9.825

5,90625
Total 507.1171 56.8900

      
      N5

-N4
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

507.1171
34.453
17.5125
23.14
40.0089

56.8900   
9.825

5.90625
Total 622.23 65.5422

       
      N6

-N5
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

622.23
34.453
17.5125
23.14
40.0089

65.5422
9.825

5.90625
Total 737.3459 73.9696

      
      N7

-N6
-plancher étage courant
-poutres
-poteau
-escalier

737.3459
34.453
17.5125
36.72
40.0089

73.9696     
9.825

5.90625
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NU=1.35994.7334 +1.5110.0544 =1507.97KN

Le poteau (P2) qui est le plus défavorable avec : NU=1507.97KN

Selon le CBA93 (article B.8.11) on doit majorer l’effort normal de compression ultime Nu de
10% tel que : Nu=1.1(1.35G 1.5Q)
Donc Nu= 1.11507.97 = 1658.767KN
Une fois l’effort normal ultime revenant au poteau le plus sollicité est déterminé, on doit
vérifier ce dernier à la compression simple et au flambement.

 Vérification à la compression simple :

On doit vérifier la condition suivante :

     2
3

28

1168.0
102.14

76.1658

2.14
85.0

m
N

B

Mpa
f

B

N

bc

b

c
bc

u

















A la base B=0.60.6=0.36 m2 c’est vérifiée.

Tableau .II.13 résumé des vérifications à la compression à tous les niveaux du poteau (P2)

       Niveau           Nu       Section         Condition
         B Bcalculé

Observation

  B 
(m2)

Bcalculé(m
2)

N0 104.28 4040 0.16 0.0073 Vérifier
N1 272.97 4545 0.2025 0.01922 Vérifier
N2 439.2988 4545 0.2025 0.0309 Vérifier
N3 608.16 5050 0.25 0.0428 Vérifier
N4 769.94 5050 0.25 0.05422 Vérifier
N5 938.325 5555 0.3025 0.066 Vérifier
N6 1106.37 5555 0.3025 0.0779 Vérifier
N7 1292.54 6060 0.36 0.0910 Vérifier
N8 1658.767 6060 0.36 0.117 Vérifier

Total 866.0403 82.2566
      
       N8

-N7
-plancher étage de service
-poutres
-poteau
-escalier

866.0403
34.453
17.5125
36.72
40.0089

82.2566   
16.375

5.90625
Total 994.7334 94.8167

                     Total 994.7334 110.0544     
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 Vérification au flambement :
On doit vérifier que :








 






s

es

b

cr
ul

fAfB
N




9.0
28

Br : section réduite de poteau :Br = (b - 2)  (h - 2)

As : section des armatures calculées.

α : coefficient en fonction de l’élancement λ tel que :







































7050..........................
50

6.0

500................

35
2.01

85.0
2









lf : longueur de flambement : lf = ( 0.7 l0 )

i : rayon de giration défini par: 
B

I
i 

λ est définie comme suite: 
i

Lf

I: moment d’inertie: 
12

3bh
I




L0 : langueur du poteau :L0=3.06

Lf = 0.7 3.06= 2.142 m.
B = 0.6 × 0.6 = 0.36 m2.

4
4

1080000
12

60
cmI 

432.17
3600

1080000
cmi 

38.12
32.17

2.214


83.0

35

38.12
2.01

85.0
50 2 









 

D’après le BAEL 91/modifié 99 : pour diminuer Br on admet que %1
B

As
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On doit vérifier que : 11.0

15.1100

400

5.19.0

25000
83.0

767.1658

1009.0
28

min 





























s

e

b

c

u
r

ff

N
B




                                   

Br min=0.111m2

Or: Br = (0.6 - 0.02)  (0.6 - 0.02) = 0.3364m² >0.111 m².

Donc, le poteau ne risque pas de flamber.

Tableau II.14.résumé Vérifications au flambement dans tous les niveaux du poteau(P2)

       Niveau           Nu       Section         Condition
         B Bcalculé

Observation

  Br
(m2)

Br min(m2)

N0 104.28 4040 0.1444 0.0070 Vérifier
N1 272.97 4545 0.1849 0.0183 Vérifier
N2 439.2988 4545 0.1849 0.0295 Vérifier
N3 608.16 5050 0.2304 0.0408 Vérifier
N4 769.94 5050 0.2304 0.0517 Vérifier
N5 938.325 55x55 0.2809 0.0629 Vérifier
N6 1106.37 55x55 0.2809 0.0742 Vérifier
N7 1292.54 60x60 0.3364 0.0867 Vérifier
N8 1658.767 60x60 0.3364 0.1113 Vérifier

 Condition de RPA 99 :

                                        cmhb 25),min(  ………………………………….vérifié.

                                        
20

),min(
he

hb  …………………………………...vérifié.

                                        4
4


h

bL
………………………….………….…. vérifié.

Conclusion :

      Apres avoir fait les calculs nécessaires, nous sommes arrives aux résultats suivants :

 Hauteur du plancher ht=20cm soit un plancher de (16+4) cm

 Section des poutres principales  (30x40) cm2

 Section des poutres secondaires (30x35) cm2

 Section des poteaux carrés :

- RDC et1er étage                   poteaux (6060) cm2.

- 2eme étage et 3eme étage        poteaux (5555) cm2.

- 4eme étage et 5eme étage        poteaux (5050) cm2.
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- 6eme étage et 7eme étage        poteaux (4545) cm2.

- 8eme étage                             poteaux (4040) cm2.

 Section des poteaux circulaires :
- RDC et1er étage                    D=65 cm.
- 2eme étage et 3eme étage         D=65cm
- 4eme étage et 5eme étage         D=55cm
- 6eme étage et 7eme étage         D=55cm
- 8eme étage                              D=45cm

 Epaisseur des voiles               e=20cm

 Epaisseur des dalle pleine    e=15cm

 Escalier 
- Volées               e=20 cm
- Le paillasse     e=20cm

- Marche            (17x30)
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Chapitre III

Calcul des éléments
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Introduction:

Dans ce chapitre, nous ferons l’étude des éléments du bâtiment qui, contrairement  

aux poutres, poteaux et voiles qui participent à la fois à l’ensemble de la structure, 

peuvent être isolés et calculés séparément sous l’effet des seules charges qui leurs

reviennent. Le calcul sera fait conformément au règlementBAEL91modifié99.

III.1.Calcul de l’acrotère:

      C’est un élément secondaire en béton armé, qui a pour rôle de sécuriser totalement la 
terrasse et d’empêcher l’infiltration des eaux pluviales entre la forme de pente et le plancher 
terrasse, ses dimensions sont adoptées d’après les plans architecturaux. L’acrotère est 
considéré comme une console encastrée dans le planche, soumis a sont poids propre (G), à 
une force latérale (Fp) due à l’effet sismique et une surcharge horizontale (Q) due à la main 
courante.

N

Q

                                                                                                                                 Fp

h = 60     h=60

Figure III.1.1:Coupe transversale de l’acrotère           Figure III.1.2:schéma statique de l’acrotère

S=[(0.6 0.15) + (0.10  0.03/2)+(0.10  0.07)]
S= 0.0985 m2

III.1.1. Hypothèse de calcul :
Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur.
La fissuration est nuisible.
Le calcul sera fait en flexion composée.

III.1.2. Evaluation des charges :
Poids propre : G1=25S1ml = 2.4625 KN
Poids d’enduit extérieur (ciment :e =1.5cm) : G2= 180.0150.61=0.162 KN
Poids d’enduit intérieur (ciment :e = 2cm) :    G3=180.020.61= 0.2160 KN
Wp=G1+G2+G3 = 2.4625+0.162+0.2160 = 2.8405 KN.
Q=1KN

15 10

3

7
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La force sismique :
La force sismique horizontale FP est donnée par la formule suivante :

Fp=4ACpWp                   

A: Coefficient d’accélération de zone (groupe d’usage 1B, zone IIa, A= 0.2).
Cp: Facteur de force horizontal (Cp = 0.8).
Wp: Poids de l’acrotère.
Donc :
Fp 40.20.82.88 1.84 KN

III.1.3.Calcul des sollicitations :

Calcul du centre de gravité de la section  G(Xg ;Yg) :

Xg = ∑ ௑೔∗ ஺೔∑ ஺೔ = 
(ଽ଴଴∗଻.ହ)ା(଻଴∗ଶ଴)ା(ଵହ∗ଵ଴/ଷ)

(ଽ଴଴ା଻଴ାଵହ) =  8.3249 cm

Yg = ∑ ௒೔∗ ஺೔∑ ஺೔ = 
(ଽ଴଴∗ଷ଴)ା(଻଴∗ହଷ.ହ)ା(ଵହ∗ହ )଼

(ଽ଴଴ା଻଴ାଵହ) =   32.0964 cm

L’acrotère est soumis à :
Ng=2.88 KN                   Mg=0
Nq=0                               Mq=Qh=10.6=0.6 KN.m
Nfp=0                              Mfp=1.840.3210 = 0.5906 KN.m
L’acrotère travaille en flexion composée.
Combinaisons d’actions :
                             
                               Tableau III.1.1.Combinaison d’action.

RPA 99 E L U E L S
Combinaison de charges G + Q + E 1,35G + 1,5Q G + Q
N (KN) 5.72 5.388 3.88
M (KN.m) 1.1906 0.9 0.6

III.1.4. Calcul de l’excentricité à l’état limite ultime :
La combinaison à considérer est : G + Q + E
Nu=5.72 KN
Mu=1.1906 KN.m
Ces sollicitations sont réduites au centre de gravité de la section du béton et l’effort appliqué 
est un effort de compression.
On a :

              e1= ݑܰܯ
 =ݑ

ଵ.ଵଽ଴଺
ହ.଻ଶ=  0.2081 m

       

                ௛
ଶ= 0.075

                le centre de pression se trouve à l'extrémité du noyau central
                donc la section est partiellement comprimée, le ferraillage
                se fait par assimilation à la flexion simple.

Le risque de flambement développé par l’effort de compression conduit à ajouter ea et e2 telle que : 

e1 
௛
ଶ
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ea: Excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.
e2: Excentricité due aux effets du second ordre, liés à la déformation de la structure.

ea=max ( 2cm ; 
௛

ଶହ଴) = 2cm.

e2=
ଷ∗௟೑మ∗(ଶା∅∗ఈ)

௛బ∗ଵ଴ర
Avec :
MG=00.∅:C’est le rapport de déformation finale due au fluage à la déformation instantanée sous la 
charge considérée, il est généralement pris égal à 2.
: Le rapport du moment du premier ordre, dû aux charges permanentes et quasi-

permanentes, au moment total du premier ordre, le coefficient est compris entre 0 et 1.
Lf : Longueur de flambement ; Lf =2h=1.2m.
h0: Hauteur de la section qui est égale à 15cm.
Donc: 
e2=0.58cm.
e=e1+e2+ea=0.256m

III.1.5. Ferraillage de la section :

fbu=14.2 Mpa ,h = 15 cm ; b = 100 cm ; d' = 3 cm ; d = 12 cm. 

fc28 = 25Mpa ; ft28 = 2,1Mpa ;Fe =400Mpa ; fst =348 Mpa

Nu=5.72 KN
Mu= Nu  e = 5.72 0.256 = 1.4643 KN.m
Selon le BAEL 91:

Mua= Mu+ Nu( d - ௛ଶ) Mua=1.4643+5.72( 0.12 – ଴.ଵହ
ଶ )

 Mua=1.7217 KN.m
Mua: Moment de flexion évalué au Niveau de l‘armature.

buߤ = 
ெೠೌ௕.ௗమ.௙್ ೠ= 

ଵ.଻ଶଵ଻∗ଵ଴షయ
ଵ∗ ଴.ଵଷమ∗ ଵସ.ଶ= 0.0072

bu ߤ 0.186  pivot A  ௦݂௧= ௙೐ఊೞ
buߤ =0.0072 < 1ߤ =0,392 Às=0

  009.021125.1  bu

= 0.009.

z=d(1-0.4)  z=0.12(1-0.40.009)

z= 0.1196m.

en flexion simple: A1=
ெೠೌ௭∗௙ೞ೟ A1=

ଵ.଻ଶଵ଻´ଵ଴షయ
଴.ଵଵଽ଺´ଷସ =଼4.1310-5 m2

À

A

100

15

Figure III.1.3.Section à ferrailler
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A1=0.4136 cm2

En flexion composée :A=A1-
ேೠ௙ೞ೟ 0.413610-4-

ହ.଻ଶ́ଵ଴షయ
ଷସ଼

A=0.1360 cm2

III.1.6.Vérification a l’ELU et l’ELS :

À l’ELU :

 Condition de non fragilité:

Calcul de Amin :

Amin=0.23bd
௙೟మఴ௙೐  0.2310012

ଶ.ଵ
ସ଴଴

Amin= 1.4490 cm2.

Amin  Acalculé  on ferraille avec Amin= 1.4490 cm2.

On choisit 4HA8/ml= 2.01cm2 avec st=20cm

 Armatures de répartition :

Ar=
஺ೞସ = ଶ.଴ଵ

ସ = 0.5025 ܿ݉ ଶ 4HA6=1.13cm2/ml st=20cm

 Vérification des espacements :

Les armatures principales : St 
ଵ଴଴

ଷ = 33.33cm ……………………..c’est vérifié.

Les armatures de répartition : St 
ଵ଴଴

ଷ = 33.33cm …………………..c’est vérifié.

 Vérification au cisaillement :

u  u 

Vu=Fp+Q=1.84+2.84 KN

u=
௏ೠ௕∗ௗ= 

ଶ.଼ସ́ଵ଴షయ
ଵ́ ଴.ଵଷ= 0.0218 Mpa

u= min ( 0.1fc28, 3 Mpa) u=2.5 Mpa

On a u  u ……………………………………………………......C’est vérifié.



ChaIII                                                                      Calcul des éléments

48

 Vérification de l’adhérence :

es= ܸ0.9ݑ´݀́ ∑ ߤ݅
tel que ∑ :௜ߤ la somme des périmètres des barres.

∑ ௜=nФ = 7.54cmߤ

es= 
2.84´10−3

଴.ଽ́଴.ଵଶ́଴.଴଻ହସ es= 0.3488 Mpa

0.6s2ft28=0.61.522.1=2.83Mpa

Tel que s est le coefficient de scellement

es  2.83  pas de risque par rapport à l’adhérence.

 A l’ELS :

d=0.12m, Nser=3.88 KN, Mser=0.6 KN.m

 Vérification des contraintes :

bc= 
ேೞ೐ೝ́௬ ఓ೟ qui doit être inferieure à adm=15Mpa

Avec y=yc+c

st= ଵହ́ேೞ೐ೝ́(ௗି௬)
ఓ೟   qui doit être inferieur à s

Fissuration nuisible MPa240),150f
3

2
min( e  st ; avec η = 1.6 pour les HR

D’après le BAEL 91, la vérification des contraintes se fait de façon suivante :   [1]

Position de l’axe neutre : C

N de compression ⇒ |C| = eG -
௛
ଶ       eG m1546.0

88.3

6.0

N

M

ser

ser 

|C| = 0.1546 –
଴.ଵହ

ଶ = 0.0796 m  c 0  c=-0.0796m

Calcul de yc :

                          yc
3+ p yc + q = 0    …..(1)
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calcul de p et q

)d'-(c
b

A'
90c)-(d

b

A
90c3P 2 

223 )d'-(c
b

A'
90c)-(d

b

A
90c2q 

À=0 ⇒     P =-0.0154m2

               q = 2.844210-4 m3

donc : (1)  yc
3-0.0154 yc+2.8810-4=0    

4 p3 +27 q2= -1.236710-5  0

⇒ Il existe 3 racines réelles  pour l’équation (1) il faut choisir celle qui convient : 

0≤y=yc+c≥h

a = 2´ට− ௣
ଷ= 0.1433                               124.0)

3
cos(1 


 ayc

cosΦ =
૜ࢗ
૛࢖ (ටି ૜

࢖ ) ⇒ Φ = 90.0059   ⇒           124.0)120
3

cos(2 


 ayc

                                                                   6
3 10*91.4)240

3
cos( 


 ayc

Donc yc=0.124m

)(15)(15
2

''
2

ydAdyA
yb

t  

0.0077)124.012.0(1001.215
2

124.01 4
2

 
t m3

vérifiéecondition 15MPa0.0625MPa0.124
0.0077

1088.3 3




bc

vérifiéecondition MPa240-0.00200.124)-(0.12
0.0077

1088.3 3




MPast
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Ferraillage de l’acrotère : 

Fig III.1.4 : Ferraillage de l’acrotère

4T6/ml

4T8

AA

Epingle 6

4T8/ml
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lili-1 li+1

Figure III.2.1.Schéma d’une Poutre 
continue

Q
G

III .2. Calcul des planchers :

III .2.1 plancher à corps creux :

       Le plancher à corps creux est constitué d’hourdis ainsi qu’une dalle de compression et 
prend appui sur des poutrelles.

III .2.1.1. Etude des poutrelles :

      Les poutrelles sont calculées à la flexion simple.

1) Méthode de calcul des sollicitations :

Les méthodes utilisées pour le calcul des poutres continues en béton armé sont :
– Méthode forfaitaire.
– Méthode de Caquot.

1.a)  Méthode forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91) :

1. a.1) domaine d’application (BAEL91art B.6.210) :

     Pour déterminer les moments en appui et en travée, il est possible d’utiliser la méthode 
forfaitaire si les quatre conditions suivantes sont vérifiées.

– plancher à surcharge modérée (Q ≤ min (2G,5KN/m2)).
– le rapport entre deux travées successives : 0.8 ≤ li/li+1 ≤ 1.25.
– le moment d’inertie constant sur toutes les travées.
– fissuration peu nuisible (F.P.N).

1. a.2) Exposée de la méthode :

      Soit une poutre continue soumise à une charge uniformément répartie Q (Fig.3.1),

et soit 
GQ

Q




Avec : = coefficient traduisant l’importance de 
GQ

Q



a) Evaluation des moments :

      Le moment en travée Mt et en appui que se soit a droite (Md) ou a gauche (Mg) doivent 
satisfaire :

a.       Mt + max
2


 dg MM

  
0)3.01,05.1( M

b.      Mt  (ߙ1+0.3) ≤
2

0M
dans une travée de rive.

           Mt  (ߙ1.2+0.3) ≤
2

0M
dans une travée intermédiaire.
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c.  La valeur absolue de chaque moment en appui intermédiaire doit être au moins égale à :

          0.6M0    pour une poutre à deux travées.
          0.5M0    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 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de référence (travée 
isostatique) à gauche ou à droite de l’appui considéré. 

Remarque : Les moments sur les appuis de rive sont nuls (pas de ferraillage) seulement         
le BAEL91 préconise de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale à :

       −0.15M0.    tel que  M0= max (M¹0,…... Mⁿ0),   avec n=nombre de travées d’une poutre.

                                       M0 = 
8

2
ilq

   

b) Evaluation des efforts tranchants :

Les efforts tranchants sont évalues :

 soit forfaitairement en supposant la discontinuité entre les travées, dans ce cas les 
efforts tranchants hyperstatiques sont confondus même avec les efforts tranchants 
isostatiques sauf pour les premiers appuis intermédiaires (voisin de rive).

L’effort tranchant isostatique doit être majoré de :

 15 % s’il s’agit d’une poutre à deux travées 
 10 % s’il s’agit d’une poutre à plus de deux travées.

 Soit par la méthode RDM :

Compte tenu de la continuité : Vu= Vu0 (isostatique) + (Md-Mg) / li

-0.6M0

Mt Mt

lili-1

Fig. III.2.3.Moments sur une poutre à deux 
travées

li+2

-0.5M0-0.5M0 -0.4M0

lili-1 li+1

FigIII.2.2.Moments sur une poutre à plus de deux travées

Mt Mt MtMt
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qg qd

i

ld

MdMg

lg

Fig.III.2.6.Paramètres utilisées dans la méthode de Caquot

X

1.b)  Méthode de Caquot (Annexe E.2 du BAEL 91) :

       Lorsque l’une des conditions précédentes n’est pas satisfaite, ou si le plancher supporte 
des surcharge élevée (Q ≥ min (2G, 5KN/m2)), on applique la méthode de Caquot. Le 
principe repose sur la méthode des trois moments simplifiée et corrigée pour tenir compte de :

-  La variation des moments d’inerties des sections transversales le long de la ligne moyenne 
de la poutre.
-  L’amortissement des efforts de chargement des travées successives.

1. b.1) Exposée de la méthode :

a) Evaluation des moments :

a.1) Moment sur appuis (Mi) :

)(5,8 ''

3'3'

dg

ddgg
i

ll

lqlq
M






             
' ' et    : Longueurs fictives

Telque :
, : Chargement à gauche et à droite de l'appui respectivement

g d

g d

L L

q q





        

' 0.8 : Travée intermédiare

: Travée de rive

L
L

L


 


a.2)  Moment en travée (Mt) :

  












 













 

l

X
M

l

X
MXl

qX

l

X
M

l

X
MXMXM dgdgt 1

2
1)()( 0

)(

.2

0
2

0
)(

max XMM

lq

MMl
X

l
M

l

Ml
qXq

dX
xdM

dg

dgt








1l 2l

1

2

ql

11.15

2

q l

21.15

2

ql

2

2

q l

Fig. III.2.4.Effort tranchant sur une poutre à 2 travées

4l1l 2l

1

2

ql 21.1

2

ql

11.1

2

ql

3

2

q l

2

2

q l

41.1

2

ql

31.1

2

q l

2

4ql

Fig.III.2.5.Effort tranchant d’une poutre à plus de2 travées
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b) Effort tranchant :

l

MM
VV gd  0

Avec V0=ql/2

Avec : M d: Moment en appui de droite de la travée considérée.

           M g: Moment en appui de gauche de la travée considérée.

               l : portée de la travée.

2)  Les différents types de poutrelles :

Tab.III.2.1.Différent types de poutrelles

Types Schéma statique

        Type 1

    « Balcon »

        Type 2

« Balcon »

          Type 3

« Balcon »

« Etage courant »

Type 4

Type 5

3 . 8 0 m                  3 m                  3 . 8 0 m

3 . 5 0 m

3 . 3 5 m 3 . 5 0 m

3 . 3 5 m3 . 5 0 m     3 m               3 . 3 5 m 3 . 5 0 m

3 . 8 0 m                  3 m
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III.2.2. Dimensions de la poutrelle:

3) Calcul des charges revenant aux poutrelles :

                                   Tab.III.2.2.Chargement sur les  poutrelles

Type de 
plancher

G (KN/m2) Q (KN/m2) b(m) qu=(1.35G+1.5Q)*b
(KN/ml)

qs=(G+Q)* b
(KN/ml)

Terrasse 
inaccessible

6.14 1 0.65 6.36258 4.641

Etage 
courant

5.26 1.5 0.65 6.07815 4.394

Plancher à 
usage 

bureau

5.26 2.5 0.65 7.05315 5.044

Plancher à 
usage 

commercial

5.26 2.5 0.65 7.05315 5.044

   
Avec
b : largeur de la table des poutrelles 

4) Exemple illustratif

 Méthode forfaitaire
On prend le type 4 comme exemple pour illustrer la méthode.

Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :

1) Fissuration peu préjudiciable………………………………………………………….vérifié
2) Poutres à inertie transversale constante ……………………………………… vérifié

3) Charge d’exploitation modérée : Q min 2G ; 5 KN /m²
                                                                        Q=1 KN/m² ; G=6.14 KN/m

- Plancher étage inaccessible                                                                             vérifié

                                                                              (15 KN/m²)

                                                                              

Figure III.2.7 Schéma d’une poutrelle.

65cm

h0=4cm

27.5cm20cm

10cm
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                                                                                    Q=1.5 KN/m² ; G=5.26 KN/m

- Plancher étage courant                                                                                     vérifié

                                                                                              (1.5  5 KN/m²)

                                                                                               Q=2.5 KN/m² ; G=5.26 KN/m2

- Plancher étage de service + RDC                                                                    vérifié
                                                                  (2.5  5 KN/m²)

         4) Les portées successives des travées      0.8 < ୪୧
୪୧₊₁< 1.25 

ଷ.ଷହ
ଷ.ହ= 0.95           vérifié

On applique la (M.F) pout ce type de poutrelle 

Calcul la charge sur la poutrelle :

A l’ELU :

qu=pul

A l’ELS :

qs=psl

l=entre axes des poutrelles=0.65cm

pu=1.35G+1.5Q

ps=G+Q

pu=1.355.26+1.51.5= 9.3510 KN/m2                   pu=9.3510 KN/m2      

qu=pul                qu=9.35100.65                      qu=6.0782KN/m

ps=G+Q                    ps=5.26+1.5                       ps=6.76 KN/m2

qs=ps0.65            qs=6.760.65                           qs=4.394 KN/m

calcul des moment :

calcul  :                                                        1+0.3=1+0.30.2219=1.0666

                 = ୕
ୋା =୕ 

ଵ.ହ
ହ.ଶ଺ାଵ.ହ= 0.2219 

                                                                       1.2+0.3=1.2+0.30.2219= 1.2666

Moment aux appuis :

Ma=Mc=0, mais seulement le BAEL

Exige de mettre des armatures de fissuration.

Avec  M=-0.15M0

M0=mmt max dans la travée considérée isostatique .M0= ୯́ ୪మ
଼

Avec M0=max (M0
1, M0

2)

A L’ELU :

A      3 . 3 5 m         B 3 . 5 0 m      C
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M0
1=

୯౫́ ୪భమ଼                  M0
1= 

଺.଴଻଼ଶ´ଷ.ଷହమ
଼ = 8.5266 KN.m         

M0
2=

୯౫́ ୪మమ଼                  M0
2= 

଺.଴଻଼ଶ´ଷ.ହ଴మ
଼ = 9.3072KN.m  

M0=9.3072 KN.m

Ma
u =Mc

u=-0.15*9.3072=-1.3961 KN.m

            

A ELS:

M0
1=

୯౩́ ୪భమ଼                  M0
1= 

ସ.ଷଽସ´ଷ.ଷହమ
଼ = 6.1640 KN.m         

M0
2=

୯౩́ ୪మమ଼                  M0
2= 

ସ.ଷଽସ´ଷ.ହ଴మ
଼ = 6.7283KN.m  

M0=6.7283 KN.m

MA
s=MC

s=-0.156.7283=-1.0092 KN.m

Appui B :

Mb=-0.6M0

ELU : Mb=-0.69.3072=-5.5843   Mb
u=-5.5843 KN.m

ELS : Mb=-0.66.7283 =-4.0370   Mb
u=-4.0370KN.m

N.B:

Les moments aux appuis sont négatifs mais dans le calcul des moments en travée on les 
remplace avec leurs valeurs absolues.

Moments en travées :

 Travée AB

MtAB +ெಲାெಳଶ  max (1+0.3;1.05)M0
1 ………………………………..(1)

MtAB
ଵ.ଶା଴.ଷఈ

ଶ M0
1……………………………………………………………(2)

Entre le (1) et (2),on prend le max défavorable

A.N

A L’ELU :

(1)  MtAB = 6.3019KN.m

(2)    MtAB=5.3997 KN.m
Soit MtAB = 6.3019KN.m

       


 M0=max(8.5266,9.3072) KN.m       


 M0=max(6.1640,6.7283) KN.m       
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A L’ELS

        (1)    MtAB= 4.5558KN.m

        (2)     MtAB=3.9035KN.m

             Soit MtAB =4.5558KN KN.m

Travée BC :

MtCB +ெ಴ାெಳଶ  max (1+0.3;1.05)M0
1 ………………………………..(1)

MtCB
ଵ.ଶା଴.ଷఈ

ଶ M0
1……………………………………………………………(2)

A L’ELU :

(1)  MtCB= 7.1346 KN.m

(2)  MtCB= 5.8941KN.m
Soit MtCB =7.1346 KN.m

         A L’ELS :

(1)  MtCB=5.157 KN.m

(2) MtCB= 4.2609 KN.m

Soit MtCB =5.1577 KN.m
 Evaluation des efforts tranchants :

Travée (AB) :

 Va=
௤ೠ∗௟భଶ = 

଺.଴଻଼ଵ∗ଷ.ଷହ
ଶ =10.1808 KN

 Vb=-1.15* 
௤ೠ∗௟భଶ =-1.15 ∗ ଺.଴଻଼ଵ∗ଷ.ଷହ

ଶ = -11.7079 KN

 VB=1.15* 
௤ೠ∗௟మଶ =1.15 ∗ ଺.଴଻଼ଵ∗ଷ.ହ

ଶ =12.2322KN

 Vc= − ∗ݑݍ 2݈2 =
଺.଴଻଼ଵ∗ଷ.ହ

ଶ = -10.6367 KN

Vmax=12.2322KN

Méthode de Caquot minoré:

On prend le type 2 « balcon » comme exemple pour illustrer la méthode.

4) Les portées successives des travées      0.8 £ ୪୧
୪୧₊₁£1.25  ଷ.଼

ଷ= 1.26     n’est pas vérifié

La méthode forfaitaire n’est pas applicable, on applique la méthode Caquot minoré c.à.d.

On minore G par un coefficient de (
ଶ
ଷ) pour le calcul uniquement les moments aux appuis et 

on revient à G pour calculer les moments en travées.

A       3 . 8 0 m          B       3 m       C    3 . 8 0 m               D
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G=5.26KN/m2 ,Q=2.5KN/m2 , G’=3.51KN/m2

qu=(1.35G’+1.5Q)l  qu=8.4885 0.65  qu=5.52 KN/m.

qs= (G’+Q)l  qs=6.010.65  qs=3.9065 KN/m.

Moments aux appuis:

 Appuis de rive :

Ma=Md=0

Mais le BAEL exige de mettre des aciers de fissuration pour équilibrer un moment :M=-0.15*M0

M0= max ( M0
1= qu∗l228 , M0

2= qu∗l228 , M0
2= qu∗l328 )= 9.9539 KN.m

M0= max ( M0
1= qs∗l228 , M0

2= qs∗l228 , M0
2= qs∗l328 )= 7.0473KN.m

 A L’ELU

Ma=Md= -1.4931KN.m

 ELS

Ma=Md= -1.0571KN.m

 Appuis intermédiaires :

 ELU

KN1884.7
)38.08.3(5.8

)38.0(8.3(5146.5 33





Mb

 ELS                   

KN0894.5
)38.08.3(5.8

)38.0(8.3(9083.3 33





Mb

 Moment en travées :

  












 













 

l

X
M

l

X
MXl

qX

l

X
M

l

X
MXMXM dgdgt 1

2
1)()( 0

lq

MMl
X dg





2

 ELU :

Travée AB :  X=1.6318 m     Mt=9.3904 KN.m

Travée BC :  X= 1.5 m          Mt= 0.7464 KN.m

Travée CD :  X= 2.243m       Mt=9.3706 KN.m

 ELS :

Travée AB :  X= 1.6345 m     Mt= 6.7375 KN.m
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Travée BC :  X=1.5m             Mt= 0.5851KN.m

Travée CD :  X=2.243 m        Mt= 7.5235KN.m

 Efforts tranchants :

l

MM
VV gd  0

Travée AB :    Va=11.5093KN                                 Travée BC : VB=8.1836 KN 

                      Vb=-15.2927KN                                                 Vc= -12.9759 KN

      Travée CD :  VC= 15.2927 KN

                            Vd= 11.5093 KN

III.2.3. Résultats des sollicitations de tous les types de poutrelles dans tous les planchers:

Type 1 :                                                                                                          

Tableau III.2.3. Sollicitations Type 1 à L’ELU

Caquot

Minoré

        balcon

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le Travées L(m) q’u(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

  AB 3.8 7.0044 12.6429 -1.8964 -9.9215 11.3112 14.109 -19.33

   BC 3 7.0044 7.88 -9.9215 -1.8964 5.5610 9.8933 -16.50

P
la

nc
he

r

ét
ag

e 
co

ur
an

t   AB 3.8 6.4896 11.7137 -1.7571 -9.1923  10.2591 12.834 -17.67

  BC 3 6.4896 7.3008 -9.1923 -1.7571 5.0202 8.9781 -15.10

R
D

C
+

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e   AB 3.8 6.4896 11.7137 -1.7571 -9.1923  10.2591 12.834 -17.67

  BC 3 6.4896 7.3008 -9.1923 -1.7571 5.0202 8.9781 -15.10

                Tableau III.2.4. Sollicitations Type 1 à L’ELS

Caquot 

Minoré

         balcon

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées L(m) q’s(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

  AB 3.8 4.9357 8.9089 -1.3363 -6.9912 8.0846 / / 

   BC 3 4.9357 5.5526 -6.9912 -1.3363  3.9869 / /

P
l

an ch er
   AB 3.8 4.5543 8.2206 -1.2331 -6.4511 7.3052 / /

3 . 8 0 m                  3 m

3 . 8 0 m                  3 m
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   BC 3 4.5543 5.1236 -6.4511 -1.2331 3.5862 / /

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e   AB 3.8 4.5543 8.2206 -1.2331 -6.4511 7.3052 / /

  BC 3 4.5543 5.1236 -6.4511 -1.2331 3.5862 / /

 Type 2

                                   Tableau III.2.5. Sollicitations Type 2 à L’ELU

Caquot 

Minoré

      balcon

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées L(m) q’u(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.8 7.0044 8.9089 -1.3363 -9.1304 11.6474 14.3179 -19.12

BC 3 7.0044 5.5526 -9.1304 -9.1304 0.77 10.1570 -16.24

CD 3.8 7.0044 8.9089 -9.1304 -1.3363 11.6259 19.1234 -14.32

P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t AB 3.8 6.4896 11.7137 -1.7571 -8.4594 10.5698 13.0273 -17.47

BC 3 6.4896 7.3008 -8.4594 -8.4594 0.5723 9.2224 -14.86

CD 3.8 6.4896 11.7137 -8.4594 -1.7571 10.5524 17.4796 -13.02

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.8 6.4896 11.7137 -1.7571 -8.4594 10.5698 13.0273 -17.47

BC 3 6.4896 7.3008 -8.4594 -8.4594 0.5723 9.2224 -14.86

CD 3.8 6.4896 11.7137 -8.4594 -1.7571 10.5524 13.0273 -17.47

                                

                                       Tableau III.2.6. Sollicitations Type 2 à L’ELS

   Caquot 

    Minoré

      balcon

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées   L(m) q’s(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.8 4.9357 8.9089 -1.3363 -6.4338 8.3220 / /

BC 3 4.9357 5.5526 -6.4338 -6.4338 0.6155 / /

CD 3.8 4.9357 8.9089 -6.4338 -1.3363 9.3181 / /

   A            3.8m             B        3m      C           3.8m             D

   A            3.8m             B        3m      C           3.8m             D
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P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t AB 3.8 4.5543 8.2206 -1.2331 -5.9367 7.5236 / /

BC 3 4.5543 5.1236 -5.9367 -5.9367 0.4690 / /

CD 3.8 4.5543 8.2206 -5.9367 -1.2331 8.4447 / /

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.8 4.5543 8.2206 -1.2331 -5.9367 7.5236 / /

BC 3 4.5543 5.1236 -5.9367 -5.9367 0.4690 / /

CD 3.8 4.5543 8.2206 -5.9367 -1.2331 8.4447 / /

 Type 3

                                   Tableau III.2.7. Sollicitations Type 3 à L’ELU

      M F

     balcon

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées     
L(m)

q’u(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.5 8.8003 13.4755 -2.0213

  

-2.0213 14.9433 15.40 -15.40

P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t

AB 3.5 8.0282 12.2931 -1.8440 -1.8440 12.2931 14.05 -14.05

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.5 8.0282 12.2931 -1.8440 -1.8440 12.2931 14.05 -14.05

                                   Tableau III.2.8. Sollicitations Type 3 à L’ELS

      M F

     balcon

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées     
L(m)

q’s(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.5   6.2660   6.2660 -1.4392  -1.4392 9.5948 / /

   A            3.5m             B        

   A            3.5m             B        
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P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t

AB 3.5 5.6940 8.7189 -1.3078 -1.3078 8.7189 / /

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.5 5.6940 8.7189 -1.3078 -1.3078 8.7189 / /

 Type 4

                               Tableau III.2.9. Sollicitations Type 4 à L’ELU

       MF

       Autre

P
la

nc
he

r

T
er

ra
ss

e

in
ac

ce
ss

ib
le

Travées   L(m) q’u(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.35 6.3628 8.9259 -1.4615 -5.8459 6.4492 10.65 -12.2

BC 3.5 6.3628 9.7431 -5.8459 -1.4615 7.3073 12.80 -11.1

P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t AB 3.35 6.0781 8.5265 -1.3961 -5.5843 6.3019 10.18 -11.70

BC 3.5 6.0781 9.3072 -5.5843 -1.3961 7.1346 12.23 -10.63

R
D

C
 +

E
ta

ge
 

de
 

se
rv

ic
e AB 3.5 7.0531 9.8942 -1.6200 -6.4801 7.6105 11.81 -13.58

BC 3.5 7.0531 10.8001 -6.4801 -1.6200 8.6039 14.19 -12.34

        

                        

                                  Tableau III.2.10. Sollicitations Type 4 à L’ELS

        MF

         Autre 

P
la

nc
he

r

T
er

ra
ss

e

in
ac

ce
ss

i
bl

e

Travées   L(m) q’s(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.35 4.6410 6.5105 -1.0660 -4.2639 4.7040 / /

   A            3.35m     B             3.5m           C         

   A            3.35m     B             3.5m           C         
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BC 3.5 4.6410 7.1065 -4.2639 -1.0660 5.3299 / /
P

la
nc

he
r 

ét
ag

e 
co

ur
an

t AB 3.35 4.3940 6.1640 -1.0092 -4.0370 4.5558 / /

BC 3.5 4.3940 6.7283 -4.0370 -1.0092 5.1577 / /

R
D

C
 +

E
ta

ge
 

de
 

se
rv

ic
e AB 3.5 5.0440 7.0758 -1.1585 5.4426 5.4426 / /

BC 3.5 5.0440 7.7236 5.4426 -1.1585 6.1530 / /

 Type 3 « étage courant »

                                     Tableau III.2.11. Sollicitations Type 5 à L’ELU

        M F

      Autre

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées     
L(m)

q’u(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.5 6.3628 9.7431 -1.4615 -1.4615 9.7431   11.13 -11.13

P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t

AB 3.5 6.0781 9.3072 -1.3961 -1.3961 9.3072 10.6368 -10.63

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.5 7.0531 10.8001 -1.62 -1.62 10.8001 12.34 -12.34

                                    

                                    Tableau III.2.12. Sollicitations Type 5 à L’ELS

        M F

      Autre

P
la

nc
he

r 
T

er
ra

ss
e 

  
in

ac
ce

ss
ib

le

Travées     
L(m)

q’s(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.5   4.6410 7.1065 -1.066 -1.066 7.1065   / /

   A            3.5m             B        

   A            3.5m             B        
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P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t AB 3.5   4.3940 6.7283 -1.0092 -1.0092 6.7283 / /  

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.5 5.0440 7.7236  -1.1585 -1.1585  7.7236  / /

Type 5

                                      Tableau III.2.13. Sollicitations Type 5 à L’ELU

           MF

        Autre

P
la

nc
he

r

T
er

ra
ss

e

in
ac

ce
ss

ib
le

Travées   L(m) q’u(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.50 6.3628 9.7431 -1.3619 -4.872 9.743 11.13 -12.24

BC 3.35 6.3628 8.9259 -4,872 -3.57 8.926 11.72 -10.65

CD 3 6.3628 7.1582 -3.57 -3.57 7.158 9.544 -9.544

DE 3.35 6.3628 8.9259 -3.57 -4.872 8.926 10.65 -11.72

EF 3.5 6.3628 9.7431 -4.872 -1.3619 9,743 12.24 -11.13

P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t

AB 3.50 6.078 9.3072 -1.0092 -4.654 7.6 10.63 -11.70

BC 3.35 6.078 8.5265 -4.654 -3.41 5.062 11.19 -10.18

CD 3 6.078 6.8379 -3.41 -3.41 3.883 9.117 -9.117

DE 3.35 6.078 8.5265 -3.41 -4.654 5.062 10.18 -11.19

EF 3.50 6.078 9.3072 -4.654 -1.0092 7.6  11.70 -10.63

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.50 7053 10.8 -1.620 -5.4 9.143 12.34 -13.57

BC 3.35 7.053 9.894 -5.4 -3.958 6.171 12.99 -11.81

CD 3 7.053 7.935 -3.958 -3.958 4.744 10.57 -10.57

DE 3.35 7.053 9.894 -3.958 -5.4 6.171 11.81 -12.99

A       3.5m            B        3.35m    C        3m        D     3.35m     E           3.5m         F     



Chap III                                                                                    calcul des éléments secondaires

66

EF 3.5 7.053 10.8 -5.4 -1.620 9.143 13.57 -12.34

     

                                    Tableau III.2.14. Sollicitations Type 5 à L’ES

           MF

         Autre

P
la

nc
he

r
T

er
ra

ss
e

In
ac

ce
ss

ib
le

Travées   L(m) q’s(KN.m) M0(KN.m) Mg(KN.m) Md(KN.m) Mt(KN.m) Vg(KN) Vd(KN)

AB 3.50 4.641 7.107 -1.0660 -3.554 5.685 / /

BC 3.35 4.641 6.51 -3.554 -2.604 3.757 / /

CD 3 4.641 5.221 -2.604 -2.604 2.878 / /

DE 3.35 4.641 6.51 -2.604 -3.554 3.757 / /

EF 3.5 4.641 7.107 -3.554 -1.0660 5.685 / /

P
la

nc
he

r 
ét

ag
e 

co
ur

an
t AB 3.50 4.394 6.728 -1.1585 -3.364 5.494 / /

BC 3.35 4.394 6.164 -3.364 -2.466 3.66 / /

CD 3 4.394 4.943 -2.466 -2.466 2.806 / /

DE 3.35 4.394 6.164 -2.466 -3.364 3.66 / /

EF 3.50 4.394 6.728 -3.364 -1.1585 5.494 / /

R
D

C
 +

E
ta

ge
 d

e 
se

rv
ic

e

AB 3.50 5.044 7.724 -1.1585 -3.862 6.539 / /

BC 3.35 5.044 7.076 -3.862 -2.83 4.414 / /

CD 3 5.044 5.675 -2.83 -2.83 3.393 / /

DE 3.35 5.044 7.076 -2.83 -3.862 4.414 / /

EF 3.5 5.044 7.724 -3.862 -1.1585 6.539 / /

A       3.5m            B        3.35m    C        3m        D     3.35m     E           3.5m         F     
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 Sollicitation maximales 

                   Tableau.III.2.15.Sollicitations maximales dans les poutrelles 

Balcon :

Poutrelles ELU ELS

Plancher

Terrasse

inaccessible

M୲୫ ୟ୶=13.47 KN.m     

mKNM a .92.9int 

mKN .0213.2M a
rive 

V୳=19.33 KN

M୲୫ ୟ୶= 9.59KN.m     

mKNM a .9912.6int 

mKNM a
rive .3363.1

Plancher

Etages

courant

M୲୫ ୟ୶=12.29KN.m   

mKNM a .1923.9int 

mKNM a
rive .757.1

V୳=17.67KN  

M୲୫ ୟ୶=8.72KN.m     

mKNM a .4511.6int 

mKNM a
rive .2331.1

Plancher

RDC+

service

M୲୫ ୟ୶=12.29 KN.m   

mKNM a .1923.9int 

mKNM a
rive .757.1

V୳=17.67KN  

M୲୫ ୟ୶=8.72KN.m     

mKNM a .4511.6int 

mKNM a
rive .2331.1

Autre poutrelles :

Poutrelles ELU ELS

Plancher

Terrasse

inaccessible

M୲୫ ୟ୶=9.74 KN.m     

mKNM a .846.5int 

mKN .46.1M a
rive 

V୳=12.8KN

M୲୫ ୟ୶= 7.724KN.m     

mKNM a .264.4int 

mKNM a
rive .066.1

Plancher

Etages

courant

M୲୫ ୟ୶=9.30KN.m   

mKNM a .58.5int 

mKNM a
rive .39.1

V୳=12.23KN  

M୲୫ ୟ୶=6.7283KN.m     

mKNM a .037.4int 

mKNM a
rive .0092.1

Plancher

RDC+

service

M୲୫ ୟ୶=10.80KN.m   

mKNM a .48.6int 

M୲୫ ୟ୶= 7.7236KN.m     

mKNM a .4426.5int 
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mKNM a
rive .62.1

V୳=14.19KN  

mKNM a
rive .15.1

III.2.4.Ferraillages des poutrelles

 On procède un exemple de calcul .soit l’exemple de calcul des poutrelles des balcons. 
on prend les sollicitations max pour ce calcul.

 Calcul à l’ELU

Le calcul se fera pour une section en T.

        a)En travée

௧௠ܯ    ௔௫=12.29KN.m  ; mKNM a .1923.9int  ; mKNM a
rive .757.1 ; ௨ܸ=17.67 KN

  Mtu = buf  b  0h (d -
2

h0 ) = 14.2  103 0.65 0.04 (0.18 -
2

04.0
) = 59.072KN.m 

  Mt < Mtu D’où l’axe neutre passe par la table de compression, le calcul se fait en flexion simple  

pour une section rectangulaire (bh) = (6520) cm 2 .

   0.0411μ0.3920.4)(10.8 αμ

0411.0
14.2(0.18)0.65

1012.29

fbd

M
μ

bull

2

3

bu
2

U
bu











   Le diagramme passe par le pivot « A » 

et les armatures comprimées sont pas nécessaires ( 0SA ) et 348MPa
1.15

400

γ

f
f10%;ε

S

e
stS 

2

3
maxmax

2.0041

348)0.05254.01(18.0

1029.12

)4.01(

0.0525
8.0

041.0211

8.0

211

cmA

fd

M

fz

M
A

cal

st

t

st

t

cal

bu





























 Vérification de la condition de non fragilité :

  t28f =0.06 c28f +0.6=1.5+0.6=2.1 Mpa 

2
min

2

e

t28
min

1.41cmA

1.41cm
400

1.218.065.023.0

f

fdb0.23
A











On remarque que : ..........cm0459.2 2
min  calAA Condition vérifiée.

 2cm0041.2calA On adopte 207.281102 cmHAHA 
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a) En appui :

La table de compression se trouve dans la zone tendue car le moment est négatif en 

appuis, le béton tendu n’intervient pas dans le calcul, donc la section en Té sera calculée comme 

une section rectangulaire de dimensions b0 et h (0.1  0.20) m2.

  

b) Ferraillage de l’appui intermédiaire :

          
2

2
3

max

1.4908

1.4908
348)0.03904.01(18.0

101923.9

)4.01(

0.0390
8.0

0.0307211

8.0

211

cmA

cm
fd

M
A

cal

st

a

cal

bu



























On adopte : 21.63cm1HA121HA8  (1 filante +1 chapeau)

 Condition de non fragilité :

c ) Ferraillage de l’appui de rive :

On prend 1HA8 = 0.5cm2 (chapeau)

 Condition de non fragilité :

2
min

2
l

2

e

t280
min

0.217cmA1.92cmA

cm217.0
400

1.218.01.023.0

f

fdb0.23
A









                 Condition vérifiée.

2
3

2

3

2
0

max

0.2813
348)0.00744.01(18.0

10757.1

)4.01(

0.0074392.00.0059

0.0059
2.14)18.0(1.0

10757.1

KN.m757.1

cm
fd

M
A

MPa
fdb

M

M

st

a
rivea

rive

bu

bu

a

bu

a
rive









































217.0A0.79cmA

217.0
400

1.218.01.023.0

f

fdb0.23
A

min
2

l

2

e

t280
min cm

Condition vérifiée.















392.00.0307

0.0307
2.14)18.0(1.0

101923.9

9.1923KN.mM

2

3

2
0

max

a
max

bu

bu

a

bu fdb

M





   Pivot A et 0A .
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 Vérification a L’ELU

 Cisaillement

   ௨ܸ= ܭ17.67  .ܰ

 =min [0.13 28cf ; 5 Mpa]=3.25 MPa  

U = ௏ೠௗ × ௕బ = ଵ଻.଺଻×ଵ଴షయ
଴.ଵ଼×଴.ଵ= 0.9817 MPa

U =0.9817 MPa <   =3.25 MPa……………………Condition vérifier 

 Calcul des armatures transversales :

      
.6

10
;

35
;min 0min mm

bh
llt 






 

               Soit : At =2∅6=0.57cm 2 .

 Calcul de l’espacement :           St = min        

 

  cm

cm

cmcmd

80
fK0.3τb

fA0.8

57
b0.4

fAt

2.1640,9.0

t28u0

et

0

e












      

Avec K =1 (pas de reprise de bétonnage, flexion simple et fissuration peu nuisible).

On adopte  :       St =15 cm.

 Vérification de la contrainte de cisaillement à la jonction table- nervure :

3.25Mpa.4Mpa);min(0.13 fττ c28uu
 

ଵܾ= ௕ି௕బଶ =27.50 cm

τu
=

௏ೠ∗௕భ଴.ଽ∗௕∗ௗ∗୦బ = ଵ଻.଺଻∗଴.ଶ଻ହ∗ଵ଴^ିଷ
଴.ଽ∗଴.଺ହ∗଴.ଵ ∗଼଴.଴ସ =1.1537 MPa …..Condition vérifiée.

III.2.5.Vérification des armatures longitudinales à l’effort tranchant aux voisinages des 

appuis :

Au niveau de l’appui de rive  ܯ଴=0

0.508cm²3-1017.67
400

1.15≥
l

A⇒
u

V
e

f
s

γ
≥

L
A 
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   ²508.0≥ cmA L

   LA = 22.07cm1HA82HA10  > ²44.0 cm   …….vérifiée.

Appui intermédiaire : 

]
d0.9

M
[V

f

1.15
A a

u
e

l 


  

212.110]
18.09.0

1923.9
67.17[

400

15.1
cmAl 


 121.Al  ²cm Pas de vérification à faire

 Vérification des armatures transversales 

୅౪ୗ౪×ୠబ=0.0038 ≥ 
τu ି ଴.ଷ௙೟ೕ×௞

଴.଼×௙೐  =0.00163 vérifiée

 Vérification de la bielle dans le béton 

La condition à vérifier est :

௨ܸ≤0.267*a*b଴∗ fୡଶ ;଼ a=0.9d=0.162m ; ௨ܸ≤10.813 KN…….Vérifiée.

III.2.6.les sections d’aciers retenues pour ferrailler les poutrelles des différents étages

                             Tableau III.2.16. Ferraillages retenues des balcons

Plancher (balcon) Terrasse     

inaccessible

Etage courant RDC

    Travée

  (Type 1,2,3 )

௧௠ܯ ௔௫ ௧௠ܯ ௔௫=13.47KN.m ௧௠ܯ ௔௫=12.29KN.m ௧௠ܯ ௔௫=12.29KN.m

0.0450 0.0411 0.0411

 0.0576 0.0525 0.0525

Z (m) 0.1759 0.1762 0.1762

௖௔௟(Cm²)ܣ  2.2011 2.0041 2.0041

௠ܣ    ௜௡(Cm²) 1.4128 1.4128 1.4128

௟(Cm²)ܣ        3HA10=2.36 2HA10+1HA8=2.07 2HA10+1HA8=2.07

௧(Cm²)ܣ 2∅6=0.57cm 2 2∅6=0.57cm 2 2∅6=0.57cm 2

    ௧ܵ(Cm) 15 15 15

       Appui 

aM int
aM int =-9.92 KN.m aM int =-9.192KN.m aM int =-9.192KN.m

0.0332 0.0307 0.0307

 0.0422   0.0390 0.0390

Z  (m) 0.1770 0.1772 0.1772

bu

bu
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intermédiaire

   (Type 1,2,3 )

௖௔௟(Cm²) ܣ     1.6108 1.4908 1.4908   

௠ܣ ௜௡(Cm²) 0.217 0.217 0.217 

௟(Cm²)ܣ   1HA12+1HA8=1.63 1HA12+1HA8=1.63 1HA10+1HA12=1.63

௧(Cm²)ܣ       2∅6=0.57 2∅6=0.57   2∅6=0.57

   ௧ܵ(Cm) 15 15 15

Appui de rive

(Type 1,2,3 )

a
riveM aM int =-2.021KN.m aM int =-1.75 KN.m aM int =-1.75 KN.m

0.0068 0.0059 0.0059

 0.0085 0.0073 0.0073

Z  (m) 0.1794 0.1795 0.1795

௖௔௟(Cm²)ܣ 0.3237 0.2802 0.2802

௠ܣ     ௜௡(Cm²) 0.217 0.217 0.217

௟(Cm²)ܣ 1HA8=0.5 1HA8=0.5 1HA8=0.5

௧(Cm²)ܣ 2∅6=0.57 2∅6=0.57 2∅6=0.57

   ௧ܵ(Cm) 15 15 15

                  Tableau III.2.17. Ferraillages retenues des autres poutrelles

Plancher Terrasse     

inaccessible

Etage courant RDC

    Travée

  (Type 1,2,3 )

௧௠ܯ ௔௫ ௧௠ܯ ௔௫=9.74KN.m ௧௠ܯ ௔௫=9.30KN.m ௧௠ܯ ௔௫=10.80KN.m

0.0326 0.0311 0.0361

 0.0414 0.0395 0.0460

Z (m) 0.1770 0.1772 0.1767

௖௔௟(Cm²)ܣ  1.7676 1.5085 1.7564

௠ܣ    ௜௡(Cm²) 1.4128 1.4128 1.4128

௟(Cm²)ܣ    2HA8+1HA10=1.79 2HA8+1HA10=1.79 1HA8+2HA10=2.07

௧(Cm²)ܣ 2∅6=0.57cm 2 2∅6=0.57cm 2 2∅6=0.57cm 2

    ௧ܵ(Cm) 15 15 15

       Appui 

aM int
aM int =-5.846 KN.m aM int =-5.58KN.m aM int =-6.48KN.m

0.0195   0.0187          0.0217

 0.0247 0.0235 0.0274

Z  (m) 0.1782 0.1783 0.1780

bu

bu

bu
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intermédiaire

   (Type 1,2,3 )

௖௔௟(Cm²) ܣ     0.9426 0.8993 1.0459

௠ܣ ௜௡(Cm²) 0.217 0.217 0.217 

௟(Cm²)ܣ           2HA8=1.01 2HA8=1.01 1HA10+1HA8=1.29

௧(Cm²)ܣ 2∅6=0.57 2∅6=0.57   2∅6=0.57

   ௧ܵ(Cm) 15 15 15

Appui de rive

(Type 1,2,3 )

a
riveM aM int =-1.46KN.m aM int =-1.39KN.m aM int =-1.62 KN.m

0.0049 0.0046 0.0054

 0.0061 0.0058 0.0068  

Z  (m) 0.1796 0.1796 0.1795

௖௔௟(Cm²)ܣ 0.2336 0.2224 0.2593

௠ܣ     ௜௡(Cm²)            0.217            0.217 0.217

௟(Cm²)ܣ 1HA8=0.50 1HA8=0.50 1HA8=0.50

௧(Cm²)ܣ 2∅6=0.57 2∅6=0.57 2∅6=0.57

   ௧ܵ(Cm) 15 15 15

III.2.6. Vérification des poutrelles  à l’ELS :
Il y a lieu de vérifier :  - Etat limite de compression  du béton.

- Etat limite d’ouverture des fissures.

   - Etat limite de déformation.

 Etat limite de compression du béton :

On doit vérifier que : bc = bc
ser y

I

M  =15 MPa

 les balcons:
 étage courant :

a)- En travée :

௧௠ܯ ௔௫= 8.72 KN.m         A=2.07 Cm²      

Position de l’axe neutre :   )h15A(d
2

h
bH 0

2
0 

H>0 : L’axe neutre passe par la table de compression calcul de section en (b× ℎ)
H<0 : L’axe neutre passe par la nervure  calcul de section en T

bu
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54
2

10*1994.50.04)(0.18*10*2.70*15
2

0.04
*0.65H   > 0

L’axe neutre passe par la table de compression calcul de section rectangulaire b× ℎ
Calcul de y :

௕
ଶݕଶ+ ܣ)15 + ݕ(ᇱܣ −15(Ad+A’d’)=0 ..........(1)

0.325*y2+2.07*10-4 y-5.589*10-4=0
Âpres résolution de l’équation (1) : y= 0.0370 m

Calcul de I: 

I=
௕
ଷݕଷ+ ݕ)ᇱܣ15 − ᇱ݀)ଶ+ 15A(݀ − ଶ(ݕ

I=
଺ହ
ଷݕଷ+ 15A(݀ − =ଶ(ݕ 7.4469*10-5 m4

   bc= ெೞ೐ೝூ bc=0.6*fc28 ≥ ݕ

bc= 4.3286 Mpa 15 Mpa………………………….. vérifie

b)-En appuis intermédiaires :

mMNM ser .4511.6

     
mH

hdA
h

bH

44
2

0

2
0

105.1997   )04.018.0(1063.115
2

04.0
65.0

)(15
2

 



H>0l’axe neutre passe par la table de compression. Section rectangulaire ଴ܾ× ℎ
bc = bc

ser y
I

M 

Calcul de y,I et :

0.05*y2+1.63*10-4 y-4.401*10-4=0
y= 0.0725m, I=4.0958*10-4
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bc= 11.4196Mpa < 15 Mpa…………………vérifié

c)-En appuis de rive

Mser=-1.2331 Kn.m , A=0.5 cm2

y= 0.0450m ,I=1.6706*10-5 m4, bc= 3.3215……vérifié.

 Etat limite d’ouverture des fissures : 
La fissuration est peu préjudiciable donc pas de vérification.

 Etat limite de déformation (BAEL 91.AB6.5.2)
Le calcul des déformations est effectué pour évaluer les flèches dans l’intention de fixer les contre-
flèches à la construction ou de  limiter les déformations de service.

III.2.7. Evaluation de la flèche                                                     

Si l’une de ses conditions ci-dessous n’est pas satisfaite la vérification de la flèche devient nécessaire : 


16

1

L

h



0

t

M10

M

L

h





e0

s

f

4.2

db

A




Avec :

h:hauteur totale de la section de nervure (épaisseur de la dalle).

M0 : moment isostatique.

L : portée de la poutrelle.

Mt : moment de flexion.

b0 : largeur de la nervure.

On a : 
16

1
0.0526

380

20

L

h
 la condition n’est pas satisfaite donc on doit faire une 

vérification de la flèche.

gipijigvt fffff 

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

0.76cm
500

380

500

L
adm f
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gvf et  gif : Flèches dues aux charges permanentes  totales différées et instantanées 

respectivement. 

ijf : Flèche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en œuvre des cloisons.

pif : Flèche due à l’ensemble des charges appliquées (G+Q).

Evaluation des moments en travée :

Gq jser  65.0 la charge permanente qui revient à la poutrelle sans la charge de revêtement. 

Gqgser  65.0 la charge permanente qui revient à la poutrelle.

)(65.0 QGq pser  la charge permanente et la surcharge d’exploitation.

8

2lq
M jser

jser




                  8

2lq
M gser

gser




                    8

2lq
M pser

pser




Calcul de la flèche : (Art. B6.5.2/ BAEL91)

a) 
vv

2ser
t

v IfE10

lM
f 

b) 
500

L

IfE10

lM
f

ii

2
s

i 

Aire de la section homogénéisée :

B0 = B + nA = b0  h + (b - b0 ) h0 + 15A

B0 =10*20 + (65 – 10)* 4 + 15*2.07 = 451.050 cm2

Moment isostatique de section homogénéisée par rapport à xx :

dA
h

bb
hb

S txx .15
2

²
)(

2

²
/ 0

0
0 

²2998.91807.215
2

²4
)1065(

2

²2010
/ cmS xx 




b=65cm

V1

V2

b0=10cm

h0=4cm

h-h0=16cm

x
G
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cm
B

S
V xx 65.6

05.451

2998.9/

0
1 

cmVhV 35.1365.62012 

)²(15)²
2

(
12

)()(
3 2

0
1

2
0

00
3

2
3

1
0

0 dVA
h

V
h

hbbVV
b

I 









)²1835.13(*07.215)²
2

4
65.6(

12

4
4)1065()35.1365.6(

3

10
2

33
0 












I

4
0 14632cmI 

0115.0
1810

07,2

0





db

A

E୴=3700 ඥ݂ ௖ଶ଼య                                                                                 →         MpaEv 86.10818

E୧=3Ev                                                                                       →         ܧ௜=  Mpa6.32456

  3.7092
1.0365.020115.0

1.265.005.0

)32(

05.0

0

28 









bb

fb t
i 
     

1.4837
5

2
 iv 

Contraintes )( s :

)
2

(
y

dA

M

s

jser
sj


 ;

)
2

(
y

dA

M

s

gser
sg


 ;

)
2

(
y

dA

M

s

pser
sp




Inerties fictives ( If ) :

28

28

4

75.1
1

tsj

t
j f

f







 ;
28

28

4

75.1
1

tsg

t
g f

f







 ;
28

28

4

75.1
1

tsp

t
p f

f









Si 00  

ji
ij

I
If

 



1

1.1 0 ;
gi

ig

I
If

 



1

1.1 0 ;
pi

ip

I
If

 



1

1.1 0 ;
gv

vg

I
If

 



1

1.1 0
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Evaluation des flèches :

iji

jser
ji IfE

LM
f

..10

. 2

 ; 
igi

gser
gi IfE

LM
f

..10

. 2

 ; 
ipi

pser
pi IfE

LM
f

..10

. 2

 ; 
gvv

pser
gv IfE

LM
f

..10

. 2



Gq jser  65.0 mKN /82.18.265.0 

jserq : La charge permanente qui revient a la poutrelle sans la charge de revêtement 

Gqgser  65.0 mKN /419.326.565.0 

gserq : La charge permanente qui revient a la poutrelle.

)(65.0 QGqpser  mKN /394.4)5.126.5(65.0 

pserq : La charge permanente et la charge d’exploitation.

8

2lq
M jser

jser


 mKN.2851.3

8

8.382.1 2






8

2lq
M gser

gser


 mKN.6.1713

8

8.3419.3 2






8

2lq
M pser

pser


 mKN.9312.7

8

80.3394.4 2






   

Mpasj 98.2564
)

2

037.0
18.0(1007.2

102851.3

4

3













   

Mpasg 184.5816   
)

2

037.0
18.0(1007.2

106.1713

4

3













   

Mpasp 307.4020
)

2

037.0
18.0(1007.2

109312.7

4

3













    
0.4448

1.22564.980115.04

1.275.1
1 




j
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0.6530   

1.25816.1840115.04

1.275.1
1 




g

    
0.7176  

1.22159.2370115.04

1.275.1
1 




p

     

46073.4   
4448.04837.11

178151.1
cmIfij 






    

44703.1cm
6530.04837.11

178151.1





igIf

    

44159.0cm  
7176.04837.11

178151.1





ipIf

    

48174.7
6530.00.59351

178151.1
cmIfvg 






     
mf ji 0.0024

01.06073.46.3245610

80.310285.3
4

23









      
mfgi 0.0058

01.04703.16.3245610

80.3101713.6
4

23









      
mf pi 0.0110

01.041596.3245610

80.3109312.7
4

23









       
mfgv 0.0168

01.07874.7865.1081810

80.3101713.6
4

23









    gipijigvt fffff  m0.0195058.0011.00024.00168.0            Vérifier

       III.2.8.Résumé des vérifications à l’ELS pour tous les planchers :

 Etat limite de compression de béton :

                 Tableau.III.2.18.Résumé des vérifications à l’ELS des balcons

          Etages Contraintes  en travées Contraintes Appuis intermédiaires 

Terrasse accessible
bc = 4.5128Mpa< ܯ15 ܲܽ bc =12.3757 Mpa< ܯ15 ܲܽ

courant
bc = 4.3286Mpa< ܯ15 ܲܽ bc =11.4196Mpa< ܯ15 ܲܽ
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RDC
bc = 4.3286Mpa< ܯ15 ܲܽ bc =11.4196 Mpa< ܯ15 ܲܽ

               

              Tableau.III.2.19.Résumé des vérifications à l’ELS des autres poutrelles

          Etages Contraintes  en travées Contraintes Appuis intermédiaires 

Terrasse inaccessible
bc =4.0715Mpa< ܯ15 ܲܽ bc =8.8525Mpa< ܯ15 ܲܽ

courant
bc = 3.5467Mpa< ܯ15 ܲܽ bc =8.3812Mpa< ܯ15 ܲܽ

RDC
bc = 3.8340Mpa< ܯ15 ܲܽ bc =10.3942Mpa< ܯ15 ܲܽ

   

III.2.9. Evaluation des flèches :

1. Balcons :

                   Tableau III.2.20.Terrasse inaccessible

M୨ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௝݂∗ 10 ହି݉ ସ j (MPa) ௝ߤ ௝݂௜(m) 
3.2851 6.6487 86.7734   0.4474 0.0022M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂∗ 10 ହି݉ ସ g (MPa) ௚ߤ ௚݂௜(m)
7.2038 5.0028 190.2817 0.6958 0.0064M୮ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௣݂∗ 10 ହି݉ ସ p (MPa) ௣ߤ ௣݂௜(m)
11.3101 4.5601   298.7485 0.7932 0.0110M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂௩∗ 10 ହି݉ ସ gv (MPa) ௚ߤ ௚݂௩(m)
7.2038 8.5688 190.2817 0.6958 0.0176

gipijigvt fffff  m0.02c   

                                cmfcmf adm 76.00.02                     vérifier

    

             Tableau III.2.21.Plancher étage courant et RDC

M୨ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௝݂× 10 ହି݉ ସ j (MPa) ௝ߤ ௝݂௜(m) 
  3.2851       6.0734 98.2564 0.4448 0.0024M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂× 10 ହି݉ ସ g (MPa) ௚ߤ ௚݂௜(m)
  6.1713 4.7031 184.5816 0.6530 0.0058M୮ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௣݂× 10 ହି݉ ସ p (MPa) ௣ߤ ௣݂௜(m)
10.2777 4.1590 307.4020 0.7737 0.0110M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂௩× 10 ହି݉ ସ gv (MPa) ௚ߤ ௚݂௩(m)
6.1713 8.1747        184.5816 0.6530 0.0168
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gipijigvt fffff  m0.0195c   

                                cmfcmf adm 76.00.0195                     vérifier

2. Les autres poutrelles

                 Tableau III.2.22. Terrasse inaccessible

M୨ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௝݂∗ 10 ହି݉ ସ j (MPa) ௝ߤ ௝݂௜(m) 
2.7869 6.0624 95.7077 0.3779 0.0017M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂∗ 10 ହି݉ ସ g (MPa) ௚ߤ ௚݂௜(m)
6.1112 4.2025 209.8733 0.6483 0.0055M୮ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௣݂∗ 10 ହି݉ ସ p (MPa) ௣ߤ ௣݂௜(m)
7.1065 4.0179 244.0547 0.6888 0.0067M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂௩∗ 10 ହି݉ ସ gv (MPa) ௚ߤ ௚݂௩(m)
6.1112 7.5219 209.8733 0.6483 0.0107

gipijigvt fffff  m0.0101c    

                                cmfcmf adm 70.00.0101                    vérifier

                 
                     Tableau III.2.23.plancher étage courant

M୨ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௝݂∗ 10 ହି݉ ସ j (MPa) ௝ߤ ௝݂௜(m) 
2.7869 6.0624 95.7077 0.3779 0.0017M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂∗ 10 ହି݉ ସ g (MPa) ௚ߤ ௚݂௜(m)
5.2353 4.4312 179.7938 0.6028 0.0045M୮ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௣݂∗ 10 ହି݉ ସ p (MPa) ௣ߤ ௣݂௜(m)
6.7283 4.0809 231.0658 0.6745 0.0062M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂௩∗ 10 ହି݉ ସ gv (MPa) ௚ߤ ௚݂௩(m)
5.2353 7.8105 179.7938 0.6028 0.0098

gipijigvt fffff    

                                cmfcmf adm 70.00.0098                     vérifier
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                            Tableau III.2.24.plancher étage RDC

M୨ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௝݂∗ 10 ହି݉ ସ j (MPa) ௝ߤ ௝݂௜(m) 
2.7869 6.6723 83.3546 0.3807 0.0016M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂∗ 10 ହି݉ ସ g (MPa) ௚ߤ ௚݂௜(m)
5.2353 4.9614 156.5876 0.6050 0.0040M୮ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௣݂∗ 10 ହି݉ ସ p (MPa) ௣ߤ ௣݂௜(m)
7.7236 4.4239 231.0113 0.7112   0.0066M୥ୱୣ ୰(KN/ ଶ݉) I ௚݂௩∗ 10 ହି݉ ସ gv (MPa) ௚ߤ ௚݂௩(m)
5.2353   8.4817 156.5876 0.6050 0.0103

gipijigvt fffff  0.0113  

                                cmfcmf adm 70.00.0113                     vérifier

            

        Tab III.2.25. Plan de ferraillages des poutrelles :

 Balcons :

Plancher Appui intermédiaire Appui de rive

Terrasse 
inaccessible

        1HA8

         ∅6

                  

  

           1HA8

∅6

Type Appui intermédiaire Appui de rive

Chapeau      
1HA12

3HA10 3HA10
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Etage courant

, service Et

RDC

               1HA10                1HA10

 Les autres poutrelles

Plancher Appui intermédiaire Appui de rive

Terrasse 
inaccessible

        1HA8

         ∅6

                  

    

           1HA8

∅6

Type Appui intermédiaire Appui de rive

Chapeau

1HA12

2HA10

1HA8

2HA10

1HA8

Ф6Ф6

Chapeau      
1HA8

2HA8 2HA8

1HA10 1HA10
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Etage courant

               1HA10                1HA10

Etage de service

+

RDC

III.2.9.Etude de la dalle de compression :

Armatures perpendiculaires aux poutrelles

65.0
400

6544








ef

b
A cm2/ml

Armatures parallèles aux poutrelles

33.0
2//  A

A cm2/ml

On choisit :

5 HA 6/ml = 1.41 cm2  aux poutrelles  St = 20 cm < 33 cm …….. vérifiée 

3 HA 6/ml = 0.85 cm2 // aux poutrelles  St = 33.33 cm < 44 cm……vérifiée

Pour faciliter la mise en œuvre on utilise un Ts Ф6 (150x150) mm2

Chapeau

1HA12

2HA10

1HA8

2HA10

1HA8

Ф6Ф6

2HA101HA8

1HA8 Chapeau

1HA10

1HA8

2HA101HA8
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TSΦ5 150*150 Dalle de compression

Fig. III.2.9.Schéma de ferraillage de la dalle à Corp creux

III.2.10.Schéma de ferraillage de la dalle de compression :

    

                                   

TS

TS

h0 = 4 cm

b0 = 100 cm

Figure ІІІ.2.8: Schéma du ferraillage de la dalle de compression
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III.3. dalles pleines :

III.3.1.Définition :

       Une dalle pleine est définie comme une plaque horizontale, dont l’épaisseur est relativement faible 

par rapport aux autres dimensions. Cette plaque peut être encastrée sur deux ou plusieurs appuis, 

comme elle peut être assimilée à une console (cas d’un balcon).

III.3.2.Etude des balcons

Dans le cas de notre ouvrage on a deux types de dalles :

1. Dalle sur deux appuis.

2. Dalle sur 1 seul appui. 

 On se contentera d’étudier la dalle qui est la plus défavorable et ça sera le même ferraillage 
pour les autres types. 
          

1) Dalle pleine sur deux appuis :

Epaisseur : e=15cm
Charge permanente :     G = 6.37 KN/m 2 .
Charge d’exploitation : Q = 3.5 KN/m 2 .

        qu = 1.35×6.37+1.5×3.5 = 13.8495KN/ml.
        
        qs = 6.37+3.5 = 9.87 KN/ml.
   

    L x =1.15m           

           Ly = 1.85m

 4.062.0
y

x

l

l La dalle travail selon deux sens lx et ly

62.00   et

Du tableau  (annexe I) on tire la valeur x et y à l’ELU et l’ELS








3205.0

0794.0
'

y

x
ELUlà











4892.0

0844.0
'

y

x
ELSlà




                    
 Calcul de Mx0 et My0

mlmKNlqM xxu
x /.1.454315.18495,130794.0 22
0  

mlmKNMM x
uyu

y /.0.46614543.13205.000                                       
mlmKNlqM xserxser

x /.1.101715.187.90844.0 22
0  

mlmKNMM x
seryser

y /.0.5389102.14892.000  

1.15

1.85

Figure.III.3.1. Dalle pleine  sur deux appuis
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e =15cm

b =1m

Figure.III.3.2.Section de la dalle pleine a ferraillé

 Les moments corrigés 
En travée :     

                                     
                                              mKNMM x

uu
x .1.236185.0 0 

                                                    mKNMM y
uu

y .0.396285.0 0 

                                   mKNMM x
serser

x .0.936485.0 0 

                              mKNMM y
ser

y
ser .0.458185.0 0 

                  En appuis :            

                                 mKNMMM u
xy

u
x

u .-0.43633.0 0 

                                             ..0.33053.0 0 mKNMMM ser
xy

ser
x

ser 

 Ferraillage

         Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une bande de 1 ml.

Les résultats de ferraillage son résumée dans ce tableaux 

                                Tableau III.3.1.Ferraillage de la dalle plein 

 Calcul de l’espacement des armatures :

// à Ly : ).45;4min( cmeSt    Donc cmSt 45 ; On opte : St=25cm

// à Lx : ).33;3min( cmeSt  Donc : 33cmtS  ; On opte: St= 25cm

Sens M(KN.m) µbu  Z(m) Acal(cm2) Amin(cm2) Aadop(cm²)

En

travée

Selon x 1.2361 0.0052 0.0065 0.1297 0.2739 1.4270 4T08=2,01

Selon y 0.3962 0.0017 0.0021 0.1299 0.0876 1.4270 4T08=2,01

En 

appui

Sens x, 

sens y

0.4363 0.0018 0.0023 0.1299 0.0965 1.4270 4T08=2.01
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 Vérification l’E.L.U :

 L’effort tranchant :

Selon X : 

KN
Lq

V xU 31.5
3max 




Selon y :  

       

KN
Lq

V YU 77.9

2
1

1

2max 





 

      
MPa

f
MPa

db

V

B

C 167.107.0075.0 28max
max 





    Vérifier

 La condition de non fragilité :

D’après le RPA99, le pourcentage minimum d’armatures est 0.8% de la section du béton.

                     En travée :

.427.1/01,2

.427.1/01,2
22

22

VérifiécmmlcmA

VérifiécmmlcmA
t
y

t
x





En appuis :

               .427.1/01,2 22 VérifiécmmlcmAa
x 

 Vérification à l’ELS :
 La contrainte dans le béton

                        
23

2

28

)(15
3

01515
2

0

15256.06.0

ydAy
b

I

dAyAy
b

A

MPaf
I

yM
cbc

ser
bc










 

Vérifications des contraintes sont résume dans le tableau suivant :               

Tableau.III.3.2.les vérifications des contraintes dans le béton.

Position Sens Mser

(KN.m)
Y

(m)
I

10-4(m4)
( )bc MPa ( )bc MPa Observation

Travée
x-x 0.94 0.0255             3.9434 0.6073 15 Vérifiée

y-y 0.46 0.0255             3.9434 0.2972
15 Vérifiée
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 La contrainte dans l’acier :

Fissuration nuisible   .63,201110;
3

2
min MPaffe tjs 



  

 yd
I

M ser
s 




15
     s

Vérifications des contraintes sont résume dans le tableau suivant :

      
              Tableau.III.3.3.les vérifications des contraintes dans L’acier.

 la flèche :

   
Selon X :

vérifiée
l

ht  0625.0
16

1
13,0

15.1

15,0

16

1

                     vérifiée
fdb

A

e

s 


00525.00.0015
1,2

                    
vérifiée

M

M

l

h t 


 08.00.1304
10 0

Les conditions sont vérifiées donc il est inutile de vérifier la flèche

Selon Y :

  
vérifiée

l

ht  0625.0
16

1
0.0811

85.1

15,0

16

1

                      vérifiéenon
fdb

A

e

s 00525.0015,0
1,2 



  
éenon vérifi0.0850081.0

10 0





M

M

l

h t

La dernière condition n’est pas vérifiée, donc la vérification de la flèche est nécessaire.

La flèche totale est définie d’après le  BAEL91 comme suit :

ijigipvg fffff 

Avec : igf et vgf : la flèche de l’ensemble des charges permanentes (instantanée ou différés).

Appui
x-x
y-y 0.162 0.0255             3.9434 0.1047 15 Vérifiée

Position Sens Mser

(KN.m)
I

10-4(m4)
bc (MPA) Observation

Travée
x-x 0.94 3.9434    37.3727 Vérifiée

y-y 0.46 3.9434    18.2887 Vérifiée

Appui
x-x
y-y

   
0.162 3.9434   6.4408 Vérifiée
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1

4HA8/ml4HA8/ml

4HA8/ml

15cm

ijf : La flèche de l’ensemble des charges permanentes avant la mise en œuvre des charges.

ipf : La flèche de l’ensemble des charges permanentes et surcharge d’exploitation.

Pour une portée inférieure à 5m, la flèche admissible cm
L

f adm 500


                                                     cmf adm 37.0
500

185


Propriété de la section de la dalle:
y =0.0255m                                 As = 2.01cm2                          I =3.9434*10-4 m4                 

EI =32456.59MPa                   Ev = 10818.86Mpa

 Evaluation des moments en travée

    jserq   La charge permanente qui revient à la dalle sans la charge de revêtement. 

   gserq   La charge permanente qui revient à la dalle

   pserq   La charge permanente et la surcharge d’exploitation.

   
2/75.3 mKNq jser 

   
2/37.6 mKNqgser 

   
2/87.9)5.337.6( mKNqpser 

    















mKNM

mKNM

mKNM

p
ox

g
ox

j
ox

.85.2

.84.1

.083.1

      
j

oxjser MM  85.0  92.0083.185.0 jserM KN.m

   
g
oxgser MM  85.0  564.184.185.0 gserM KN.m

   
p

oxpser MM  85.0  4225.285.285.0 pserM KN.m

    Le calcul de la flèche est : 

    La flèche totale cmfcmf admt 37.0049.0  vérifiée

 schéma de ferraillage

        

   Poutre

1.15

1.85

St=25cm

A A

Figure.III.3.3.schéma de ferraillage des dalles des balcons
Coupe A-A
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III.4.Escaliers :
        Les escaliers ont pour rôle d’assurer la liaison  entre les différents niveaux.
Notre ouvrage comprend deux types

 Escalier à  deux volées avec un palier intermédiaire.
 Escalier à  trois volées avec deux  paliers intermédiaires.

 Un escalier à deux volées avec un palier intermédiaire

                                          
III.4.1. Etude du 1er type Escalier (étage courant):                                                                                     

 Escalier à  deux volées avec un palier intermédiaire. 
                                                            

  Gv =10.675 KN/m2.        Gp = 6.26 KN/m2

  Q = 2,5 KN/m2

          ELU :qu=1,35G +1,5Q 
          ELS : qs=G+Q 

Tableau ІІІ.4.1.Calcul des charges de l’escalier
q volée (KN/ml) q palier (KN/ml)

l’ELU 18.1613 12.201
l’ELS 13.175 8.76

A L' ELU :

M /A= 0

∑ ܯ 0=ܣ/
RB=56.7124KN.
RA=21.1595KN.

2.7
m

1.71m

2.40m

1.1m

P2

P1

V1V2

Ppr B

Figure III.4.1 vue en plan de 1er type d’escalier

18.1613KN/ml
12.201KN/ml12.201KN/

A    1.1                2.4           B     1.71
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A L’ELS :

M /A= 0

∑ ܯ 0=ܣ/
RB=40.9320KN.
RA=15.3036KN.

   b) Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :
          
b-1) Effort tranchant :

Tronçon X (m) Ty (KN)
0≤ x ≤ 1,10 0 -21.16

1,10 -7.74
1.10≤ x ≤ 3.5 1,10 -7.74

3.5 35.85

0≤ x ≤1.71
1.71 -20.86

0 0

 Diagramme des efforts tranchant :

b-2) Moments fléchissant :

     Tronçon       X (m)       ELU       ELS  

0≤ x ≤ 1,10 0 0 0
1,10 15.89 11.53 

1.10≤ x ≤3.5

1,10 15.89 11.53 

3.5 -17.84 -12.81

0≤ x ≤1.71
1.71 -17.84 -12.81

0 0 0

8.75KN/ml 8.75KN/ml

A    1.1                2.4           B     1.71

13.175KN/ml

1.1m 2.4m 1.71m
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 Diagramme des moments:

Le moment MZ (x) est maximal en travée pour la valeur de x = 1.58m d’où MZ
max = 17.52KN.m.

Le moment MZ (x) est maximal aux appuis pour la valeur de x=3.5m d’où MZa
max = -17.84KN.m.

Remarque :
A fin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une correction à 

l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux niveaux des appuis et en travées.
  

Aux appuis : M =-0.3 ×Mz
max = - 0.5× 17.84= -8.92KN.m

En travée :    M = 0.85 ×Mz
max= 0.75 × 17.52 =13.14KN.m

III.4.2. Ferraillage : 
Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une section rectangulaire (b  e)= (100*20) cm2.

                                                     Figure III.4.3: Schéma de la section à ferrailler.

Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant :      

Tableau ІІІ.4.2.Résultat de ferraillage de l’escalier étage courant
Localisation M ( KN.m)

bu  z (m) A calculée (cm2) Amin A adoptée (cm2) St (cm)

En travée 13.14 0.0302 0.0384 0.1723 2.19 2.11 5HA10=3.93 20
En appui 8.92 0.0205 0.0259 0.1732 1.4800 2.11 5HA10=3.93 20

                          

  

h = 20 cm

b = 100 cm

      d = 18 cm

1.1m 2.4m 1.71m
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III.4.3. Vérifications à ELU et à   ELS :
III.2.3.1.Vérification à l’ELU :

 vérification de l’effort tranchant :

                     



0.2Mpa
0.1751

3-1035.85
uτ

3,33Mpa3,33;4Mpaminuτ

;4Mpa
1,5

250,2
minuτ

;4Mpa
bγ

c28f0,2
minuτ

uτ
db

Vu
uτ
















 













 







 MpauMpau 33.32.0  Condition vérifiée

 condition non fragilité :
                     Amin= 0.23bd ft28/fe  = (0.2310.1752.1/400)10000=2.11cm2

                     En travée At =3.93 cm2 > Amin  ………vérifie 
                     En appui Aa =3.93 cm2 >Amin  ………..vérifie 
 Les armatures de répartition :

                      Ar = As/4
                      En travée Art = 3.93/4 =0.9825cm2      
                      En appuis Ara =6.65/4 =0.9825cm2    

                     Art =4HA 8 = 2,01 cm2    avec : St = 25 cm
                    Ara =4HA 8 = 2,01 cm2       avec : St = 25 cm   

 Vérification de l’espacement des armatures :
     – Armatures principales: St ≤ min (3e, 33cm) = 33cm > 25cm         vérifiée.

     – Armatures secondaires: St ≤ min (4e, 45cm) = 45cm > 25cm        vérifiée.

III.2.4.2.Vérification à l’ELS :

          La fissuration est peu nuisible car les escaliers sont à l'abri des intempéries, donc les 
vérifications à f aire sont :

 Vérification de la contrainte d'adhérence :

          serser  

          28
2 ..6.0 tser f 

     
)(5.1: HAlespouravec 

           MPaser 83.2

           



i

umax
ser U0.9.d.

V
τ

             ∑Ui : étant la somme des périmètres des barres
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   ..nUi

      iU = 5*3.14*1.2  =18.84cm

      Mpa179.1
1884.00.1750.9

1035.85
τ

-3

ser 



                              

      serser ττ      Condition vérifiée.
 Vérification de la contrainte de compression du béton

La fissuration étant  peu nuisible la seule vérification à faire  est de vérifier que la contrainte de 
compression du béton ne dépasse pas la contrainte admissible.

15286.0 


 cfI

yserM
bc b MPa    

 En appui :

         
2y)(dA153y

3

b
I

0dA15yA152y
2

b

0A

15MPa250.6
c28

0.6f
bc

σ
I
ser

M

bc
σ







 y

   y= 0.0405
I= 1.368610-4 m4

   

I

yM ser
bc


 = 1.8973MPA   condition vérifié.

 En travée

23

2

28

)(15
3

01515
2

0

15256.06.0

ydAy
b

I

dAyAy
b

A

MPaf
I

yM
cbc

ser
bc










 

y= 0.0405
I= 1.368610-4 m4

          I

yM ser
bc


 =  2.8331MPA   condition vérifié

Les résultats de calcul  des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :
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                                 Tableau.III.4.3.Vérification des contraintes

Type Mser
(KN.m)

I10-4

(m4)
Y

(m)
bc

(MPa)

bc
(MPa)

1 Appuis 6.4038 1.3686 0.0405 1.8973 15
Travées 9.5625 1.3686 0.0405 2.8331 15

On constate que toutes les conditions sont vérifiées.  

 Etat limite de déformation :

 Vérification de la flèche :
          La vérification de la flèche est nécessaire si les conditions suivantes ne sont pas satisfaites :

        -1)  
୦
୐  ≥ ଵ

ଵ଺                 L : portée libre est égale a 350 Cm

        -2) ୦୐  ≥ ெ ௧
ଵ଴ெ ଴            Mt : moment max en travée a L’ELS

                                                  Mo : 

         -3) 
஺

௕ௗ≤ ସ.ଶ଴
ி௘               A : section des armatures est égale a 

           
୦
୐  =

ଶ଴
ଷହ଴=0,057< ଵ

ଵ଺                          condition non vérifiée

    

La première condition n’est pas vérifiée, alors il faux calculer la flèche.
La flèche totale est définie d’après le  BAEL91 comme suit :                                      [1]                

Pour une portée inférieur  à 5m, la flèche admissible : 7.0
500

350
admf

                              
                              

                                   Tableau III.4.4. Déférentes charges
J (charges permanentes

sans revêtements)
g (charges Permanentes avec 

revêtements)
P (charges combines)

Volée 8.055 10.675 13.175

Palier 5 6.25 8.75

Mser(KNm) 5.9 7.925 9.5625

                                                           
           I = 1.368610-4 cm4                                  Ei =32456.59 MPa.          
         Y =0.0405m                                          Ev =10818.86 MPa
          L = 3.5 m
         As =3.93cm²
Calcul des coefficients ߩ: = )/ܣ 0.05݅=ߣ0.00218 =(ܾ݀  ft28/5 9.63=ߩ

=௩ߣ ௜= 3.8532ߣ 0,4

Calcul de 0I :  
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)²d215A(V)3
2V3

1(V
3

b
0I 

    

cmdsA
B

V 10.5306)1893.315
2

220100
(

20100

1
)15

2

2hb
(

1
1 









cmVhV 4694.95306.102012 

233 2)(9.2373.9315)9.4694(10.5306
3

100
0I 

4676700 cmI 

                      Le tableau III.2.5. Illustre les résultats de calcul de la différente flèche
                                     
                                              Tableau.III.4.5. Evaluation de la flèche 

Calcul de fji: ௦  196.5539Mpaߪ ߤ =݆   0.0371 =௙௝ܫ  5.48610-4

௝݂௜=   8.489210-4

Calcul de fgi:
=௦ߪ ܯ260.4  ܽ݌ ௚ߤ =  0.1599 =௙௚ܫ  2.9310-4  ௚݂௜=   0.0021m.

Calcul de fpi: =௦ߪ 321.35Mpa =௣ߤ   0.2510 =௙௜ܫ  2.1810-4 ௣݂௜=   0.0035m.

Calcul de fgv : / =௚௩ܫ  4.6110-4 ௣݂௜=   0.0050m.

Donc ;

ijgipigv fffff  = 0.0055cm < 0.7cm  c’est  vérifie.

B) Escaliers du RDC :

                       
2.10 1.12     1.20

1.36

A

B
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 Un escalier à trois volées avec deux paliers intermédiaires :
                     
III.4.1. Etude du 2eme type Escalier (RDC):                                                                                     

 Escalier à trois volées avec deux paliers intermédiaires. 
                                                            

  Gv =10.675 KN/m2.        Gp = 6.26 KN/m2

  Q = 2,5 KN/m2

          ELU :qu=1,35G +1,5Q 
          ELS : qs=G+Q 

Tableau ІІІ.4.1.Calcul des charges de l’escalier
q volée (KN/ml) q palier (KN/ml)

l’ELU 18.1613 12.201
l’ELS 13.175 8.76

A L' ELU :

M /A= 0

∑ ܯ 0=ܣ/
RB=41.09KN.
RA=25.35KN.

A L’ELS :

M /A= 0

∑ ܯ 0=ܣ/
RB=29.57KN.
RA=18.39KN.

   b) Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :
          
b-1) Effort tranchant :

Tronçon X (m) Ty (KN)
0≤ x ≤ 2.1 0 -25.35

2.1 12.79
2.1≤ x ≤ 3.22 2.1 12.79

3.22 26.45

0≤ x ≤1.2

1.2 -14.64

0 0

8.75KN/ml

  A            2.1             1.12   B     1.20

18.1613KN/ml
12.201KN/ml

  A          2.10              1.12   B     1.20

13.175KN/ml
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 Diagramme des efforts tranchants :

b-2) Moments fléchissant :

Tronçon X (m) ELU ELS
0≤ x ≤ 2.1 0 0 0

2.1 13.19 9.58
2.1≤ x≤3.22 2.1 13.19 9.58

3.22 -8.78 -6.30

0≤ x ≤1.2
1.20 -8.78 -6.30

0 0 0

 Diagramme des moments :

Le moment MZ (x) est maximal en travée pour la valeur de   x = 1.26m d’où MZ
max =17.53KN.m.

Le moment MZ (x) est maximal aux appuis pour la valeur de x=3.48m d’où MZa
max =8.78KN.m.

Remarque :
A fin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une correction à 

l’aide des coefficients réducteurs pour le moment max aux niveaux des appuis et en travées.
  

Aux appuis : M =-0.3 ×Mz
max = - 0.5×8.78= -4.39KN.m

En travée :    M = 0.85 ×Mz
max= 0.75 ×17.53=13.15KN.m

2.1 1.12 1.20

2.1 1.12 1.20
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III.2.2. Ferraillage : 
Le ferraillage se fait à la flexion simple pour une section rectangulaire (b  e)= (100*20) cm2.

                                                        
                                 Figure III.4.3: Schéma de la section à ferrailler.

Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant :      

Tableau ІІІ.4.2.Résultat de ferraillage de l’escalier étage courant
Localisation M ( KN.m)

bu  z (m) A calculée (cm2) Amin A opté

En travée 13.15 0.0302 0.0384 0.1723 2.1930 2.11 5HA10=3.93

En appui 4.39 0.0101 0.0127 0.1741 0.7245 2.11 5HA10=3.93

                          

  III.4.3. Vérifications à ELU et à   ELS :
III.4.3.1.Vérification à l’ELU :

 vérification de l’effort tranchant :

                     



0.15Mpa
0.1751

1045.26
uτ

3,33Mpa3,33;4Mpaminuτ

;4Mpa
1,5

250,2
minuτ

;4Mpa
bγ

c28f0,2
minuτ

uτ
db

Vu
uτ

3-















 














 







 MpauMpau 33.315.0  Condition vérifiée

 condition non fragilité :
                     Amin= 0.23bd ft28/fe  = (0.2310.1752.1/400)10000=2.11cm2

 Les armatures de répartition :
                      Ar = As/4
                      En travée Art = 3.93/4 =0.9825cm2      
                      En appuis Ara =3.93/4 =0.9825cm2    

                     Art =4HA 8 = 2,01 cm2     avec : St = 25 cm
                     Ara =4HA 8 = 2,01 cm2       avec : St = 25 cm   

 Vérification de l’espacement des armatures :

     – Armatures principales: St ≤ min (3e, 33cm) = 33cm > 25cm           vérifiée.

h = 20 cm

b = 100 cm

      d = 17.5 
cm
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     – Armatures secondaires: St ≤ min (4e, 45cm) = 45cm > 25cm        vérifiée.

III.4.3.2.Vérification à l’ELS :

           La fissuration est peu nuisible car les escaliers sont à l'abri des intempéries, donc les 
vérifications à f aire sont :

 Vérification de la contrainte d'adhérence :

          serser  

          28
2 ..6.0 tser f 

     
)(5.1: HAlespouravec 

           MPaser 83.2

           



i

umax
ser U0.9.d.

V
τ

             ∑Ui : étant la somme des périmètres des barres

      
   ..nUi

       iU = 53.141.2  =18.84cm

      Mpa89.0
1884.00.1750.9

1026.45
serτ

-3





                              

      serser ττ      Condition vérifiée.
 Vérification de la contrainte de compression du béton :

La fissuration étant  peu nuisible la seule vérification à faire  est de vérifier que la contrainte de 
compression du béton ne dépasse pas la contrainte admissible.

15286.0 


 cfbI

yserM
bc  MPa    

 En appui :

         
2y)(dA153y

3

b
I

0dA15yA152y
2

b

0A

15MPa250.60.6fσ
I
ser

M
σ

c28bcbc







 y

   y=0.0405
   I= 1.368610-4 m4

   Mser=0.5  6.3=3.15KN.m

I

yM ser
bc


 = 0.9333MPA   condition vérifié.
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 En travée 

23

2

28

)(15
3

01515
2

0

15256.06.0

ydAy
b

I

dAyAy
b

A

MPaf
I

yM
cbc

ser
bc










 

y= 0.0399
I= 1.287710-4 m4

Mser=0.75  12.72=9.54KN.m

          I

yM ser
bc


 = 2.9567Mpa   condition vérifié

Les résultats de calcul  des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

                                Tableau.III.4.3.Vérification des contraintes
Type Mser

(KN.m)
I10-4

(m4)
Y

(m)
bc

(MPa)

bc
(MPa)

1 Appuis 3.15 1.2877 0.0399 0.9763 15
Travées 9.54 1.2877 0.0399 2.9567 15

On constate que toutes les conditions sont vérifiées.  

 Etat limite de déformation :

 Vérification de la flèche :
          La vérification de la flèche est nécessaire si les conditions suivantes ne sont pas satisfaites :

        -1)  
୦
୐  ≥ ଵ

ଵ଺                 L : portée libre est égale a 322 Cm

        -2) ୦୐  ≥ ெ ௧
ଵ଴ெ ଴            Mt : moment max en travée à L’ELS

                                                  Mo : moment max en Appuis à L’ELS

         -3) 
஺

௕ௗ≤ ସ.ଶ଴
ி௘               A : section des armatures est égale a 

           
୦
୐  =

ଶ଴
ଷଶଶ=0,062< ଵ

ଵ଺                          condition non vérifiée

     

La première condition n’est pas vérifiée, alors il faux calculer la flèche.
La flèche totale est définie d’après le  BAEL91 comme suit :                                      [1]                

Pour une portée inférieur  à 5m, la flèche admissible : 644.0
500

322
admf
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                                    Tableau III.3.4. Déférentes charges

J (charges permanentes
sans revêtements)

g (charges Permanentes avec 
revêtements)

P (charges combines)

Volée 8.055 10.675 13.175

Palier 5 6.25 8.75

Mser(KNm) 5.9 7.925 9.5625

                                                           
           I = 1.287710-4 cm4                                   Ei =32456.59 MPa.          
         Y =0.0399m                                          Ev =10818.86 MPa
          L =3.22 m
         As =3.93cm²
Calcul des coefficients ߩ: = )/ܣ 0.05݅=ߣ0.00218 =(ܾ݀  ft28/5 9.633=ߩ

=௩ߣ ௜= 3.8532ߣ 0,4

Calcul de 0I :  

)²d215A(V)3
2V3

1(V
3

b
I0 

    

cmdsA
B

V 10.5306)1893.315
2

220100
(

20100

1
)15

2

2hb
(

1
1 









cmVhV 464.9536.102012 

233
0 2)3.93(9.23715)9.464(10.5306

3

100
I 

4

0 67670  cmI 

                      Le tableau III.2.5. Illustre les résultats de calcul de la différente flèche
                                     Tableau.III.4.5. Evaluation de la flèche 

Calcul de fji: ௦  169.9609Mpaߪ ߤ =݆  0 =௙௝ܫ 7.443710-

4 ௝݂௜=    4.48010-4

Calcul de fgi:
=௦ߪ ܯ225.3 ܽ݌ ௚ߤ =   0.0965 =௙௚ܫ  3.85910-4  ௚݂௜=  0.0011m.

Calcul de fpi: =௦ߪ 277.99 Mpa =௣ߤ   0.1883 =௙௜ܫ  2.64710-

4
௣݂௜= 0.0021m.
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Calcul de fgv : / =௚௩ܫ 5.4310-4 ௣݂௜=    0.0030m.

Donc ;

ijgipigv fffff  = 0.0035cm < 0.644cm  c’est  vérifie.

III-5) Calcul de la poutre palière (étage courant) :

La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le

poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. Sa portée est de 2,70 m

(entre nu d’appuis).

III-5-1) Pré dimensionnement :

        Fig III.4.1 : Schéma statique de la poutre palière.

 Hauteur

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante

                
1015
maxmax L

h
L

t 

       Avec
                Lmax       longueur de la poutre.
                ht            hauteur de la poutre.

     Lmax = 3 m      
10

300

15

300
 th     Donc :  3020  th

         On adopte  ht = 35 cm 
 Largeur

La largeur de la  poutre est donnée par :
                      0,4 0,7t th b h           D’où :   12 21cm b cm             

On prend  b =30cm
                                    

q

3m
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D'après :  [Art .7.5.1.5 / RPA  99]

b= 30≥ 20 cm.
h=35 ≥ 30 cm.                      ………………  Conditions vérifiées.
h/b=35/30=1.16 ≤ 4

   Donc la poutre palière à pour dimensions : (b h ) = (30x35) cm2

III-5-2) Détermination des charges et surcharges :

Poids propre de la poutre : G = 0.3 0.35  25 = 2.625KN /ml
Charge d’exploitation :      Q = 2,5 KN/ml
Réaction de palier a L’ELU :   RB=56.7124KN
Réaction de palier a L’ELS :   RBs=40.932KN

III-5-3) Combinaison de charges :

 ELU :     qu = 1.35 G +Rb+1.52.5= (1.35  2.625) +56.712 =64.01KN
                                 qu =60.01KN/ml

 ELS:        qs = G +Rbs+2.5= 2.625 +40.932=46.057KN
                              qs =46.057KN/ml

 Schéma statique :

                                  Fig III.4.2 : Schéma statique à l'E.L.U.

                                  Fig III.4.3 : Schéma statique à l'E.L.S.

qu =64.01KN/ml

R’b      3mR’a

2,70 mR’a

qs =46.057 KN/ml

R’b
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lll-5-4) Calcul des efforts internes :

  A l'E.L.U:

 Moment  fléchissant

mKN
Lqu

M
u

.72
8

301.64

8u
M

22
max 







 Effort tranchant

KN
Lqu

T
u

96
2

301.64

2
T max

u








        
En tenant compte  des partiels encastrements, les moments corrigés sont :

 Sur appuis : mKN.36725.0M
a



 En travée :    mKN.547275.0M
t



A l'E.L.S:

 Moment  fléchissant

mKN
Lqs

M
s

.8.51
8

3057.46

8s
M

22
max 







En tenant compte  des partiels encastrements, les moments corrigés sont :
 Sur appuis : mKN.9.258.515.0M

a


 En travée :    mKN.85.388.5175.0M
t



III.5.5) Ferraillage à l'E.L.U :

           -Calcul des armatures principales :

En travée :  Mt =54 KN.m ; Ma=36KN.m ; h=35cm ;d = 32.5cm ;b=30cm
                  
             Tableau ІІІ.4.2.Résultat de ferraillage de la poutre palière 
Localisation M ( KN.m)

bu  z (m) A calculée (cm2) Amin

En travée 54 0.12 0.1603 0.3042 5.1016 1.1954

En appui 36 0.08 0.1044 0.3114 3.3217 1.1954

                         
NB : Le RPA99 exige que le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre soit 0,5 en toute section selon l’article 7.5.2.1 d’où :

5.65+3.39= 9.01cm2

0,5

100

bh
= 

100

35.03.05.0 
= 5.25cm2

9.01> 5.25      exigence vérifiée.



ChIII                                                                                                           calcul des éléments secondaires

107

III-5-6) Vérification à l'ELU (BAEL 91 modifiées 99) :

a) Condition de non fragilité (Art A.4.2,1) :

As ≥ Amin = 280,23 t

e

f
bd

f
= 

400

2.1
0.3250.30.23  = 1.177 cm2

At = 5.65cm2 ≥ Amin = 1.195 cm2                          Condition vérifiée.

Aa =3.39 cm2 ≥ Amin = 1.195 cm2

b) Vérification de l’effort tranchant:

Mpa
db

uV
98.0

325.03.0

1096 3

u












28min 0,15 ;4c
u u

b

f
Mpa 


 

   
 

=  min 2,5;4 2,5Mpa Mpa

     0.98Mpa < 2,5
u

Mpa               Condition vérifiée.

c) Calcul à la torsion :

Le moment de torsion est engendré par les charge ramené les paliers et la volée
il est égale au moment à l’appui  Mt=0.517.84=8.92KN.

Calcul la contrainte de cisaillement due à la torsion :

e

M
t

T 





2

cme 5
6

30

6




La surface  :
 =(b -e)  (h-e)=(30-5)  (35-5)=750cm2.

Mpa
e

t
M

T
19.1

05.0107502

1092.8

2 4

3

















On doit vérifier que :  

cmhb 30),min( 
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Mpa
Tu

54.119.198.0 2222  

MpaMpafMin
c

5.2)3;1.0(
28



   ya pas de  risque de rupture par cisaillement 

2
3

612.110000
4000875.02

15.11.11092.8

1.1)30.025.0(2)]()[(2

2

15.1

cm
l

A

mehebU

fe

UMt
l

A

















Calcul des armatures transversales :
1-En flexion :

Diamètre des armatures transversales est donné par la formule suivante:

1min , ,
35 10t

h b    
 

h : hauteur totale d’élément (h=35cm).

1 : diamètre minimal d’armatures longitudinales=12mm.

b : Largeur d’élément (b =30cm).

)12;30;10(,
10

300
,

35

350










l
Min

t


Soit : t 10mm. Фt=8mm=0.5cm2.

  cmcmdtS 2.3440;9.0min 

Soit : St = 25 cm

-Exigence du R.P.A99 version 2003 Art .7.5.2.2 :

L’espacement est calculé comme suit :

Zone nodale :   cm
h

tS 6.96.9,10min12;
4

min 






 

Soit : St= 9.6cm

Zone courante : cm
h

tS 20
2


Soit :St=20cm                          
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2-En torsion :

2
3

586.010000
4000875.02

15.12.010838.17

2

20cm tespacementl'fixeon si  
2

cm
ef
stMt

tA

Mt

s
t

fe
t

A




























A la flexion simple :un espacement   t=20cm

2

228

2

6.0

201.010000
400

2.03.0)1.23.0764.0()3.0(
    )1(

6.010000
400

2.03.04.04.0
    )1(

2.34)40;9.0(20

cmtA

cm
ef

tbfu
tA

cm

e
f

tb

t
A

cmcmdMincmt

t























Donc : conclusion pour la poutre palière :
At=AtF.simple=0.98cm2 .et un espacement St=20cm 2T8

Armature longitudinales :
Appuis : 3.3217+0.51.612 =4.1277  3HA14 =4.62cm2

Travées :5.1016+0.51.612 =5.90      3HA16=6.03cm2  
  

    III-5-7) Vérifications à l’ELS :

a) Etat limite de compression du béton :(BAEL 91 modifiées 99 Art A.4.5,2)

On doit vérifier que :  280,6. 15bcbc cf Mpa                               

                                       Tableau.III.4.3.Vérification des contraintes

Mser
(KN.m)

I10-4

(m4)
Y

(m)
bc

(MPa)

bc
(MPa)

En Travée  38.85 5.5081 0.1131 7.9738 15
En appuis 25.9 4.5074 0.1016 5.8377 15

d) Vérification de la flèche :(BAEL 91 modifiées 99 Art B.6.5,2)

On peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état limite de déformation si les conditions suivantes 

sont satisfaites :

  



ChIII                                                                                                           calcul des éléments secondaires

110

    
1

16

h

L


    
010

s
tMh

L M


   
4,2

e

A
Mpa

b d f


133.0
300

40


L

h > 1
0,0625

16
                         Condition vérifiée.     

          
1.0

10
133.0

0





M

s
t

M

L

h
=                              Condition vérifiée.     

           0105.031018.6
5.3230

03.6





db

At
             Condition vérifiée.     

Toutes les conditions sont vérifiées donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

Donc : conclusion pour la poutre palière :
At=AtF.simple=0.98cm2 .et un espacement St=20cm 2T8

Armature longitudinales :
Appuis : 3.3217+0.51.612 =4.1277   3HA14 =4.62cm2

Travées :5.1016+0.51.612 =5.90      3HA16=6.03cm2   

III-5-8) Schémas de ferraillage   

Le schéma de ferraillage de l’escalier d’étage courant et la poutre palière est 
montré sur la planche ci après.     
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III-6) Calcul de la poutre palière( RDC) :

III-6-1) Pré dimensionnement :

        Fig III.4.1 : Schéma statique de la poutre palière.

 Hauteur

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante

                
1015
maxmax L

h
L

t 

       Avec
                Lmax       longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.
                ht            hauteur de la poutre.

     Lmax = 3 m      
10

300

15

300
 th     Donc :  cmht 3020 

         On adopte  ht = 35 cm 
 Largeur

La largeur de la  poutre est donnée par :
                      0,4 0,7t th b h           D’où :   5.2414  b            

On prend  b =30cm
                                    
D'après :  [Art .7.5.1.5 / RPA  99]

b= 30≥ 20 cm.
h=35 ≥ 30 cm.                      ………………  Conditions vérifiées.
h/b=35/30=1.16 ≤ 4

Donc la poutre palière à pour dimensions : (b h ) = (30x35) cm2

III-6-2) Détermination des charges et surcharges :

Poids propre de la poutre : G = 0.3 0.35  25 = 2.625KN /ml
Charge d’exploitation :      Q = 2,5 KN/ml
Réaction de palier a L’ELU :   RB=41.09KN
Réaction de palier a L’ELS :    RBs=29.57KN

q

3m
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III-6-3) Combinaison de charges :

ELU      qu = 1.35 G +Rb+1.52.5= (1.35  2.625) +41.09+1.52.5=48.38KN
                qu =48.38KN/ml

ELS        qs = G +Rbs+2.5= 2.625 +29.57+2.5=34.69KN
                qs =34.69KN/ml

 Schéma statique :

                                  Fig III.4.2 : Schéma statique à l'E.L.U.

                                  Fig III.4.3 : Schéma statique à l'E.L.S.

lll-6-4) Calcul des efforts internes :

  A l'E.L.U:

 Moment  fléchissant

mKN
Lqu

M
u

.43.54
8

338.48

8u
M

22
max 







 Effort tranchant

KN
Lqu

T
u

57.72
2

338.48

2
T max

u








        
En tenant compte  des partiels encastrements, les moments corrigés sont :

 Sur appuis : mKN.21.2743.545.0M
a



 En travée :    mKN.82.4043.5475.0M
t



qu =48.38KN/ml

R’b    3mR’a

      3mR’a

qs =34.69 KN/ml

R’b
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A l'E.L.S:

 Moment  fléchissant

mKN
Lqs

M
s

.02.39
8

369.34

8s
M

22
max 







En tenant compte  des partiels encastrements, les moments corrigés sont :
 Sur appuis : mKN.51.1902.395.0M

a


 En travée :    mKN.265.2902.3975.0M
t



III-6-5) Ferraillage à l'E.L.U :

           -Calcul des armatures principales :

h=35cm ; d = 32.5cm ; b=30cm

Tableau ІІІ.4.2.Résultat de ferraillage de la poutre palière

Localisation M ( KN.m)
bu  z (m) A calculée (cm2) Amin

En travée 40.82 0.0907 0.1191 0.3095 3.7897 1.17
En appui 27.21 0.0605 0.0780 0.3149 2.4833 1.17

                         
NB : Le RPA99 exige que le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre soit 0.5 en toute section selon l’article 7.5.2.1 d’où :

3.39+2.36= 5.75cm2

0,5

100

bh
= 

100

35.03.05.0 
= 5.25cm2

III-6-6) Vérification à l'ELU (BAEL 91 modifiées 99) :

d) Condition de non fragilité (Art A.4.2,1) :

As ≥ Amin = 280,23 t

e

f
bd

f
= 10000

400

2.1
0.3250.30.23  = 1.17 cm2
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e) Vérification de l’effort tranchant:

Mpa
db

uV
74.0

325.03.0

1057.72 3

u












28min 0,15 ;4c
u u

b

f
Mpa 


 

   
 

=  min 2,5;4 2,5Mpa Mpa

     0.74Mpa < 2,5
u

Mpa                Condition vérifiée.

f) Calcul à la torsion :

Le moment de torsion est engendré par les charge ramené les paliers et la volée
il est égale au moment à l’appui  Mt=0.58.78=4.39KN.

Calcul la contrainte de cisaillement due à la torsion :

e
t

M

T 





2

cme 5
6

30

6




La surface  :
 =(b -e)  (h-e)=(30-5)  (35-5)=750cm2.

Mpa
e

M
t

T
58.0

05.0107502

1039.4

2 4

3

















On doit vérifier que :  

Mpa
Tu

94.058.074.0 2222  

MpaMpafMin
c

5.2)3;1.0(
28



 > ya pas de risque de rupture par cisaillement 

2
3

79.010000
4000875.02

15.11.11039.4

1.1)30.025.0(2)]()[(2

2

15.1

cm
l

A

mehebU

fe

UMt
l

A

















Calcul des armatures transversales :
En flexion :

Diamètre des armatures transversales est donné par la formule suivante:

cmhb 30),min( 
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1min , ,
35 10t

h b    
 

h : hauteur totale d’élément (h=35cm).

1 : diamètre minimal d’armatures longitudinales=12mm.

b : Largeur d’élément (b =30cm).

)12,30;10(,
10

300
,

35

350










l
Min

t


Soit : t 10mm. Фt=8mm=0.5cm2.

  cmcmdtS 2.3440;9.0min 
Soit : St = 25 cm

-Exigence du R.P.A99 version 2003 Art .7.5.2.2 :

L’espacement est calculé comme suit :

Zone nodale :   cm
h

tS 75.812;75.8min12;
4

min 






 

Soit : St=8.75cm

Zone courante : cm
h

St 5.17
2


Soit :St=20cm                          
  

    III-6-7) Vérifications à l’ELS :

a) Etat limite de compression du béton :(BAEL 91 modifiées 99 Art A.4.5,2)

On doit vérifier que :  280,6. 15bcbc cf Mpa   

                                Tableau.III.2.3.Vérification des contraintes
Mser

(KN.m)
I10-4

(m4)
Y

(m)
bc

(MPa)

bc
(MPa)

46.057 8.9050   0.1330  6.8782 15

d) Vérification de la flèche :(BAEL 91 modifiées 99 Art B.6.5,2)

On peut se dispenser de vérifier à l’ELS l’état limite de déformation si les conditions suivantes 

sont satisfaites :

     
1

16

h

L


    
010

s
tMh

L M

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4,2

e

A
Mpa

b d f


1087.0
22.3

35


L

h > 1
0,0625

16
                          Condition vérifiée.     

          
1.0

10
1087.0

0





M

s
t

M

L

h
=                              Condition vérifiée.     

           0105.031042.3
3330

39.3





db

At
               Condition vérifiée.     

Toutes les conditions sont vérifiées donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

Donc : conclusion pour la poutre palière :
At=AtF.simple=0.98cm2 .et un espacement St=20cm 2T8

Armature longitudinales :
Appuis :     3HA14 =4.62cm2

Travées :     3HA16=6.03cm2   

III-6-8)Schémas de ferraillage :    

Le schéma de ferraillage de l’escalier RDC et la poutre palière est montré sur la planche ci 
après.     
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III-7) Etude de la poutre de chainage :

C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids des 

cloisons extérieures et pour le ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans les deux 

sens (transversale, longitudinal).

III-7-1) Prédimensionnement :

Les dimensions de la poutre sont données par les formules suivantes : 

 La hauteur ht :

L / 15 ≤ht≤ L / 10

Avec :L :la portée libre maximal entre nus d’appuis dans le sens considéré.

 La largeur b :

0,4 ht ≤ b ≤ 0,7ht

Sachant que  L = 380-30= 350cm

15ܮ = 30015 = 20ܿ݉ L10ݐ݁  = 30010 = 30ܿ݉
Ce qui donne  20≤ ht≤ 30

                                On prend ht= 35cm

Par conséquent la largeur b sera :

0.4 ht =12 cm

0.7 ht =21 cm

                                On prend b =30cm.

III-7-2) Vérification aux exigences du RPA(Art 7.4.1) :



















41.2
30
35

b
th

30cm35cmht

20cm30cmb

Conditions vérifies poutre

35

30

Fig III-7-1: Dimensions de la poutre chainage
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III-7-3) Evaluation  des charges et surcharges :

 Les charges permanentes :

 Poids propre de la poutre :           0.30 0.35  25 =2.625KN/ml

 Poids du garde-corps :                         1KN/ml

 Poids du plancher:                      (5.26 0.65/2) =1.7095KN/ml

 Poids du mur       :                      2.812.71=7.6151KN/ml

GT =12.95KN/ml.

 La surcharge d’exploitation :

Q=1.5  (0.65/2) =0.487KN/ml.

III-7-4) Combinaisons de charges :                                                              

 ELU :qu= 1.35 G + 15q= 1.35 12.95+1.5 0.487=18.213KN/ml.

 ELS : qs=  G + Q= 12.95+0.487=13.437KN/ml.

III-7-5) Etude de la poutre a l’ELU :

On considère la poutre comme étant simplement appuyée.

a) Calcul des efforts :

 Calcul des moments :

Mmax= ௤௅మ
଼ = ଵ .଼ଶଵଷଷమ

଼ = .ܰܭ20.5 ݉
afin de tenir compte des semi-encastrements aux appuis, on affectera les moments par 

des coefficients tel que :

En travée :

                          Mt =0.7520.5=15.375KN.m

                        Aux appuis :

                        Ma = -0.520.5=10.25KN.m

q=18.213

   3m

Fig III-7-2 : Schéma statique de la poutre de chainage
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 Calcul des réactions d’appuis:

RA = RB = KN
l

uq 32.27
2

3
213.18

2


Vmax =27.32KN

Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant :      
Tableau ІІІ-7-1:Résultat de ferraillage de l’escalier étage courant

Localisation M ( KN.m)
bu  z (m) A calculée (cm2) Amin A adoptée (cm2)

En travée 15.375 0.0342 0.0435 0.3193 1.3835 1.1954 3HA12=3.39
En appui 10.25 0.0228 0.0288 0.3213 0.9168 1.1954 3HA12=3.39

III-7-6) Vérification à l’ELU: (BAEL 91 modifiées 99)

 Condition de non fragilité :(Art A.4.2.1, BAEL91) :

228 195.110000
400

1,2
33.03.023.023,0min cmbd

ef

f
A t 

2

min 195.1 cmA 

  ²39.3,²39.3²195.1min cmAcmAcmA at   
(Condition vérifiée)

 Vérification aux cisaillements (Art A.5.1, 1) :

Il faut vérifier que uu


MPa
db

uT
u 28.0

325.03.0

1032.27 3













  MPAMPAMPatf

b
u 5.24;5.2min4,28

15.0
min 
















MPauMPau 5.228.0   Pas de risque de cisaillement.

 Calcul des armatures transversales (BAEL 91 modifié 99 Art A.7.2, 2) :







  l

t
t ,

10

b
,

35

h
min

cmt 12.1;  3
10

300
;  1

35

350
min 







 

Soit :

.57,88 mmmmt 

On prend un cadre et un étrier en HA8 =2.01cm2
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Selon le (BAEL91 modifié 99Art A.5.1, 21) L’espacement des plans successifs des armatures 

transversales doit satisfaire la condition suivante :

      cmcmcmdts 7.2940;7.29min40;339.0min40;9,0min 

  Soit : cmst 20

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

vérifiéeconditionMPaMPaMPa
tSb

eftA










322.034.1

2030

40001.2
40,0

 Exigence du RPA version 2003 (Art7.5.2.2) :

 En zone nodale (appuis) :

)12  ;75.8min(),
4

min(  tt

h
S 

Soit   St=8.75cm
 En zone courante (travée) :

cm
h

st 5.17
2


Soit  St=17.5cm

- Quantité d’armatures transversales minimales (Art-7.5.2.2) : 

bSAAt t  003,0min

Amin= 0,003 x 17.5 x 30 =1.575cm²

At=2.01≥Amin=1.575 cm²    →       (condition vérifiée)

III-7-7) Vérification à l’ELS :

             Calcul à l’ELS :

qs=13.43KN/m 

1﴿Calcul des efforts :

b) Les moments :

mKN
l

sqM .1.15
8

3
43.13

8

22

0 

En tenant compte de semi encastrement :

- Aux appuis :

Ma =-0.5 15.10= -7.55KN.m
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- En travée:

Mt =0.75 15.1= 11.32KN.m

2﴿vérification de la résistance du béton à la compression :

     Tableau  III-7-2 : vérification de la résistance du béton à la compression

Type Mser
(KN.m)

I10-4

(m4)
Y

(m)
bc

(MPa)

bc
(MPa)

  Obs

travée 11.32 3.5371 0.0894 2.8616 15 vérifiée

appuis 7.55 3.5371 0.0894 1.9077 15 vérifiée

3﴿Etat limite d’ouverture des fissurations [BAEL91 modifiée 99/Art A.4.5, 3] :

La fissuration est préjudiciable 

Avec  c’est le coefficient de fissuration qui vaut 1,6 pour les aciers en HA

                          Tableau  III-7-3 : Etat limite d’ouverture des fissurations 

Type Mser
(KN.m)

I10-4

(m4)
Y

(m)
st

(MPa)
st

(MPa)

  Obs

travée 11.32 3.5371 0.0894 113.1143 201.63 vérifiée

appuis 7.55 3.5371 0.0894 75.4429 201.63 vérifiée

4) Vérification de la flèche :

On peut dispenser de calcul de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées
























e

t

e

fdb

A

M

M

l

h
l

h

2.4

10

16

1

0

0625.0
16

1
1.0

350

35


l

h
………………….condition vérifiée.

  MPaff testst 63.201110;
3
2

min 28  
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075.0
1.1510

32.11

10
1.0

0








M
tM

l

h ……..condition vérifiée.

0105.0
2,4

00342.0
3330

39.3





 efdb

A
………..…….condition vérifiée.

          Toutes les conditions sont vérifiées, Le calcul de la flèche n’est pas nécessaire.

III-7-8) Schémas de ferraillage :

Le schéma de ferraillage de la poutre de chainage est montré sur la planche ci après.     



Cha III                                                                                       calcul des éléments secondaires

123

L y
=

19
9 

cm
III-8) Calcul de la salle machine:

Introduction:

Notre immeuble est constitué d’une seule cage d’ascenseur de caractéristique identique, de 

surface (2,60×3,30)m2, de vitesse d’entrainement V=(1m/s), pouvant charger 8 personnes de

6.3KN, la charge totale que transmet les système de levage avec la cabine chargée est de10

tonnes.

U0

                                V0       V

                              U0 e

                               U h0 450             450

Lx=330 cm      U

Fig III.8.1 : Diffusion de la charge dans le feuillet

III-8-1) Dimensionnement :

ht≥ max

30

L

ht≥ 330

30
= 11 cm

La limite de l’épaisseur minimale d’une dalle est de 12cm, on opte pour ep=15 cm.

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à 
l’aide des abaques de PIGEAUD, qui  permet d’évaluer les moments dans les deux sens en 
plaçant la charge concentrée au milieu du panneau.

260

330
x

y

L

L
 = 0,79 > 0,4      La dalle travail dans les deux sens
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On a :

         U= U0 e + h0ߦ2 +

                             V= V0 e + h0ߦ 2 +

Avec :

(U0 x V0) : Surface de contact (U0 =V0 = 100 cm)

  (U x V) : Surface d’impact au niveau du feuillet  moyen

h0 : Hauteur de la dalle (h0 = 15 cm)

e : Epaisseur de revêtement  (e = 5)

ξ : Revêtement en béton (ߦ = 1)
Donc :

U= 100 + 2x1x5 +15 = 125 cm

V= 100 + 2x1x5 + 15 = 125 cm

III-8-2) Détermination des sollicitations :

 A L’ELU :

Pu = 1,35 P = 1,35x100 = 135 KN/ml(charge concentrée du système de levage)

qu = 1,35G + 1,5 Q = 1,35(25x0,15 + 22x0,05) + 1,5x1 = 8,04 KN/ml(charge uniformément 
repartie)

 A L ELS :

Ps = P = 100 KN/ml

qs = G + Q = 4,85 + 1 = 5,85 KN/ml

III-8-3)Calcul des moments:

▪  Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :

Mx = P(M1 (M2ߥ+

My = P(ߥM1 + M2)

Avec :                               0 =ߥ à ELU

à 0,2 =ߥ                                          ELS
 ν : Coefficient de poisson    
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M1 et M2 : Coefficient donnéepar les abaques en fonction de x et des rapports 
x

U

L
et 

y

V

L

x = x

y

L

L
=

260

330
= 0,79

x

U

L
=

125

260
= 0,48                 

y

V

L
=

125

330
= 0,37                                            M1 = 0,1281

                                                            M2 = 0,0966

 A L’ELU 0 = ࣇ:

Mx1 = Pu(M1 M2) = Pu ߥ+ M1 =135 x 0,1281 = 17,29KN.m

My1 = Pu(ߥM1 + M2) = Pu M2 = 135 x 0,0966 = 13,04KN.m

▪  Evaluation des moments Mx et My dus au poids propre de la dalle pleine

-Cas de charge uniformément repartie :

On a :  

0,79 =ߩ

2
2x x u xM q L

2
2y y xM M

Donc :

 2

2

2

0,0576 8,04 2,60 3,13 .

0,577 3,13 1,81 .
x

y

M KN m

M KN m

   

  

III-8-4)  Superposition des moments agissant au centre du panneau :

1 2

1 2

17,29 3,13 20,42 .

13,04 1,81 14,85 .
x x x

y y y

M M M KN m

M M M KN m

    
    

à partir des abaques de PIGEAUD et après une  
interpolation  on aura :

x = 0,0576

y = 0,577

On a qu = 8,04 KN/ml
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III-8-5) Ferraillage:

IlseferaàL’ELU pourunebandede1m.

Remarque :

Afin de tenir compte du semi encastrement de la dalle, au niveau des appuis, on affecte les 
moments calcules du coefficient «0,3» au niveau des appuis et de «0,85» en travées

On a :

Sens X-X Sens Y-Y

2. .
f

b
bu

M

b d f
  ;

. .
a

s
s

M
A

d 


                          Tableau III-8-1 :Calcul du ferraillage de la salle machine

Zone Sens Mu

(KN.m)
bૄ β As

(cm2)
A adoptée (cm2) St (cm)

Sur 
appuis

X-X    6 ,13 0,026 0,987 1,37 2,01 4HA8    25

Y-Y     4,45 0,019 0,990 0,99 2,01 4HA8    25

En 
travée

X-X    17,36    0,072 0,963 3,98 4,71 6HA10 16

Y-Y    12,62    0,052 0,973 2,86 3,01 6HA8 16

III-8-6)  Vérifications :

1)  vérification à l’ELU :

a)  Condition de non fragilité : (Art B.7, 4 / BAEL91 modifié en 99) :

0

0

3
2

x
x

y

y

L
A b h

L

A b h





 
    

  
  

Ax, Ay : Taux minimaux d’acier en travée dans le sens « x » et dans le sens « y »

ρ0 : Taux d’armatures (acier HA FeE400 :ρ0 = 0,0008)

Lx, Ly : Dimension de la dalle avecLx≤ Ly

0,3

0,85
a x

t x

M M

M M




0,3

0,85

a y

t y

M M

M M




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▪  Aux  appuis :

20 0,0008 2,60
3 3 100 15 1,33

2 2 3,30
x

x
y

L
A b h cm

L

                  

Ax≥ 1,33cm2        Condition vérifiée

▪  En travée :

2
0 0,0008 100 15 1, 2yA b h cm      

Ay ≥ 1,2cm2   Condition vérifiée

b) Diamètre minimal des barres : (Art A.7.21 /BAEL91modifié  99)

On doit vérifier que :

∅max≤ 150
15

10 10

h
  mm

∅max = 10mm <  ∅ =15 mm  Condition vérifiée

c)  Ecartement des barres : (Art A.5.2, 42 /BAEL91 modifié 99)

L’écartement des armatures d’une même nappe soumise à un chargement concentrique ne doit 
pas dépasser les valeurs suivantes :

▪  Armatures Ax  parallèles à Lx :

St < min (3 h; 33 cm)

min (3 h; 33 cm) =min (45cm ; 33 cm) = 33cm 

St = 25 cm en appuis et St =16 cm en travée.

St < 33 cm    Condition vérifiée

▪  Armatures Ay  parallèles à Ly:

             St  < min (4 h; 45 cm)

min (4 h ; 45 cm) = min (60 cm; 45 cm) = 45 cm.

St = 25 cm en appuis et St =16 cm en travée

              St < 45 cm   Condition vérifiée
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d) Condition de non poinçonnement : (Art A.5.2, 42 BAEL91 modifié 99)

280,045 c c
u

b

U h f
P


  



Avec :

Uc = 2 (U + V) = 2 (125 +125 ) = 500 cm = 5 m

Pu = 135 KN/ml ≤ 30,045 5 0,15 25 10

1,5

   
= 562,5 KN Condition vérifiée

e)  Vérification de la contrainte tangentielle :

 
0,2

min ;5 min 3,33 ;5 3,33cj
n

b

f
Mpa Mpa Mpa Mpa


 

   
 

Au milieu de U, On a :

Vu =
2

uP

U V
= 
 

135
36

2 1,25 1,25
KN

 

Au milieu de V, On a :

Vv =
135

3 3 1, 25

P

U
 


36KN

τu

336 10

1000 130
uV

bd


  


0,28 Mpa

τu< u Condition vérifiée

2)  vérification à l’ELS :

a)  Evaluation des moments Mx1 et My1 :

Mx1 = Ps x (M1 +  M2)

My1 = Ps x (M2 +  M1)

On a : Ps = P = 100KN   ;    = 0,2

Mx1 = 100(0,1281 + 0,2 x 0.0966) =14,742 KN.m

My1 = 100(0,0966 + 0,2 x 0,1281) = 12,22 KN.m
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b) Les moments engendrés par le poids propre de la dalle :

qs = 5,85 KN/ml

                                     ρ = 0,79

Mx2 = 2
x s xq L   = 0,0576 x 5,85 x (2,60)2 = 2,28 KN.m

My2 = 2y xM  = 0,577 x 2,28 = 1,32 KN.m

c)  Superposition des moments:

Mx = Mx1 +Mx2 = 14,742 + 2,28 = 17,02 KN.m

My = My1 + My2 = 12,22 + 1,32 = 13,54 KN.m

Remarque:

Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0.85) et en appuis par 
(0.3) pour tenir compte de la continuité des voiles.

              ▪  Aux appuis :

Mx = 0.3 Mx  = 5,106 KN.m

My = 0.3 My = 4,062 KN.m

▪  En travées:

Mx = 0.85 Mx  = 14,467KN.m

My= 0.85 My = 11,509KN.m

d) État limite d’ouvertures des fissures :

La fissuration est peu nuisible, donc pas de vérification à faire.

e) Vérification des contraintes dans les aciers :

1

s
sts

M

d A
 


 

 
      Avec : st = 348 Mpa

μx = 0,0576 
μy =0,577
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              ▪  Aux appuis :Mx = 5,106KN.m ; My = 4,062KN.m

Ax = 2,01 cm2→ 1

100 100 2,01

100 13
xA

b d
 
 

 
= 0,155→β1= 0,935→k1=62,4

Ay = 2,01 cm2→ 1

100 100 2,01

100 13
yA

b d
 
 

 
= 0,155→β1= 0,935→k1=62,4

Sens x-x :

3

1

5,106 10

0,935 13 2,01
x

s
x

M

d A





 
   

= 208,99 MPa< st = 348 MPa

Sens y-y :

3

1

4,062 10

0,935 13 2,01
y

s
x

M

d A





 
   

= 166,26 MPa< st = 348 MPa

▪  En travées : Mx = 14,467KN.m ; My = 11,509KN.m

Ax = 4,71 cm2→ρ1 =
100 100 4,71

0,36
100 13

xA

b d


 

 
→β1 = 0,907→k1 = 38,76

Ay = 3,01 cm2→ρ1 =
100 100 3,01

0, 23
100 13

yA

b d


 

 
→β1 = 0,922→k1 = 49,5

Sens x-x :

3

1

14,467 10

0,907 13 4,71
x

s
x

M

d A





 
   

= 260,5MPa< st = 348 MPa

Sens y-y :

3

1

11,509 10

0,922 13 3,01
y

s
x

M

d A





 
   

= 319,7 MPa< st = 348 MPa

f) Vérification des contraintes dans le béton :

1

15s
bcbc MPa

k

   

▪  Aux appuis :

Sens x-x :
1

208,99
3,35 15

62,3
s

bcbc MPa MPa
k

     
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Sens y-y :
1

166,26
2,67 15

62,3
s

bcbc MPa MPa
k

     

        ▪  En travées

Sens x-x  =௕௖ߪ:
ఙೞ௞భ= 

ଶ଺଴,ହ
ଷ ,଼଻଺  = 6,72 MPa< st = 15 MPa

Sens y-y :
1

319,7
6,46 15

49,5
s

bcbc MPa MPa
k

     

Toutes les conditions sont vérifiées.

Ferraillage :

Le schéma de ferraillage de la dalle d’ascenseur est montré sur la planche ci après.     



ChaIV                                                                                 Etude dynamique

132

Chapitre IV

Etude dynamique
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IV–1 Introduction :

          L’étude et l’analyse de notre structure ont été effectuées à l’aide du logiciel (Etabs),qui 
est un logiciel de calcul des structures par éléments finis.

IV–2 Description de logiciel l’etabs : 

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénieries, 
particulièrement .Il permet en même environnement la saisie graphique des ouvrages avec une 
bibliothèque d’élément autorisant l’approche du comportement de ces structures. L’ETABS 
offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statique et dynamique avec des 
compléments de conception et de vérification des structures en béton armé et charpente 
métallique. Le poste processeur graphique facilite l’interprétation des résultats, en offrant 
notamment la possibilité de visualiser la déformée du système, les diagrammes des efforts et 
courbes enveloppes, les Champs de contraintes, les modes propres de vibration etc.

IV-3  Méthodes de calcules :

Le calcul des forces sismiques selon le RPA 99 peut être mené suivant trois méthodes :

1. La méthode statique équivalente.
2. La méthode d’analyse modale spectrale.
3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV–3-1 Méthode statique équivalente :

a- Principe : 

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la structure sont remplacées par 
un système se force statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de 
l’action sismique.

b- Conditions d’application :

La méthode statique équivalente est applicable dans les conditions suivantes :

 Le bâtiment ou le bloc étudié, satisfaisant aux conditions de régularité en plan et en 
élévation avec une hauteur au plus 65m en zone I et en zone IIa et 30m en zone III.

 Le bâtiment étudié présente une configuration régulière tout en respectant les conditions 
de hauteur énoncée en haut, d’autres conditions complémentaires énumérées dans le 
RPA99 /Version2003

c- Calcul de la force sismique totale :

La force sismique à la base de la structure V doit être calculée dans les deux directions 
horizontales, orthogonales selon la formule suivante :

W
R

QDAVst 
1

                                                              

 A : Coefficient d’accélération de la zone.          RPA 99 (Tableau 4.1)
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      Le coefficient A représente l’accélération du sol et dépend de l’accélération maximale 
possible de la région, de la période de vie de la structure, et du niveau de risque que l’on veut 
avoir. L’accélération maximale dépend de la période de retour que l’on se fixe ou en d’autre 
termes de la probabilité que cette accélération survienne dans l’année. Il suffit donc de se fixer 
une période de calcul et un niveau de risque.  

   Cette accélération ayant une probabilité plus au moins grande de se produire. Il dépend de 
deux paramètres :

- Groupe d’usage : groupe 2 
- Zone sismique   : zone  IIa         A = 0.15

 R : Coefficient de comportement global de la structure, il est fonction du système de 
contreventement. RPA99 (Tableau 4.3)
Dans le cas de notre projet, on adopte un système mixte portiques-voiles avec justification de  
l’interaction, donc :   R = 5    
 Q : Facteur de qualité.

         Le facteur de qualité Q exprime le niveau de confiance de la valeur de l’accélération de 
dommage A que l’on a pris dans le calcul, car pour une structure donnée la déformation D
liée à A est aléatoire pour un événement sismique donné, et ce facteur Q est essentiellement 
fonction des qualités de la structure qui sont :  

            -La redondance et la géométrie des éléments qui constitue la structure.
            -La régularité en plan et en élévation.
            -La qualité du contrôle de la construction.

La valeur de Q est déterminée par la formule :

       Q = 1 +
6

1
Pq [3]    

Pq :est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q �est satisfait ou non�.

Les valeurs à retenir sont dans le tableau suivant :

Tableau  IV.1 Valeurs des pénalités Pq.

Pq

‘’ Critère q  ’’ Observé Non observé
1- Conditions minimales sur les files de contreventement oui 0
2- Redondance en plan oui 0
3- Régularité en plan Non 0.05
4- Régularité en élévation Non 0.05
5- Contrôle de qualité des matériaux oui 0
6- Contrôles de qualité des d’exécution oui 0

                      
Donc   Q = 1.1

 W : Poids total de la structure.
La valeur de W comprend la totalité des charges permanentes pour les bâtiments 

d’habitation.
Il est égal à la somme des poids Wi ; calculés à chaque niveau (i) :

         W = 


n

1i
Wi           avec  QiGii WWW                                      

[3]    
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
Gi

W : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes éventuels, 

solidaires de la structure.

 QiW : Charges d’exploitation.

 : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée  de la charge 

d’exploitation, il est donné par le tableau suivant :    
           

Tableau  IV.2 Valeurs du coefficient de pondération  .

Cas Type d’ouvrage 

1
2

3
4
5

Bâtiments d’habitation, bureaux ou assimilés. 
Bâtiments recevant du public temporairement :                      
- Salles d’exposition, de sport, lieux de culte, salles de réunions avec 
places debout. 
- Salles de classes, restaurants, dortoirs, salles de réunions avec places 
assises. 
Entrepôts, hangars, …
Archives, bibliothèques, réservoirs et ouvrages assimilés.
Autres locaux non visés ci-dessus 

0.20

0.30

0.40
0.50
1.00
0.60

Dans notre projet on deux coefficient de pondération :
Bâtiment à usage d’habitation   = 0,2 (Etage courant)

Bâtiment à usage commercial   = 0,6  (RDC)

 D : Facteur d’amplification dynamique moyen :
          Le coefficient D est le facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la 
période fondamentale de la structure (T), de la nature du sol et du facteur de correction  
d’amortissement ( ). On comprendra aisément qu’il devrait y en avoir une infinité, mais pour 
simplifier on est amené à prendre des courbes enveloppes et à supprimer  la partie descendante 
de la courbe vers les valeurs faibles de la période de la structure T (ceci pour tenir compte des 
formules forfaitaires de la période qui donnent des valeurs faibles de T).    

D =

 







































s  3T       
3/5

3
3/2

0.3
25.2

s32T                       

3/2
25.2

      2TT0                                       5.2

T

T

T
T

T







[3]    

      

2T : Période caractéristique, associée à la catégorie du site. RPA 99 (Tableau 4.7)         
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







sT

sT
fermesol

40.0

15.0

2

1        RPA 99 (Tableau 4.7)

T : période fondamentale de la structure est donnée par :

T= min

⎩⎨
⎧ 4/3

nT hC

L

hn09.0
�                         RPA 99 (formule 4.6)

nh : Hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

mnh 56.28

TC : Coefficient, fonction du système de contreventement et du type de remplissage

Pour notre cas on a contreventement mixte ⇒ TC =0.05……….…….RPA 99 (Tableau 4.6)
L: Distance du bâtiment mesuré à la base dans la direction de calcul considérée.
Le facteur de correction d’amortissement  est donné par :

  )2/(7    0.7                                                         [3]    
Où  % est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type 
de structure et de l’importance des remplissages.

   On prend :    %5.8
2

107





Donc  )2/(7   = 0.82 > 0.7

 Dans le sens xx’ :

Lx=19.4m⇒ ௫ܶ= min  





















583.0
4.19

56.2809.0

6177.056.2805.0 4

3

                ⇒  ௫ܶ=0.583s

=௫ܦ
3/2

25.2 






T
T =   3/2

583.0
5.082.05.2  =1.85

 Dans le sens yy’ :

Ly=16.55m ⇒ ௬ܶ= min  





















632.0
55.16

56.2809.0

6177.056.2805.0 4

3

            ⇒  ௬ܶ=0.6177s

T=min(0.583,0.6177)T=0.583s

=௬ܦ
3/2

25.2 






T
T =   3/2

6177.0
5.082.05.2  =1.78

Donc la période fondamentale statique majorée de30 % est :

௦ܶ= 1.30.583 =0.7579s

 Le poids total de la structure:
  
W =G+  Q=20992 KN
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La force sismique totale à la base de la structure  est :

W
R

QDA



stV

KNx 56.128120992
5

1.185.115.0
stV 




  KNy 07.123320992
5

1.178.115.0
stV 




IV-3-2 Méthode d’analyse dynamique :

a- Principe de la méthode:

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets 
engendrés dans la structure par les forces sismiques, représenté par un spectre de réponse  de 
calcul, ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

  b- Les hypothèses :

1. Les masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds maitres.
2. Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.
3. Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans.
4. Le nombre de mode à prendre en compte est tel que la somme des taux de participation 

des masses modales atteint au moins 90%.

c-Calcul du spectre de réponse :

Le spectre de réponse est un ensemble se courbe permettant d’évaluer la réponse d’un 
bâtiment à une action sismique qui se produira dans le futur. Cette action sismique est 
représentée par le spectre suivant :

 

 

 

1
1

1 2

2/3

2
2

2/3 5/3

2

1.25 1 2.5 1 0

2.5 1.25

2.5 1.25 3.0

3
2.5 1.25 3.0

3

a

T Q
A T T
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g TQ
A T T s

R T

TQ
A T s

R T









         
  

     
 


         

           
    
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                                                     Figure IV.1 Spectre de repense.
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d-Nombre de modes à considérer : 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, 
le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit 
être  tel que :
- La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à  90% au moins 
de la masse totale de la structure.

Le minimum de modes à retenir  est de trois (03) dans chaque direction considérée.

- Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause de 

l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes ( K ) à retenir doit 

être tel que : 3 et 0,20secKK N T          [3]    

Où : N est le nombre de niveaux aux dessus du sol et KT la période du mode K .

Dans notre cas le nombre de modes retenu est de 12 .
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IV.3.3.Interprétation des résultats de l’analyse dynamique :

1. Modele frame :

 Mode 1 :

T=1.1756S ; Ux=71.705 ;Uy=0.4396 ;Rz=11.037  
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 Mode 2 :

T=1.1159 ;Ux=0.9961 ; Uy=79.7682 ; Rz=0.58
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 Mode 3 :

T=1.032186S ;Ux= 9.5329 ; Uy=1.148 ; Rz=70.0311
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2. Modèle frame +escalier

 Mode 1 :

T=0.9797S ; Ux=25.8043;Uy=0.3701; Rz=49.7995
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 Mode 2 :

T=0.896469S ;Ux=48.8088; Uy=0.0599;Rz=28.7652
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 Mode 3 :

T=0.840492S ; Ux=0.0194;Uy=72.8942 ;Rz=0.4261
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3. Modèle frame + ascenseur : 

 Mode 1 :

T=1.069712 S ;Ux=56.8808 ;Uy=0.0639 ;Rz=23.4713
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 Mode 2 :

T=0.843338 S ;Ux=0.0893; Uy=73.4529;Rz=0
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 Mode 3 :

T=0.604951S ;Ux=19.1417; Uy=0.0247; Rz=51.6197
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4. Modele frame + ascenseure +escalier : 

 Mode 1 :

T=0.895136S ;Ux=58.8972 ;Uy=0.0141;Rz=16.1155
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 Mode 2 :

T=0.553748; Ux=0.0055;Uy=71.3035;Rz=0.0314
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 Mode 3 :

T=0.547945S ;Ux=12.6308; Uy=0.0178 ;Rz=59.3578
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ІV-4 Disposition des voiles :

Dans le but de satisfaire les règles imposées par le règlement parasismique algérien 

RPA99, version 2003,  plusieurs variantes de disposition des voiles ont été analysées. La forme 

architecturale très restrictive de notre projet, n’offre pas beaucoup de possibilités 

d’emplacement des voiles de contreventements. 

La disposition pour la quelle nous avons opté est représentée sur la figure qui suit :                                                                        

                                      Figure IV.2. Disposition des voiles
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IV.4.1.Interprétation des résultats de l’analyse dynamique :

Modèle frame +escalier+ascenseur+les voiles : 

 Mode 1 : (translation suivant l’axe x-x)

T= 0.652S ; Ux=68.72;Uy=0.0022 ;Rz=0.0494

                        Figure IV.4 Vue en plan du 1er mode vibration
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 Mode 2 : (translation suivant l’axe y-y)

T=0.4427S ;Ux=0.0031 ; Uy=67.90 ;Rz=0.0589

                       

                            Figure IV.4 Vue en plan du 2eme mode vibration
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 Mode 3 : (torsion par rapport à l’axe Z)

T=0.3977S ; Ux=0.0577 ; Uy=67.90 ; Rz=0.0589

                

                       Figure.IV.4 Vue en plan du 3eme mode vibration
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IV-5-1  Périodes de vibration et taux de participation des masses modales :

Le taux de participation massique tel qu’il est exigé par le RPA99/Version2003 doit être 
supérieur à 90% de la masse total du bâtiment.

Tableau IV.3 Période de vibration et taux de participation massique

Mode Période Mode individuel (%) Somme cumulée (%)
UX UY UZ UX UY UZ

1 0.651767 68.7217 0.0022 0.0000 68.7217 0.0022 0.0000

2 0.442756 0.0031 67.9073 0.0000 68.7248 67.9095 0.0000

3 0.397709 0.0577 0.0655 0.0000 68.7825 67.9750 0.0000

4 0.180179 17.3706 0.0006 0.0000 86.1531 67.9757 0.0000

5 0.117096 0.0018 18.5413 0.0000 86.1549 86.5170 0.0000

6 0.100327 0.0042 0.0115 0.0000 86.1590 86.5284 0.0000

7 0.087163 6.9328 0.0028 0.0000 93.0918 86.5313 0.0000

8 0.055336 1.9111 3.1961 0.0000 95.0029 89.7273 0.0000

9 0.055033 1.4419 4.0454 0.0000 96.4448 93.7727 0.0000

10 0.045606 0.1494 0.0051 0.0000 96.5942 93.7778 0.0000

11 0.040044 1.7272 0.0007 0.0000 98.3214 93.7785 0.0000

12 0.034648 0.0000 3.4548 0.0000 98.3214 97.2333 0.0000

  

   IV-5-2 Justification de l’interaction « voiles-portique » :

 Sous charges verticales :

Les voiles de contreventement doivent prendre au plus 20% des sollicitations dues  
aux charge verticales.

Tableau IV.4 Vérification de l’interaction sous charges verticales.

Niveaux
Charges reprises (KN) Pourcentages repris (%)

Portiques Voiles Portiques Voiles

RDC 28190.67 6607.47 81.012 18.98
1er étage 22506.25 5605.478 80.06 19.94

2ème étage 19060.80 4255.1633 81.75 18.25
3ème étage 16111.94 3465.1438 82.3 17.7
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4ème étage 12900.75 3105.143 80.6 19.4
5ème étage 10170.24 2491.911 80.32 19.68
6ème étage 7279.98 1837.089 79.85 20.15
7ème étage 4729.129 1181.395 80.012 19.98
8ème étage 2152.60 578.7792 78.81 21.19

 Sous charge horizontales :

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, 
au mois 25% de l’effort tranchant d’étage.

Tableau IV.5 Vérification de l’interaction sous charges horizontales. 

Niveaux x-x’ y-y’
Portique 

(KN)
Voiles 
(KN)

P(%) V(%) Portique 
(KN)

Voiles 
(KN)

P(%) V(%)
RDC 279.62 797.82 25.95 74.05 229.41 925.42 19.86 80.14

1er étage 418.58 614.27 40.52 59.48 335.38 936.52 26.36 73.64
2ème étage  352.21 597.39 37.09 62.91 278.73 929.65 23.06 76.94
3ème étage 396.08 456.91 46.43 53.57 317.44 785.35 28.78 71.22
4ème étage 348.76 422.79 45.20 54.8 262.55 728.03 26.5 73.5
5ème étage 366.046 307.73 54.33 45.67 274.54 584.22 31.96 68.04
6ème étage 297.03 264.27 52.91 47.09 211.72 496.62 29.88 70.12
7ème étage 290.39 194.01 59.94 40.06 204.507 331.45 38.15 61.85
8ème étage 265.44 237.05 52.82 47.18 160.38 245.39 39.52 60.48

IV-5-3 Vérification de la résultante des forces sismique :
   Selon le RPA99/Version2003 la résultante des forces sismique à la base ௗܸ௬௡obtenue par 

la combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la résultante des forces 

sismiques déterminées par la méthode statique équivalente  ௦ܸ௧௔⇒ ௏೏೤೙௏ೞ೟ೌ                             [3]    

Tableau IV.6 : Vérification de la résultante des forces sismiques

Résultantes des 
forces 

sismiques

ௗܸ௬௡(KN) ௦ܸ௧௔(KN) ௗܸ௬௡/ ௦ܸ௧௔ Remarques

Ses x-x’ 1126.63 1281.56 0.88 vérifier

Sens y-y’ 1440.66 1233.07 1.17 vérifier
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IV-5-4 Vérification de l’effort normal réduit : 

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues 
au séisme. Le RPA99/Version2003 exige de vérifier l’effort normal de compression de 
calcul qui est limité par la condition suivante :

   ܸ = ே೏஻×௙೎మఴ≤ 0.3    tel que :                                                                            

N : l’effort normal maximal.
B : section du poteau.

௖݂ଶ :଼ Résistance caractéristique du béton.

        Tableau IV.7 Vérification de l’effort normal réduit.

Etages Section (ܿ݉ ଶ) ௨ܰ(ܭ )ܰ V (KN) Remarque
RDC 60x60 1837.89 0.204       Vérifiée

1er Etage 60x60 1619 0.18 Vérifiée
     2ème Etage 55x55 1320.98 0.17 Vérifiée

3ème Etage 55x55 1103.22 0.145 Vérifiée
4ème Etage 50x50 909.34 0.14 Vérifiée
5ème Etage 50x50 722.17 0.115 Vérifiée
6ème Etage 45x45 529.17 0.1 Vérifiée 
7ème Etage 45x45 341.31 0.067 Vérifiée 
8ème Etage 40x40 165.74 0.041 Vérifiée 

IV-5-5  Vérification vis-à-vis des déplacements :                  [3]    

D’après le RPA99 il faut vérifier ∆௞< 1% × ℎ௞,  tel que :∆௞= −௞ߜ =௞ߜ                                                                      ௞ିଵߜ ܴ × .௘௞ߜ ܿ݁ݒܽ ∶
            ∆௞:Le déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

:௘௞ߜ            Déplacement du aux forces sismiques Fi (y compris l’effort de la torsion).

           :ܴ Coefficient de comportent (R=5).

Les résultats sont récapitules dans le tableau ci-après :
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                                  Tableau IV.8 Vérification des déplacements.

Planches Sens x-x’ Sens y-y’ߜ௘௞
(cm)

௞ିߜ ଵ
(cm)

௞ߜ
(cm)

∆௞
(cm)

1% ×ℎ௞(cm)
∆௞< 1% × ℎ௞
Observation

௘௞ߜ
(cm)

௞ିߜ ଵ
(cm)

௞ߜ
(cm)

∆௞
(cm)

∆௞< 1% × ℎ௞
Observation

Etage 8 0.93 4.12 4.65 0.53 3.06 vérifier 0.56 2.46 2.8 0.34 vérifier
Etage 7 0.82 3.55 4.12 0.57 3.06 Vérifier 0.49 2.1 2.46 0.35 Vérifier
Etage  6 0.71 2.94 3.55 0.6 3.06 Vérifier 0.42 1.73 2.1 0.37 Vérifier
Etage 5 0.59 2.32 2.94 0.62 3.06 Vérifier 0.34 1.35 1.73 0.37 Vérifier
Etage 4 0.46 1.7 2.32 0.61 3.06 Vérifier 0.27 0.99 1.35 0.36 Vérifier
Etage 3 0.34 1.13 1.7 0.57 3.06 Vérifier 0.19 0.65 0.99 0.33 Vérifier
Etage 2 0.23 0.62 1.13 0.51 3.06 Vérifier 0.13 0.35 0.65 0.29 Vérifier
Etage 1 0.12 0.34 0.62 0.39 3.06 Vérifier 0.07 0.13 0.35 0.22 Vérifier
RDC 0.04 0 0.23 0.23 4.08 Vérifier 0.03 0 0.13 0.13 Vérifier

IV-5-6  Justification vis-à-vis de l’effort P-∆ :

L’effet P-∆ ou effet du 2° ordre peyt négligé dans le cas des bâtiments, si la condition 
suivante est satisfaite à tous les niveaux :

ߠ                                                 =௉ೖ×∆ೖ௏ೖ×௛ೖ ≤ 0.1                           [3]    

Avec :

௞ܲ: poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au dessus du                    
niveau « k » tel que ௞ܲ= ∑ (ܹீ ௜+ ߚ × ொܹ௜)௡௜ୀଵ .

௞ܸ: Effort tranchant d’étage au niveau « k ».∆௞: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».ℎ௞: Hauteur d’étage « k ».

Si 0.1 < >௞ߠ 0.2, l’effet P-∆ peut être pris en compte de manière approximative en 
amplifiant les effets de l’action sismique calculée au moyen d’une analyse élastique du 

premier ordre par le facteur 
ଵ

ଵିఏ.
Si ߠ௞< 0.2 la structure est partiellement instable, elle doit être redimensionnée 
         Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau IV.9 Justification vis-à-vis de l’effort P-∆.
Planches ℎ௞  

(m)
௞ܲ(KN) Sens x-x’ Sens y-y’∆௞(cm)  ௞ܸ(KN) ௞(cm)ߠ ∆௞(cm)  ௞ܸ(KN) ௞∗10-3ߠ

Etage 8 3.06 2711.038 0.53 274.75329 0.017 0.34 347.9389 0.011

Etage 7 3.06 5349.3647 0.57 454.46139 0.022 0.35 588.4278 0.013

Etage  6 3.06 7987.6914 0.6 607.17059 0.026 0.37 782.1083 0.016

Etage 5 3.06 10720.496 0.62 736.91918 0.029 0.37 947.9804 0.017
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Etage 4 3.06 13453.29 0.61 847.30224 0.032 0.36 1086.473 0.019

Etage 3 3.06 16333.786 0.57 937.58325 0.032 0.33 1204.063 0.018

Etage 2 3.06 19214.27 0.51 1012.2445 0.031 0.29 1298.874 0.018

Etage 1 3.06 22262.326 0.39 1072.3587 0.026 0.22 1377.531 0.015

RDC 4.08 26160.878 0.23 1126.6352 0.013 0.13 1440.661 0.0074

On remarque que les valeurs de ߠ௞ inférieur à 0,1 donc l'effet P-∆ n' pas d’influence sur la 
structure.
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Chapitre V

  Etude des éléments

Principaux

de la structure
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INTRODUCTION  

Une construction parasismique en béton armé demeure résistante avant et après séisme grâce à 

ces éléments principaux (voiles, poteaux, poutres). Cependant ces derniers doivent être bien armé et 

bien disposé pour qu’ils puissent reprendre tous genre de sollicitations.

V.1.ETUDE DES POTEAUX  

Les poteaux  sont des éléments verticaux destinés à reprendre et transmettre les charges à la 

base de la structure. Ils sont soumis à des efforts normaux et moments fléchissant en tête et à la base 

dans les deux sens. Leurs ferraillages se fait à la flexion composée selon les sollicitations les plus 

défavorables suivantes :

- Moment maximal et un effort normal correspondant max(M )corrN

- Effort normal maximal avec le moment correspondant max( )corrN M

- Effort normal minimal avec le moment correspondant min( )corrN M

  Les combinaisons utilisées pour la détermination des sollicitations sont : 

1) 1.35G+1.5Q

2) G+Q

3)G+Q+E                                                                  [3]    

4) G+Q-E

5) 0.8G+E

6) 0.8G-E

           Pour notre structure, nous avons 5 types de poteaux à étudier :

Tableau. V.1. Sections finales des poteaux

Etage
RDC

1ere

2 ème 3ème

étages

4 ème 5ème

étages 

6ème 7ème

étages 

8ème

étages 

Section (cm2) (6060) (5555) (5050) (4545) (4040) 

   V.2.1.Recommandations du RPA99

                  a) Les armatures longitudinales

 Les armatures longitudinales doivent  être à haute adhérence, droites et sans crochets.

 Leur pourcentage minimal sera de : 0.8 % de la section du poteau en zone ( ІІa )
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b1

h’

l’

l’

h

Figure V.1.Zone nodale

1 1

h1

Coupe 1-1

h’

 Leur pourcentage maximal sera de :

- 4 % de la section du poteau en zone courante.

- 6 % de la section du poteau en zone de recouvrement 

 Le diamètre minimum des armatures longitudinales est de 12 mm

 La longueur minimale des recouvrements est lr = 40 En zone ІІa.

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 25cm en 

zone ІІa.

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones nodales 

(zones critiques).

 La zone nodale est constituée par le nœud poutres-poteaux proprement dit et les extrémités des 

barres qui y concourent. Les longueurs à prendre en compte pour chaque barre sont données 

dans la figure V.I :

e
1 1

h
h' = Max ( ; ; ;60 cm)

6
b h

' 2l h 

eh : est la hauteur de l’étage

           Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du 
RPA99/version2003 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.2.Armatures longitudinales minimales et maximales dans
les poteaux exigées par le RPA.

Niveau Section du 
poteau (cm2)

Amin (cm2) Amax (cm2) 
zone courante

Amax (cm2) zone 
de recouvrement

      RDC+1er    (6060) 28.8 144 216

       2eme,3eme étage (5555) 24.2 121 181.5

       4eme,5eme étage (5050) 20 100 150

        6eme,7eme étage (4545) 16.20 81 121.5

           8eme étage (4040) 12.8 64 96
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          b) Armatures transversales

 Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule :

  1 .
t a u

e

A V

t h f


                                         

Avec : 

uV : L’effort tranchant de calcul.

1h : Hauteur totale de la section brute.

ef : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

    : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture par effort tranchant.

          -  =2.5 si    5g  .

           -  =3.75 si  5g  ; ( g élancement géométrique).

t : L’espacement  des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la 
formule précédente; par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme suit pour la 
zone IIa :

- Dans la zone nodale :    t  Min (10 l ,15 cm)                     

- Dans la zone courante :  't  15 l                                         

  Où : l est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

 La quantité d’armatures transversale minimale :
1.

tA

t b
en % est donnée comme suit :

- min
10.3% (t b ) 5t gA si  

- min
10.8% (t b ) 3t gA si  

si : 3 5g  Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

: est l'elencement géométrique du poteaug

ouf f
g

l l

a b


 
  
 

; Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la 

direction de déformation considérée, et fl : longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite 

de t10  minimum ;
Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamètre 
suffisants (  cheminées > 12 cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la 

hauteur des poteaux.

    V.2.2.Sollicitations dans les poteaux

       Les sollicitations dans les poteaux sont extraites du logiciel Sap2000/V14.0 qui a été utilisé dans 

l'étude dynamique.
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        Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant : 

                       Tableau V.3. Sollicitations dans les poteaux (M3)

Niveau
Nmax       Mcor Mmax    Ncor Nmin    Mcor

N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N(KN) N(KN) M(KN.m)
RDC+

1er étage
-1837.89 -30.1317 59.65 -1160.64 499.26 -1.52

2eme+
3eme étage

-1320.98 1.11 -44.3539 -1305.60 166.48 -3.366

4eme+
5eme étage

-909.34 0.44 -35.01 -780.528 23.87 3.047

6eme+
7eme étage

-529.167 -0.2789 -29.114 -349.99 22 1.68

8eme étage -165.74 1.32 -28.90 -93.294 28.73 0.39

                       Tableau V.3. Sollicitations dans les poteaux (M2)

Niveau
Nmax       Mcor Mmax     Ncor Nmin     Mcor

N(KN) M(KN.m) M(KN.m) N(KN) N(KN) M(KN.m)
RDC+

1er étage
-1837.89 9.36 65.727 -1407.19 499.26 -1.25

2eme+
3eme étage

-1320.98 55.50 -81.031 -1297.58 166.478 -3.366

4eme+
5eme étage

-909.34 22.63 58.106 -517.35 23.87 -4.92

6eme+
7eme étage

-529.167 15.28 44.75 -321.92 22 -6.28

8eme étage -165.74 -9.13 -31.46 -22.64 28.73 -0.56

V.2.3.Ferraillage des poteaux :

 Calcul a l’ELU :
Etape de calcul en flexion composée :

 Si e= comprimée.ent partiellemest section laalors)
2

( C
h

Nu

Mu


 Si suivante.inégalitél'plusen ier faut verifil)
2

( C
h

Nu

Mu


(*))'81.0337.0(c)-(dN
u

 fbubhdhMua

                         
signeson avec),

2
(avec prisNu

h
dNMuMua

u
G 

                         

:suitcommefait secalculledonccomprimée,nt partielemeest section laalors,éeest verifi(*)inégalitél'iS

A'A calculer faut ildonc)armée.(SDAdoublementest section lalSi                    

)armée.(SSAsimplementest section lalSi   
Mua

2

et

fbubd
bu








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



 
























NustfA
d

ddfsAMua

On

fscdd

MlMua

buSi

fst

On

bu

dZ

fstZ

M

bu

ua

'1'
)4.01(

)'(1'

fs

1
A

:composéeflexion laàrevient 

)'(
A'

0A'  0.392(SDA)l

Nu
-A1A

:composéeflexion laàrevient 

)211(25.1

)4.01(

A

0.392(SSA)li

1

l

S











:suivants tableaux lesdansresuméssont armaturesdeschoix leet sectionsdescalculsLes

1)(0.81               
'

857.0

2bh

)'(
357.0

'

s.inférieurearmaured'besoin pasan'section la, vérifiéepasest n'(**)

'

)'(

)
2

(
'

1

.compriméessinferieurearmaturesd'besoin àsection ladoncéeest vérifi(**)

(**))'5.0()'(

:suivanteinégalitél'

 veriféedoncfaut ilcomprimée,t entieremenest section laalors, verifiéepasest n'(*)inégalitél'Si















































h

d

fbu

MuaddNu

Avec

s

fbuhbNu
A

Si

A
s

fbuhbNu
A

sdd

h
dfbuhbMua

A

Si

fbuhbdhMuaddNu
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 Ferraillage des poteaux carrés :

 Calcul des armatures dans le sens longitudinal (M3)

Niveaux
Effort
Normal
(KN)

Moment
(KN.m)

Section
(bxh)
(Cm2)

  
   obs

    A
(Cm2)

    A’
(Cm2)

Amin

(Cm2)
Adopté

(Cm2)    ferraillage

RDC+
1er Etage

-1837.89 -30.13

(6060)

SEC 0.00 0.00
28.8 32.17 16HA16499.26 7.45 SET 6.79 7.57

-1160.64 59.65 SEC 0.00 0.00

2eme et
3eme               

étage

-1320.98 1.11

(5555)

SEC 0.00 0.00
24.20 26.52 4HA16+12HA14166.48 4.27 SPT 2.15 2.64

-1305.6 -44.35 SEC 0.00 0.00

4eme et
5eme               

étage

-909.34 0.44

(5050)

SEC 0.00 0.00
20 24.63 16HA1423.87 3.047 SET 0.15 0.54

-780.83 -35.01 SEC 0.00 0.00

6eme et
7eme               

étage

-529.17 -0.28

(4545)

SEC 0.00 0.00
16.20 18.47 12HA1422 1.68 SET 0.20 0.44

-349.99 -29.11 SPC 0.00 0.00

8eme               
étage

-165.74 1.32

(4040)

SEC 0.00 0.00
12.80 15.21 4HA14+8HA1228.73 0.39 SET 0.38 0.45

-93.29 -28.9 SPC 0.89 0.00
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 Calcul des armatures dans le sens longitudinal (M2)

Niveaux
Effort
Normal
(KN)

Moment
(KN.m)

Section
(bxh)
(Cm2)

  
   obs

    A
(Cm2)

    A’
(Cm2)

   Amin

  (Cm2)
Adopté

(Cm2)     ferraillage

RDC+
1er Etage

-1837.89 9.36

(6060)

SEC 0.00 0.00
28.8 32.17 16HA16499.26 -1.52 SET 7.26 7.10

-1407.19 65.73 SEC 0.00 0.00

2eme et
3eme               

étage

-1320.98 55.51

(5555)

SEC 0.00 0.00
24.20 26.52 4HA16+12HA14166.78 -3.36 SET 2.59 2.20

-1305.6 -81.03 SEC 0.00 0.00

4eme et
5eme               

étage

-909.34 22.63

(5050)

SEC 0.00 0.00
20 24.63 16HA1423.87 -4.92 SET 0.66 0.03

-517.35 58.11 SEC 0.00 0.00

6eme et
7eme               

étage

-529.17 15.28

(4545)

SEC 0.00 0.00
16.20 18.47 12HA1422 -6.28 SPT 0.76 0

-321.92 44.75 SPC 0.00 0.00

8eme               
étage

-165.74 -9.13

(4040)

SEC 0.00 0.00
12.80 15.21 4HA14+8HA1228.73 -0.56 SET 0.46 0.37

-22.64 -31.46 SPT 2.80 0

 Ferraillage des poteaux circulaires (M3):

Niveaux
Effort

Normal
(KN)

Moment
(KN.m)

Section
(D)

(Cm)
obs

A
(Cm2)

Amin

(Cm2)
Adopté

(Cm2) ferraillage

RDC
+

1er étage

-1837.89 -30.13
(65)

SEC 0.00
26.53 28.15 14HA16499.26 7.45 SET 14.35

-1160.64 59.65 SEC 0.00

2eme

+
3eme étage

-1320.98 1.11
(65)

SEC 0.00
26.53 28.15 14HA16166.478 4.27 SET 4.79

-1305.6 -44.35 SEC 0.00

4eme

+              
5eme étage

-909.34 0.44
(55)

SEC 0.00
19 20.01 13HA1423.872 3.047 SET 1.04

-780.23 -35.01 SEC 0.00

6eme

+              
7eme étage

-529.17 -0.27
(55)

SEC 0.00
19 20.01 13HA1422 1.68 SET 0.83

-349.99 -29.11 SEC 0.00

8eme

étage
-165.74 1.32

(45)
SEC 0.00

12.71 13.57 12HA1228.73 0.39 SET 0.83

-93.29 -28.9 SPC 1.67
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 Ferraillage des poteaux circulaires (M2):

Niveaux
Effort

Normal
(KN)

Moment
(KN.m)

Section
(D)

(Cm)

obs
A

(Cm2)
Amin

(Cm2)
Adopté

(Cm2)
ferraillage

RDC
+

1er étage

-1837.79 9.36
(65)

SEC 0.00
26.53 28.15 14HA16499.26 -1.52 SET 14.35

-1407.19 65.73 SEC 0.00
2eme

+
3eme étage

-1320.98 55.50
(65)

SEC 0.00
26.53 28.15 14HA16166.48 -3.37 SET 4.79

-1297.58 -81.03 SEC 0.00

4eme

+              
5eme étage

-909.34 22.63
(55)

SEC 0.00
19 20.01 13HA1423.87 -4.92 SET 1.25

-517.35 58.11 SEC 0.00

6eme

+              
7eme étage

-529.17 15.28
(55)

SEC 0.00
19 20.01 13HA1422 -6.28 SET 1.35

-321.92 44.75 SEC 0.00
8eme

étage
165.74 -9.13

(45)
SEC 0.00

12.71 13.57 12HA1228.73 -0.56 SET 0.83
-22.64 -31.46 SPC 3.09

Vérification :

a) vérification à l’état limite ultime de stabilité de forme :

Les éléments soumis à la flexion composée, doivent être justifiés vis-à-vis du 
flambement;  l’effort normal ultime est définit comme étant l’effort axial maximal que peut 
supporter un poteau sans subir des instabilités par flambement.
Le poteau le plus élancé dans ce projet se situe au niveau du  R.D.C, avec  une longueur  de 
l0 =4,08m et un effort normal égal à : 1280.9 KN















s

e
s

b

cr
u

f
A

fB
N




9.0
28

 : Coefficient fonction de l’élancement .   
:rB Section réduite du béton

As : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

si

si


































50.................................................
35

6.0

50...........................................

35
2.01

85.0

2

2







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i

l f

).flambementde(Longueur 7.0 0lfl 

giration).de(Rayon       
12

2h

A

I
i 

8139.0489.16
1732.0

855.2
  '  ouD

Br=0.3306 (Section réduite).

Donc : KNuN 768.5893
15.1

40041017.32
5.19.0

253306.0
8139.0 




 








On a Nmax =1837.89KN < Nu  condition vérifiée ; donc pas de risque de flambement.

 Vérification au flambement des poteaux des différents étages :

                       
                      Tableau V.6.Justification de l’effort normal ultime.

niveau section L0 Lf i   As Br Nu Nmax

RDC+
1er

étage
(6060) 4.08 2.856 0.1732 16.489 0.814 32.17 0.3306 5893.77 1837.89

2eme+
3eme

étage
(5555) 3.06 2.142 0.1588 13.49 0.825 26.52 0.2756 4974.78 1320.98

4eme+
5eme

étage
(5050) 3.06 2.142 0.1443

  
14.84 0.8205 24.63 0.2256 4131.15 909.34

6eme+
7eme

étage
(4545) 3.06 2.142 0.1299 16.489 0.8139 18.47 0.1806 3245.18 529.17

8eme

étage
(4040) 3.06 2.142 0.1155 18.55 0.8048 15.21 0.1406 2521.56 165.74

Du tableau ci-dessus on constate que Nmax < Nu.  (vérifiée ).
b) Vérification des contraintes :
pour le cas des poteaux ,il ya lieu de verifier :

 Etat limite d’ouverture des fissures :
Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible

 Contrainte dans le béton :
bc bc=0.6fc28=15Mpa
Deux cas peuvent se présenter :

Si compriméet entieremenSection 
6


h

uN
uM

e
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Si compriméeent parteillemSection 
6


h

sN

Ms
e

1er cas :

compriméet entieremenSection 
6


h

uN
uM

e

(m)     '        ;       (m)  
)'(15

)''(15
2

2

VhV
AAB

AddA
bh

V 





hbB    :Avec 
Il faut que :

286.01 cfbcV
ggI
serM

S
serN

b
G

 

286.0'
2 cfbcV

ggI
serM

S
serN

b

G
 

)'(15

)(m)(15)'('15)'(
3

)
2

(

:

4
         

2233

AAhbS

VdAdVAVV
b

Igg

V
h

NserMserMser

Avec

G







Remarque :
Si les contraintes sont négatives, on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

2eme cas :

compriméeent parteillemSection 
6


h

sN

Ms
e
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Nous allons résumer tous les résultats dans le tableau suivant :

V.7.Vérifications les contraintes dans le béton pour les poteaux :
1. poteaux carrée :

Niveau section
N

(KN)
M

(KN.m) e
(m)

obs b1 b2 bc bc obs

RDC+
1er

étage
(6060) 

-1278.58 21.99 0.0172 SEC 3.67 1.93 /
15 vérifiée-47.562 6.8 0.143 SPC / / 0.3

-1124.38 -49.78 0.0443 SEC 3.98 1.07 /

2eme+
3eme

étage
(5555)  

-961.47 40.33 0.0419 SEC 4.10 1.07 /
15 vérifiée-181.88 -8.56 0.0471 SEC 0.8 0.17 /

-961.47 40.33 0.0419 SEC 4.10 1.07 /

4eme+
5eme

étage
(5050)  

-661.75 16.47 0.0249 SEC 3 1.14 /
15 vérifiée-107.5 -10.418 0.0969 SPC / / 0.7

-647.42 31.107 0.048 SEC 3.57 0.6 /

6eme+
7eme

étage
(4545)  

-385.43 11.12 0.0289 SEC 2.32 0.73 /
15 vérifiée-45.61 -8.262 0.1811 SPC / / 0.8

-236.08 24.73 0.1048 SPC / / 2.4

8eme

étage (4040)

-121.296 -6.66 0.0549 SEC 1.22 0.045 /
15 vérifiée-16.66 7.74 0.4646 SPC / / 1

-18.81 -21.89 1.1637 SPC / / 2.7

V

V’ A

A’

Figure V.2.Section d’un poteau
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2. poteaux circulaires : 

Niveau Diametre
(cm)

N
(KN)

M
(KN.m)

e
(m)

obs b1 b2 bc bc obs

RDC+
1er

étage
(65)

-1278.58 21.99 0.0172 SEC 4.11 2.76 /
15 vérifiée-47.562 6.8 0.143 SPC / / 0.35

-1124.38 -49.78 0.0443 SEC 1.49 4.55 /

2eme+
3eme

étage
(65)

-961.47 40.33 0.0419 SEC 3.82 1.35 /
15 vérifiée-181.88 - 8.56 0.0471 SEC 0.23 0.75 /

-961.47 40.33 0.0419 SEC 3.82 1.35 /

4eme+
5eme

étage
(55)

-661.75 16.477 0.0249 SEC 3.33 1.65 /
15 vérifiée-107.5 -10.418 0.0969 SPC / / 0.95

-647.42 31.107 0.048 SEC 4.02 0.84 /

6eme+
7eme

étage
(55)

-385.43 11.12 0.0289 SEC 2.02 0.88 /
15 vérifiée-45.61 -8.262 0.1811 SPC / / 0.7

-236.08 24.73 0.1048 SPC / / 2.19

8eme

étage (45)
-121.296 -6.66 0.0549 SEC 0.06 1.3 /

15 vérifiée-16.66 7.74 0.4646 SPC / / 1.32
-18.81 -21.89 1.1637 SPC / / 3.78
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c)Vérification aux sollicitations tangentielles :

28cdbu f     Telle que : 
           0.075     si  g  5
d=
           0.04       si  g < 5

Avec : g=min (
௟೑௛;௟೑௕)

    

        db
uV

bu 


0



                          Tableau V.8.Vérifications les contraintes tangentielles.
1. Poteaux carrée : 

Niveau Section
(cm2)

Lf
(cm)

g d d
(cm)

Vu
(KN)


(Mpa)

adm obs

RDC+
1er

étage

(6060) 2.856 4.76 0.075 54 111.81 0.0034 
1.875

vérifiée

2eme+
3eme

étage

(5555)  2.142 3.89 0.075 49.5 98.33 0.0036 
1.875

vérifiée

4eme+
5eme

étage

(5050)  2.142 4.28 0.075 45 70.86 0.0031
1.875

vérifiée

6eme+
7eme

étage

(4545)  2.142 4.76 0.075 40.5 52.16 0.0028
1.875

vérifiée

8eme

étage
(4040)  2.142 5.35 0.075 36 21.35 0.0014 1.875 vérifiée

1. Poteaux circulaires :

Niveau diamètre
(cm)

Lf
(cm)

g d d
(cm)

Vu
(KN)

     
(Mpa)

adm obs

RDC+
1er

étage

(65) 2.856 4.39 0.075 58.5 111.81 0.0029 1.875 vérifiée

2eme+
3eme

étage

(65) 2.142 3.29 0.075 58.5 98.33 0.0025 1.875 vérifiée

4eme+
5eme

étage

(55) 2.142 3.89 0.075 49.5 70.86 0.0026 1.875 vérifiée

6eme+
7eme

étage

(55) 2.142 3.89 0.075 49.5 52.86 0.0019 1.875 vérifiée

8eme

étage
(45) 2.142 4.76 0.075 40.5 21.35 0.0011 1.875 vérifiée
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Calcul les armatures transversales :

Section

cm2

∅௟௠௜௡
  cm

lf
cm

g Vu
KN

t zone

nodale

t zone

courante

௧௠௜௡ܣ     
ܿ݉ ଶ

Aadop        

cm2
nbre de

barres

60×60 1.6 285.6 4.76 111.81    10 15    3.548 4.71   6HA10

5555 1.6   214.2   3.89 98.33 10 15 2.78 3.02        6HA8

5050 1.4   214.2   4.28 70.86 10 15 2.12 3.02        6HA8

4545 1.4   214.2 4.76   52.86 10 15 1.95 2.01 4HA8

4040 1.2   214.2 5.35 21.35 10 15 1.44 2.01       4HA8

Ferraillage :
Le schéma de ferraillage des poteaux est montré sur la planche ci après.     
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V.2.ETUDE DES POUTRES :

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort 
tranchant. Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures 
longitudinales. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales.
On distingue deux types de poutres, les poutres principales qui constituent des appuis aux 
poutrelles, les poutres secondaires qui assurent le chaînage, Après détermination des 
sollicitations (M, N, V) on procède au ferraillage en respectant les prescriptions données par 
le RPA99/version 2003 et celles données par le BAEL91.
Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel ETABS, 

combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99/version 2003

suivantes : 

Q5.1G35.1 

QG 

EQG                                                                               [3]    

EG8.0 

EG8.0 

Pour notre projet on à deux types de poutres à étudier :

     – poutres principales (30×40),

     – poutres secondaires (30×35),

V.3.1. Recommandation du RPA99

 Les armatures longitudinales (Art-7.5.2.1)

- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 

poutre est de 0.5% de la section de la poutre.

- Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

  4% de la section de la poutre en zone courante.

  6% de la section de la poutre en zone de recouvrement.

- 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 moitie de la section sur appuis.

- La longueur minimale des recouvrements est de :

40 En zone ІІa.

maxavec : : est le diamétre maximale utilisé.

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de 

rive et d’angle doit être avec des crochets à 90°. 
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- Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont 

constitués de 2U superposés formant un carré ou un rectangle ( là où les circonstances 

s’y prêtent, des cadres traditionnels peuvent également être utilisés).

- Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées, néanmoins, il faudra 

veiller à ce qu’au moins un coté 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.  

 Les armatures transversales (Art-5.5.2.2) :

- La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

                                   t A = 0.003  S  b 

- L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires : 

Minimum de :  min( ;12 )
4 l

h
S 

En dehors de la zone nodale :
2

h
S     Avec : h : La hauteur de la poutre 

- La valeur du diamètre l des armatures longitudinales à prendre est le plus petit 

diamètre utilisé, et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées. 

C’est le diamètre le plus petit des aciers comprimés.

- Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu 

d’appui ou de l’encastrement.

V.3.2.Ferraillage des poutres

              Le ferraillage adopté doit respecter les exigences du RPA.

a) Armatures longitudinales

Le ferraillage des poutres est déduit de la modélisation du L’ETABS. Les sections 

adoptées doivent respecter la condition minimale d’armatures (Amin) du RPA.

V.3.3.Les sollicitation

Les sollicitations des poutres principale et secondaire  sont données dans le tableau 

ci-dessous:
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                          Tableau .V.9.Sollicitation des poutres principale et secondaire.

Poutre principale (3040) Poutre secondaire (3035)

Niveau
Mt 

KN.m
Ma 

KN.m

V 
KN

Mt 

KN.m
Ma 

KN.m

V 
KN

RDC 20.75 26.93 57.26 24.90 32.17 43.13

Etage1 39.20 43.98 111.59 52.73 41.98 65.76

Etage2 40.25 44.80 112.37 54.39 49.99 66.1

Etage3 40.23 46.54 114.97 54.48 54.31 65.99

Etage4 41.27 50.92 108.77 56.11 56.79 66.22

Etage5 43.69 52.47 102.73 56.16 56.56 66.09

Etage6 44.66 52.93 86.42 57.76 55.24 66.38

Etage7 46.7 53.32 66.34 57.78 53.11 66.29

Etage8 39.20 50.02 49.72 48.56 39.68 48.97

Tableau. V.10.Ferraillages des poutres principales et secondaire.

Niveaux
Type de  
poutre

Section
  (cm) localisation

    AS

  (cm²)
    Amin

  (cm²)
           Aréalisé

              (cm²)

RDC

  

Poutre 

principale

(3040) Appui 2.1122        6 3HA14+3HA10

Travée 1.6186 3HA16

Poutre 

secondaire

(3035) Appui 2.9541 5.25 3HA14+3HA10

Travée 2.2661 3HA16

étage 1+

étage 2+

     étage 3+

     étage 4

Poutre 

principale

(3040) Appui 4.0835 6 3HA14+3HA10

Travée 3.2796 3HA16

Poutre 

secondaire

(30x35) Appui 5.3858 5.25 3HA14+3HA10

Travée 5.3163 3HA16

     étage 5

étage 6+

étage 7

Poutre 

principale

(3040) Appui 4.2859 6 3HA14+3HA10

Travée 3.7301 3HA16

Poutre 

secondaire (3035)

Appui 5.0115 5.25 3HA14+3HA10

Travée 5.4872 3HA16

      

     étage 8

Poutre 

principale

(3040) Appui 4.0079 6 3HA14+3HA10

Travée 3.1091

Poutre 

secondaire

(3035) Appui 3.6785 5.25 3HA16

Travée 4.5542
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Avec : ARPA

                 Amin= 0.5%3040 = 6cm2 en toute section pour les poutres principales 

Avec : ARPA

Amin= 0.5%3035 = 5.25 cm2 en toute section pour les poutres secondaire

b) Armatures transversales

         







10
;

35
;min min

bh            [1]    

 Poutres principales )3;14.1;2.1min(
10

30
;

35

40
;2.1min  








    cmt 14.1

Donc on prend mmt 8 ²1.284 cmHAtA  (un cadre et un étrier).

 Poutres secondaires )3;1;2,1min(
10

30
;

35

35
;2.1min 








cmt 1

Donc on prend mmt 8 ²1.284 cmHAtA  (un cadre et un étrier).

 Calcul des espacements des armatures transversales       

   Selon le RPA99/version 2003 :

- Zone nodale : S t minMin( ;12 ;30cm)
4

h  ,

Poutres principales : S t )30;68.13;10( cmcmcmMin Soit : St=10 cm

Poutres secondaires :St )30,12;  10( cmcmcmMin    Soit : St=10 cm

- Zone courante :
2t

h
S 

Poutres principales : cmSS
h

S ttt 2020
2

40

2
 ; Soit : St =15cm

Poutres secondaires : cmSS
h

S ttt 155.17
2

35

2
 ; Soit : St =15cm

 Poutres principales

2min 8.14015003.0003.0 cmbSA tt 

           
2min2 8.101.2 cmAcmA tt    Condition vérifiée

      Poutres secondaires 
         2min 57.13515003.0003.0 cmbSA tt 

          2min2 57.101.2 cmcmtA tA     Condition vérifiée
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V.3.4.Vérifications

 A ELU

1) Condition de non fragilité :( Art A.4.2.1,BAEL91) :

28min 0.23 t

e

f
A b d

f
          

Pour les poutres principales (3040) :Amin=1.36 cm2

Pour les poutres secondaires (3035) :Amin=1.21 cm2

Amin  <  As  condition vérifiée. 

2) Vérification de l’effort tranchant : (Art A.5.1,21/BAEL91) :

il faut vérifier que : bubu        

db

V
bu


 max:avec 

Fissuration peu nuisible :






 Mpaf

cb
5,

2.0
min:avec

28
 = 3.33 MPa      

                                   Tableau. V.11.Vérification de l’effort tranchant

Poutres Vu (KN)
bu (MPa)

Observation

Poutres principales 114.97 1.02 Vérifiée

Poutres secondaires 66.38 0.68 Vérifiée

Vérification des armatures longitudinales à l’effort tranchant : (Art.5.1.32/BAEl91) :

   Notre vérification consiste au cas le plus défavorable 

 Poutres principales :

 Appuis d’intermédiaire :

]
9.0

[
15.1

d

M
V

f
A a

u
e

l 
 

vérifiée.condition 123.0123.0]
375.09.0

32.53
97.114[

400

15.1



 Al

l
A

Appuis de rive :

e

u
l f

V
A




15.1
      2

3

30.3
400

1097.11415.1
cmlA 



   Condition vérifiée

 Poutres secondaires

Appui intermédiaire :
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]
9.0

[
15.1

d

M
V

f
A a

u
e

l 
  23 67.310]

325.09.0

79.56
38.66[

400

15.1
cmAA ll 


 

Aucune vérification à faire. 

Appuis de rive :

e

u
l f

V
A




15.1
      2

3

9.1
400

1038.6615.1
cmAl 



                Condition vérifiée.

 À l’ELS

L’Etat limite d’ouvertures des fissures

Aucune vérification à faire car la fissuration est peu préjudiciable.

État limite de compression du béton

La fissuration est peu nuisible donc il faut juste vérifier que la contrainte de compression 

du béton est inférieure ou égale à la contrainte admissible du béton.

156.0 28 


 cb
ser

bc f
I

yM
 MPa

         Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.12.Vérification de la contrainte limite de béton

1) Etat limite de déformation (évaluation de la flèche) :    

D’après le BAEL91, la vérification de  la flèche est inutile si  les conditions suivantes 

sont  satisfaites :

 Poutres principales               

0

0

1
. . . . . . . . . . . . . . . . . . . ( 1 )

1 6

. . . . . . . . . . ( 2 )
1 0

4 . 2
. . . . . . . . . . . ( 3 )

t

e

h

L
Mh

L M

A

b d f







 





0625,0
16

1
105.0

380

40


L

h                                                          Condition vérifiée

poutres Localisation

Mser

( KN.m )

I.10-4

(m4)

Y

(m)

௕௖ߪ
(MPa)

ത௕௖ߪ
(MPa)

Poutres 

principales

Appui 41.99 8.4725 0.1305 6.4694 15

Travée 7.6048 0.1232 6.8035 15

Poutres 

secondaires

Appui 34.049 6.1217 0.1196 6.6544 15

Travée 5.5081 0.1131 6.9884 15
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087.0
32.5310

7.46

10
105.0

0








M

M

L

h t                                Condition vérifiée

01.0
400

2.42.4
00536.0

375.030.0

1003.6 4










efdb

A                       Condition vérifiée

 Poutres secondaires

0625.0
16

1
1.0

350

35


L

h                                                       Condition vérifiée

108.0
11.5310

78.57

10
1.0

0








M

M

L

h t                                    Condition Non vérifiée

01.0
400

2.42.4
00618.0

325.030.0

1003.6 4










efdb

A
                          Condition vérifiée

la condition
010 M

M

L

h t


 n’est pas satisfaite donc on doit faire une vérification de la 

flèche.

Mj

(KN.m)

MQ

(KN.m)

Mp

(KN.m)

ft

(mm)

Fadm

(mm)

Obs

PP 10.469 6.0287 19.21 0.7 7.6 vérifiée

PS 4.02 2.79 9.10 0.29 7 vérifiée

A) Vérification des zones nodales

        Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans 

les poteaux, le RPA99/Version2003 exige que :

1.25n s w eM M M M   

Cependant cette vérification est facultative pour les deux derniers 

Niveaux (bâtiments supérieurs à R+2).

C)  Détermination du moment résistant dans les poteaux

Le moment résistant (MR) d’une section de béton 

dépend essentiellement :

- Des dimensions de la section du béton 

)(sup

inf

zhVM

zVM

i

i




   Avec :  

3210

ipoteau ledansnchant effort tral'

etaged'hauteur la:h,        

yyyyy

vi

hyz






   Figure V.12.La zone nodale

Msup

Minf

z

he
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57page4-3 tableau lepar donnéest il

infetaged'hauteur lade variationlaàdu correctiondet coefficien:y

57page4-3 tableau lepar donnéest il

supetagel'dehautaur lade variationlaàdu correctiondet coefficien:y

57.page3-3 tableau lepar 

donnéest ilraideur de variationlaàdu correctiondet coefficien:y

53page1-3 tableau lepar  

donnéest ilehorizontalchargeladenaturelafen t coefficien:y

3

2

1

ct
0

      

Calcul de K’ et de K :

K’ :raideur des poutres arrivant aux poteaux considérés.
K : raideur du poteau considérés.

étage.d'hauteur :h,   
h

I
K

poutre.ladeportée:L,    
'

'

e
e




L

I
K

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous:

Tableau V.13.Moment résistant dans les poteaux

niveau section he

(m)

K

10-3

K’

10-3

K y0 y1 y2 y3 y z V

(KN)

Minf

(KN.m)

Msup

(KN.m)

RDC+

1ereétage

(6060) 4.08 2.65 1.63 0.31 0.9 0 0.75 0 1.65 6.73 111.8 752.7 296.52

2eme+

3emeétage

(5555) 3.06 2.49 1.63 0.33 0.6 0.05 0 0.05 0.7 2.14 98.33 210.62 90.267

4eme+

5emeétage

(5050) 3.06 1.7 1.63 0.48 0.45 0 0 0 0.45 1.37 70.86 97.57 119.26

6eme+

7emeétage

(4545) 3.06 1.11 1.63 0.73 0.45 0 0 0 0.45 1.37 52.16 71.82 87.78

8eme

étage

(4040) 3.06 0.69 1.63 1.17 0.4 0 0 0 0.4 1.22 21.35 26.13 39.20

         2) Détermination du moment résistant dans les poutres

Les résultats des moment résistant dans les poutres et les vérifications aux zones

nodale sont donnés dans le tableau ci-dessous :
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Tableau V.14.Vérification des zones nodales

Niveau Sens
wM

(KN.m)

eM

(KN.m)

 1.25 w eM M 

(KN.m)

Mi + Ms

(KN.m) Observations

RDC, 1ereetage

Sens yy 39.20 39.20 98 1049.22 Vérifiée

Sens xx 41.98 41.98 104.95 1049.22 Vérifiée

2ème
,3

éme étages

Sens yy 46.54 46.54 116.35 308.95 Vérifiée

Sens xx 54.31 54.31 135.77 308.95 Vérifiée

4ème
,5

éme étages

Sens yy 52.47 52.47 131.17 216.83 Vérifiée

Sens xx 56.79 56.79 141.97 216.83 Vérifiée

6ème
,7

éme étages

Sens yy 53.32 53.32 133.3 159.6 Vérifiée

Sens xx 55.24 55.24 138.1 159.6 Vérifiée

8
éme étages

Sens yy 50.02 50.02 125.05 65.33 N.Vérifiée

Sens xx 39.68 39.68 99.2 65.33 N.Vérifiée

Ferraillage :
Le schéma de ferraillage des poutres principales et secondaires est montré sur la 
planche ci après.     
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V-3) ETUDE DES VOILES 

Le RPA/99/version 2003, exige de mettre des voiles à chaque structure en béton armé 

dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur dans la zone ІІa (moyenne sismicité).

Les voiles de contreventement peuvent être définis comme étant des éléments verticaux qui 

sont destinés à reprendre, outre les charges verticales (au plus 20%), les efforts horizontaux (au 

plus 75%) grâce à leurs rigidités importantes dans leurs plan. Ils présentent deux plans l’un de 

faible inertie et l’autre de forte inertie ce qui impose une disposition dans les deux sens (x et y).

Un voile travaille comme une console encastré à sa base, on distingue deux types de voiles qui  

ont des comportements différents :

Voiles élancés : 5.1
l

h
       

Voiles courts : 5.1
l

h

Un voile est sollicité en flexion composée avec un effort tranchant, d’où on peut citer les 

principaux modes de rupture suivants :

- Rupture par flexion

- Rupture en flexion par effort tranchant.

- Rupture par écrasement ou traction du béton.

V-3-1) Recommandation du RPA
  a) Armatures verticales
Les armatures verticales sont destinées à reprendre les efforts de flexion. Elles sont disposées en 
deux nappes parallèles aux faces de voiles. Elles doivent respecter les prescriptions suivantes :

- L’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures verticales et horizontales de 

la zone tendue, tel que : min : 0.2 tA L e 

Lt : Longueur de la zone tendue.
e : épaisseur  du voile. 

- Les barres verticales des zones extrêmes doivent être ligaturés avec des cadres horizontaux 
dont l’espacement st <e (e : épaisseur de voile).

- A chaque extrémités du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitie sur 1/10
de la largeur du voile.

- Les barres du dernier niveau doivent être munies des crochets à la partie supérieure.
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b) Armatures horizontales
Les armatures horizontales sont destinées à reprendre les efforts tranchants,

Elles doivent être disposées en deux nappes vers les extrémités des armatures verticales pour 

empêcher leurs flambements et munies de crochets à 135° ayant une longueur de10 l .

c) Armatures transversales
Elles sont destinées essentiellement à retenir les barres verticales intermédiaires contre le 

flambement. Elles sont en nombre de quatre épingles par 1m2 au moins.
d) Armatures de coutures

Le long des joints de reprises de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers de 
couture dont la section doit être calculée avec la formule :

1.1 ;avec : 1.4Vj u
e

V
A V V

f
   

e) Règles communes (armatures verticales et horizontales)
- Le pourcentage minimum d’armatures (verticales et horizontales) :

%15.0min A de la section du voile, dans la section globale du voile

%10.0min A de la section du voile, dans la zone courante

1

10l e   (Exception faite pour les zones d’about).

- L’espacement : min(1.5 ;30 )ts a cm  .

- Les deux nappes d’armatures doivent être reliés avec au moins quatre épingles par m2. 
Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposés vers l’extérieur.

- Longueurs de recouvrement :
40 : Pour les barres situées  dans les zones où le renversement de signe des efforts 

et possible.
20 : Pour les barres situées  dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles de charge.

V-3-2) Le ferraillage  
Le calcul des armatures verticales se fait à la flexion composée sous 

(M et N) pour une section (e L) selon la sollicitation la plus défavorable de ce qui suit :

 Nmax M correspondant.

 Nmin M correspondant. 

 MmaxN correspondant

M
H

dd’

e

Figure. V.15 : Schéma d’un voile plein
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V-3-3) Sollicitation dans les voiles

Tableau V.15.Sollicitations dans les voiles (x-x)

Niveau 

VX1 VX2

sollicitations sollicitations

N
(KN)

M
(KNm)

V
(KN)

N
(KN)

M
(KN.m)

V
(KN)

RDC+
1ere

etage

-703.65 45.25

259.32

-1867.3038 -775.748

310.49-317.18 48.957 88.486 839.06

-517.45 1107.385 -265.79 854.88

2eme

+3eme  étages 

-494 13.386

98.76

-878.535 45.33

277.04-212.47 12.107 -419.95 29

160.1 340.454 -643.41 996.13

4eme

+5eme  étages

       -392.31 1.84

60.96

-682.34 27.32

241.378183.73 7.67 324.79 18.34

-185.31 229.65 -499.69 602.12

6eme

+7 eme  étages

-267.38 1.913

34.12

-441.597 19.45

152.58-116.53 -3.046 -211.32 13.69

-78.56 106.341 -323.48 323.17

8eme

étages

-116.6 3.355

37.22

-149.49 18.52

78.06-54.85 6.197 -73.54 11.31

-55.08 123.189 -109.84 151.7

               

                    

                                  Tableau V.15.Sollicitations dans les voiles (y-y)

Niveau

Vy1 Vy2 Vy3 Vy4

sollicitations sollicitations sollicitations sollicitations

N
(KN)

M
(KNm)

V
(KN)

N
(KN)

M
(KN.m)

V
(KN)

N
(KN)

M
(KN.m)

V
(KN)

N
(KN)

M
(KN.m)

V
(KN)

RDC+
1ere

etage

-1846.15 115.05

250.29

-1582.43 135.8

261.35

-1551.88 79.92

174.39

-1613.03 79.447

262.27-385.76 787.55 -690.4 1188.88 -300.81 751.55 -714.98 1133.82

-848.075 819.309 -1063.48 1228.43 -651.76 774.12 -1088.95 1158.19

2eme+
3eme  

étages 

-1319.31 38.58

162.65

-1094 47.14

244

-1084.69 55.05

169.97

-1124.75 21.538

230.18
-370.92 470.99 -476.27 698.58

-545.48 486.46 -499.69 670.77

-370.92 470.99 -734.97 716.39 -545.48 486.46 -759.75 681.337
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4eme+
5eme  

étages

-1024.03 26.03         

116.86

-846.15 44.348

211.52

-841.3 59.73

125.45

-864.97 8.41

217.84
-344.29 306.59 -382.981 460.57

-476.55 333.094 -398.32 430.27

-601.55 316.35 -581.62 474.051 -287.7 315.48 -596.89 436.04

6eme+7 
eme  

étages

-665.81 13.56

75.5

-550.88 25.39

152.43

-544.66 54.13

80.834

-558.17 -7.91

160.57
-239.28 174.08 -258.59 56.21

-198.32 188.43 -264.6 34.2

-402.16 179.408 -388.382 261.68 -318.63 203.52 -394.5 288.82

8eme

étages

-232.84 31.168

34.87

-202.77 12.64

77.05

-185.8 76.52

49.81

-197.83 -12.28

82.06-97.854 104.32 -102.703 62.47 -112.14 141.157 -100.47 47.63

-145.88 111.22 -106.62 109.77 -75.67 123.35 -148.83 102.767

                  d = 17.5cm ;     d’=2.5cm

                 

)A,A,A(maxA

eh0015.0A

f/fed23.0A

RPA
min

BAEL
min

cal

RPA
min

e28c
BAEL
min







 Armatures horizontales :

                
)sin(cosf8.0

Kf3.0

Ste

A

e

28tut







            K=0 (pas reprise de bétonnage) ; 90     

                 
.Mpa5f2.0

de

v

)cm30,e5.1min(St

28c
u

u 






                                                       

[3]    

 La longueur de recouvrement :

            40     ………………………zone qui peut être tendue.

rL =     20 rL …...zone comprime sous toutes les combinaisons.

 Règles communes :

              0.15 0
0 …...voile complet.

              0.10 0
0 …...zone courante.

 Diamètres des barres :

                 /10a  …...zone courante.

 Espacement : des barres horizontales et verticales :
cmvS

ehS

t

t

30)(

5.1)(




            Les résultats de ferraillages sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous :
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                                        Tableau V.17. Résultats du ferraillage du voile Vx1

Vx1 RDC + 2eme+ 4eme + 6eme + 8 eme

section (zone)
1er étage

3eme 
étage

5eme 
étage

7eme 
étage

étage

caractéristiques 

L(m) 3 3 3 3 3

B(m) 0.6 0.6 0.6 0.6 0.6

I(m^4) 0.45 0.3375 0.3375 0.3375 0.3375

e(m) 0.2 0.15 0.15 0.15 0.15

v=v'=L/2 1.5 1.5 1.5 1.5 1.5

M(KN.m) 1107.385 340.454 229.65 106.341 123.189

géométriques N(KN) 517.45 160.1 185.31 78.56 55.08

max(KN/m^2) 4553.70 1779.96 1329.52 603.56 639.31

min(KN/m^2) -2828.87 -1246.30 -711.82 -341.69 -455.71

Lc(m) 0.70 0.53 0.91 0.83 0.50

Lt(m) 1.15 1.24 1.05 1.08 1.25

s1(KN/m^2) 1517.90 593.32 443.17 201.19 213.10

Vu(KN) 259.32 98.76 60.96 37.22 34.12

ferraillage

As

AVmin 9 6.75 6.75 6.75 6.75

AvT min 5.48 3.71 3.12 3.25 3.74

AvCmin 1.41 0.79 1.36 1.25 0.75

A cal 4.56 0.89 -0.59 -0.165 0.37

A adoptée 18.10 18.10 18.10 18.10 18.10

St(cm) 20 20 20 20         20

choix des barres/nappes 16HA12 16HA12 16HA12 16HA12 16HA12

Armatures AH min 0.75 0.39 0.39 0.39 0.39

transversales
AH adoptée 2HA8 2HA8 2HA8 2HA8 2HA8

St(cm) 20 20 20 20 20

cisaillement
t(b) Mpa 0.49 0.335 0.21 0.13 0.117

Vérification t(u) Mpa 0.48 0.24 0.15 0.09 0.08

des
ELS

Mser 518.96 364 288.88 196.76 85.68

contraintes As 18.10 18.10 18.10 18.10 18.10

bc( Mpa) 2.47 1.64 1.64 1.64 1.64
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                                                  Tableau V.18. Résultats du ferraillage du voile Vy1

Vy1 RDC + 2eme+ 4eme + 6eme + 8 eme

Section (zone) 1er étage 3eme étage 5eme étage 7eme étage étage

caractéristiques 
géométriques

L(m) 3.8 3.8 3.8 3.8 3.8

B(m) 0.76 0.76 0.76 0.76 0.76

I(m4) 0.91453333 0.6859 0.6859 0.6859 0.6859

e(m) 0.2 0.15 0.15 0.15 0.15

v=v'=L/2 1.9 1.9 1.9 1.9 1.9

M(KN.m) 819.309 470.99 316.35 179.408 111.22

N(KN) 848.075 370.92 601.55 402.16 145.88

smax(KN/m2) 2818.05 1792.73 1667.83 1026.13 500.04

smin(KN/m2) -586.28 -816.63 -84.80 32.18 -116.14

Lc(m) 2.49 1.42 3.43 3.57 2.37

Lt(m) 0.65 1.19 0.18 0.12 0.72

s1(KN/m2) 990.47 742.12 962.16 600.02 251.94

Vu(KN) 250.29 162.65 116.86 75.5 34.87

ferraillage

As

AVmin 11.4 8.55 8.55 8.55 8.55

AvT min 2.62 3.52 0.55 0.35 2.15

AvCmin 4.98 2.13 5.15 5.35 3.55

A cal -3.13 -2.4 -7.72 -5.52 -1.58

AV adoptée 22.62 22.62 22.62 22.62 22.62

St(cm) 20 20 20 20 20

choix des barres/nappes 20HA12 20HA12 20HA12 20HA12 20HA12

Armatures AH min 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75

transversales
AH adoptée 1.01 1.01 1.01 1.01 1.01

St(cm) 20 20 20 20 20

cisaillement
t(b) Mpa 0.48 0.55 0.39 0.25 0.12

Vérification t(u) Mpa 0.365 0.317 0.227 0.147 0.068

des

ELS

Mser 1340.55 957.49 743.46 484.01 170.54

contraintes
As 22.62 22.62 22.62 22.62 22.62

bc( Mpa) 3.98 3.40 2.64 1.72 0.6

On voit bien à travers ces deux tableaux que les contraintes de cisaillement dans le béton 
sont vérifiées, donc pas de risque de cisaillement.
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V-3-4)Ferraillage des linteaux : 
Les sollicitations max dans le linteau VX2 On calcul Vlint,Mlint

),(int 0 x
I

hm
VVl 




V0=l’effort tranchant dans VX2 à la base=310.49 KN
I=1.15m4 ,m=0.28m3, h=3.06m

0.67x80pageabaque
06.18

57.0
57.0 

















h

z

Vlint=154.99KN.
N.B :selon le RPA 99/2003 pour le calcul des armatures de l’effort tranchant se fait en 
majorant l’effort calculé de 40%.         Vlint=1.4Vlint=216.986KN
Mlint=Vlinta

m
ouverture

a 6.0
2



Mlint=216.9860.6=130.19KN.m

diagonalearmatureslesmettrefaut il92.15.12806.0

rupturederisquedepas5282.0'

92.1
75.015.0

986.216int



















fc

Mpafc

Mpa
db

vl

ADcalculécmheAD

cmAD

l

dh
tg

fe

Vl
AD
















2min

2

8.1%15.0

38.5

25.30583.0
2.1

)05.02(8.0'2

sin2

int





En plus de AD,il ya lieu de disposer Al,At et Ap selon un minimum réglementaire :
Almin=0.15% (eh)   Almin=1.91cm2.
Atmin =?on calcul:0.025fc28:   0.02525=0.625Mpa < u  Atmin=0.25%(et),th/4
On fixe :t=20cm,Atmin=0.25%(1520)=0.75cm2.
Apmin=0.20%(eh)=0.20%(1580)=2.4cm2.

Le choix :
Al     2HA12 = 2.26 cm2.
Ap    23HA8=3.02 cm2.
AD   4HA12 =4.52 cm2.
At    1cadre Ф8=1.01cm2.
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V-3-5)Le schéma de ferraillage :

Le schéma de ferraillage des voiles et linteaux est montré sur la planche ci après.     
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Chapitre VI
Études 

de l’infrastructure
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VI) Etude des fondations :

VI-1) Introduction :

             Les fondations d’une construction sont constituées par les parties de l’ouvrage qui 
sont en contact avec le sol auquel elles transmettent les charges de la superstructure ; elles 
constituent donc la partie essentielle de l’ouvrage puisque de leur bonnes conception et 
réalisation découle la bonne tenue de l’ensemble.

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa 
fondation :

 Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 
extrêmes ;

 Une force horizontale : résultante de l’action sismique ;

 Un moment qui peut être de valeur variable qui s’exerce  dans les plans différents.

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 
sollicitations extérieure, en : 

 Fondation superficielle :

Utilisées pour des sols de bonne capacité portante .Elles sont réalisées prés de la surface ;

Les types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique sont :

 Les semelles continues sous murs,

 Les semelles continues sous poteaux,

 Les semelles isolées,

 Les radiers

 Fondation profondes :

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou 
le bon sol se trouve à une grande profondeur, les types de fondations profondes sont :

 Les pieux

 Les puits (semelle sur puits).

VI-2) Etude géotechnique du sol :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillé du sol qui nous 
renseigne sur la capacité portante de ce dernier .Les résultats de cette étude sont :

 La contrainte admissible du sol est  ࢒࢕࢙࣌= ૛ ࢙࢘ࢇ࢈.

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.
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VI-3) Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation, est fonction du type de la superstructure ainsi que des 
caractéristiques topographiques et géologiques du terrain.

Le type de fondation est choisit essentiellement selon les critères suivants :

 La résistance du sol

 Le tassement du sol

 Le mode constructif de la structure

Le choix de la fondation doit satisfaire les critères suivants :

 Stabilité de l’ouvrage (rigidité).

 Facilité d’exécution (coffrage).

 La capacité portante du sol.

 L’importance de la superstructure.

 L’économie.

Pour le cas de notre structure, nous avons le choix entre des semelles 
isolées, des semelles filantes et un radier général .En fonction des résultats 
du dimensionnement on adoptera le type de semelle convenable.

VI-4) Dimensionnement :

VI-4-1) Semelles isolé :

   Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Nser qui est 
obtenu à la base de tous les poteaux du RDC.

-Homothétie des dimensions :

1 K
B

A

b

a

sol

N
B




Nser : Effort normal à la base de poteau =1278.55 KN

Ps = Poids de la semelle estimé à 20 KN.

Pa = poids propre de l’avant poteau ; Pa = 15KN.

B

A

C C’

A

N

a

h

Figure VI-1.Dimension d’une fondation

a

b
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Exemple :

Nser=1313.55KN        , sol =  200KN/m2       B=2.56m                  

Remarque :

Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements 
est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

VI-4-2) Semelles filantes 

Lsol

N
Bsol

LB

N
sol

S

N








 maxmaxmax

                                            Figure VI-2.Dimension d’une semelle filante 

Etape de calcul :

Résultats des charges :

.90

.120

.73.5233

KNP

KNP

KNN

s

a

ser






Nmax=5443.73KN.

L=18.20m

495.86 1036.75 1042.09
9

979.88 573.231105.92

3.50 3.35 3 3.35 3.50.75 0.75
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mB
Lsol

N
B 50.143.1

20.18200

73.5233max 








On aura donc : S=nBLS=51.518.20+31.5=141m2.

Sbat=19.412.45+3.83=252.93m2.

Donc:

%75.55100
93.252

141


Remarque :

Vu que les semelles occupent plus de 50% de la surface du sol d’assise, on adopte pour un 
radier général comme fondation à ce bâtiment.

On opte pour un radier général.

VI-5) Etude du radier général :

              Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher 
renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la 
réaction du sol diminuée du poids propre de radier.

              -Rigide dans son plan horizontal.

             -Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol.

               -Facilité de coffrage et le ferraillage.

              -Rapidité d’exécution.

VI-5-1) Pré dimensionnement du radier :

     Condition de coffrage 

 Nervure

cmhcm
L

ht t 4038
10

380

10
max 

 La dalle :

cmhcm
L

h 3019
20

380

20
max 

 Condition de rigidité     
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)2..(....................
4

)1......(....................
2

4

max

bK

IE
L

LeL

e 







Module d’élasticité du béton E=32164.195Mpa :ܧ 

I : inertie de la section du radier : .
12

3
thb

I




                   K : Coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K= 40Mpa

       b : La largeur de la semelle. Prend une bande de 1 m.

cmh

m
E

K
LhDe

t

t

90

50.0
195.32164

403
8.3

232
:(2)et (1) 3

4

3

4

max












 









 



 Condition de cisaillement :

௨߬= ௗܸܾ × ≤݀ ௕ߛ0.07 ௖݂28

  ௗܸ= Nd × Lmax
2 × ௕ܵ௔௧× 1 = 44832.94 × 3.8

2 × 252.93 × 1 = ܰܭ336.78
  Nd : l’effort normal de calcul issu de la combinaison la plus défavorable.(ELU)

   ௗܰ=44832.94KN (calcul etabs)

cmdh

cmd
fb

V
d

c

bd

355

3029.0
25000107.0

5.178.336

07.0 28















A partir des deux conditions on prend :

ht =  90 cm Pour les nervures du radier.

ℎ௥= 30ܿ݉ . Pour la dalle de  radier.

b = 40cm (la largeur de la nervure).

TotN =44832.94KN. (Poids total) 

      
bat

sol

Tot

bat

Sm
N

Sr

mS





2

2

17.224
200

94.44832

93.252


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    Remarque : 

             Étant donné que la surface nécessaire du bâtiment est supérieure à celle de radier, 

donc les règles de BAEL 91, nous imposent un débord minimal qui sera calculé comme suit :

45)30;
2

90
max()30;

2
max(  cmcm

h
Ldéb

On prend :       Ldéb=50cm

Srad=Sbat+Sdéb

.18.2885.705.093.252 2mSrad 

 détermination des efforts à la base du radier :

 Charge permanente :

Poids de bâtiment :             28471.76KN

Poids de la dalle :                P1=288.180.325=2161.35KN

Poids de la nervure :            P2=182.30.40.925=1640.7KN

Poids du remblais en TVO :P3=288.18170.4=1959.624KN

Poids de la dalle flottante :  P4=288.180.125=720.45KN

                                        Tot=34953.124KN

 Charge d’exploitations :

  Surcharge du bâtiment : 4264.04KN

Surcharge du radier :288.183.5=1008.63KN

                                        QTot=5272.67KN

 Combinaison de charge :

A l’ELU : Nu=55095.72 KN

A l’ELS :  Ns=40225.79 KN

VI.3.3.2.Les vérifications nécessaires :

a. Vérification au poinçonnement :

         Une force est localisée lorsque les dimensions de la surface de son impact sont 
petites par rapport aux dimensions de la dalle (radier) ; sous l’action des forces 
localisées il y a lieu de vérifier la résistance des dalles au poinçonnement.

D’après le CBA93( article, A.5.2.4.2),on doit vérifier la condition suivante.
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Nu ≤ Qu = 0.045 × μc × h × fc28
γb

.
௨ܰ: Effort normal de calcul d’un poteau,

.௖: Périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radierߤ

ℎ : Hauteur de radier.

 Sous poteaux :

Cette vérification se fera pour le poteau le plus sollicité.

     ௖= (a’+b’)×2ߤ

൜a′ = a + h = 0.6 + 0.6
b′ = b + h = 0.6 + 0.6� ⇒ μc = 4.8m

⇒ Nu = 2093.23 KN ≤ Qu = 0.045 × 4.8 × 0.7 × 25000
1.5 = 2520 KN la condition vérifée 

 Sous voiles :

Cette vérification se fera pour le voile le plus sollicité.

௖ߤ                = 4.8݉
e.est vérifécondition la    252041.1818 KNQKNN uu 

  b. Vérification de la stabilité du radier :

Cette vérification consiste à satisfaire la condition suivante dans le sens longitudinal et    
transversal.

baselaàsismiqueMoment :M

s. verticalechargesaux du normaleeffort L':N

)
),(

6
1(

)
),(

6
1(

4

3

min

max

minmax

N

M
e

yxL

e

S

N

yxL

e

S

N

solm



















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(ok)     200Kpa33.140
4

09.13807.1413

4

3

09.138

.07.141

0363.0

.18.288  ;  4.20  ;  .98.1459M      KN.40225.79Ns

:ELSL'A 

(ok)     200Kpa93.191
4

69.18967.1923

4

3

69.189

.67.192

0265.0

.18.288  ;  4.20  ;  .98.1459M      .55095.72KNNu

:ELUL'A 

:x'- xSens

minmax

min

max

2

minmax

min

max

2





























solms

solmu

Kpa

Kpa

Kpa

e

mSmLxmKKN

Kpa

Kpa

Kpa

e

mSmLxmKN











(ok)    200Kpa42.140
4

9.13727.1413
4

3

9.137

.27.141

0284.0

.18.288  ;  126.14  ;  .17.1143M      .40225.79KNNs

:ELSL'A 

(ok)    200Kpa02.192
4

5.18987.1923

4

3

5.189

.87.192

.0207.0

.18.288  ;  126.14  ;  .17.1143M      .55095.72KNNu

:ELUL'A 

:y'-ySens            

minmax

min

max

2

minmax

min

max

2























solms

solmu

Kpa

Kpa

Kpa

e

mSmLxmKN

Kpa

Kpa

Kpa

e

mSmLxmKN











c-Vérification de la poussée hydrostatique :

  On doit vérifier que :

wSHfspNu 

Avec : ௦݂= 1.5, coefficient de sécurité.
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1.3 =ܪ             m   :Hauteur d’ancrage

            S=288.18m :surface du radier.

௪ߛ            = /ܰܭ10 3݉, Poids volumique de l’eau.

         ௦ܰ= ≤௨ܰ        ܰܭ40225.79 ܲ =1.5 × 1.3 × 288.18 × 10 = ݈ܽ ܰܭ5619.51 ݀݊ܿ݋  ݐ݅݅ ݋  ݊ ݎé݅ݒ ݐݏ݁ ݂݅é .݁

d. Vérification au renversement :

      Selon le RPA99/version2003 on doit vérifier que : 

(ok)      3.53m0207.0

:

(ok)       1.50265.0

:
4

),(

mme

yy

mme

xx

yxL

N

M
e









VI.3.3.3.Etude de la dalle du radier :

           Le radier se calcul comme un plancher renversé, sollicité à la flexion simple causée 

par la réaction du sol. On calculera le panneau le plus défavorable et on optera le même 

ferraillage pour tout le radier. On fait le calcul pour une bande de 1 m.

a. Identification du panneau le plus sollicité : 

.92.0
80.3

50.3

.80.3L;   50.3 y





y

x

x

L

L

mmL



ߩ > 0.4donc le panneau travail dans les deux sens ⇒ :ܷܮܧ ൜ߤ௫= =௬ߤ0.0438 0.819 �    
                                                                                          ⇒ ܮܧ :ܵ ൜ߤ௫= =௬ߤ0.0510 0.875 �   

2
sm

2
um

/42.140q

/02.192q

mKN

mKN

ms

mu









=௫௨ܯ ௫́ߤ ଶ́ܮ ௠ݍ ௨⇒ =௫௨ܯ .ܰܭ103.02 ݉
=௬௨ܯ       ௫́ܯ ⇒௬ߤ =௬௨ܯ .ܰܭ84.38 ݉

=௫௦ܯ ௫́ߤ ଶ́ܮ ௠ݍ ௦⇒ =௫௦ܯ .ܰܭ87.73 ݉
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=௬௦ܯ       ×௫ܯ ⇒௬ߤ =௬௦ܯ .ܰܭ76.76
Sachant que :

   ELU :

      En travée ௧௫௨ܯ = .ܰܭ ௫=87.567ܯ´0.85 e݉t ܯ௧௬௨ = =௬ܯ´0.85 .ܰܭ71.72 .݉

      En appuis ܯ௔௫௨ = =௫ܯ´0.5− .ܰܭ51.51− e݉t ܯ௔௬௨ = =௬ܯ´0.5 .ܰܭ42.19− .݉

   ELS :

      En travée ௧௫௦ܯ = .ܰܭ௫=74.57ܯ´0.85 e݉t  ܯ௧௬௦ = =௬ܯ´0.85 .ܰܭ65.25 .݉

      En appuis ௔௫௦ܯ = =௫ܯ´0.5− .ܰܭ43.86 e݉t   ܯ௔௬௦ = =௬ܯ´0.5− .ܰܭ38.38− .݉

      Le ferraillage se fait a la flexion simple pour une section rectangulaire bh(10.45) ଶ݉
 Condition de non fragilité :

On a une dalle d’épaisseur e≥ 12ܿ݉ et ߩ > 0.4donc la valeur minimale des armatures 
est :

ቐܣ௫= ଴(3ߩ − (ߩ × ܾ × =௬ܣ2݁ ×଴ߩ ܾ × ݁ �

Pour des aciers Haut adhérence  HEfeE400 =଴ߩ) 0.0008)

2

2

4.2301000008.0

496.2
2

30100)92.03(0008.0

cmA

cmA

y

x








  Les résultats de calcul du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :               

                           Tableau VI-1.Les armatures dans le radier

Sens Localisation 
     M
(KN.m)

                   ࢒ࢇࢉ࡭
࢓/૛࢓ࢉ) (࢒ ࢓࡭              ࢔࢏

࢓/૛࢓ࢉ) (࢒             é࢚࢖࢕࡭
࢓/૛࢓ࢉ) (࢒ Choix

   /ml

X-X’
Travée 87.567 9.5571 2.496 10.78 7HA14
Appuis 43.86 4.6807 2.496 7.92 7HA12

Y-Y'
Travée 71.72 7.7628 2.4 10.78 7HA14
Appuis 42.19 4.4987 2.4 7.92 7HA12
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   b. Vérifications :

 Vérification de l’effort tranchant :

vérifiéeConditionMpaMpa

MpaMpa
f

Mpa

KN
Lq

V

Avec
db

V

uu

c
u

u

yu
u

u
u

u

5.235.1

5.24;
5.1

15.0
min

35.1
27.01

1084.364

.84.364
2

8.302.192

2

:

28

3










 
































 Vérifications a l’ELS

 État limite de compression du béton 

MPaf
I

yM
cb

ser
bc 156.0 28 


 

     Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau VІ-2.Vérification des contraintes dans le béton 

      Localisation Mser(KN.m) Y(cm) I(cm4) σbc(MPa)
bc Observation 

Sens 

xx

En 

travée

74.57 0.0795 7.8551 7.5482 15 Vérifiée

En 

appuis

43.86 0.0698 6.1359 4.9909 15 Vérifiée

Sens 

yy

En 

travée

65.25 0.0795 7.8551 6.6048  15 Vérifiée

En 

appuis

38.38 0.0698 6.1359 4.3673 15 Vérifiée

 Les contraintes dans l’acier

2
min( ,110 ) 201,63 MPa

3s e tjf f    
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( )
15 201.63MPaser

s s

M d y

I
  

   

               Tableau VI-3.Vérification des contraintes dans l’acier

Localisation Mser 

(KN.m)
Y(m) I(m4)

10-4

σs(MPa) s Observation

Sens xx

En travée 74.57 0.0795 7.8551 278.372 201,83 N.Vérifiée

En appuis 43.86 0.0698 6.1359 219.996 201,83    N.Vérifiée

Sens yy

En travée 65.25 0.0795 7.8551 243.580 201,83 N.Vérifiée

En appuis 38.38 0.0698 6.1359 192.509 201,83     Vérifiée

On remarque que la condition ss      n’est pas vérifiée en travées dans les deux sens. 

Donc il faut recalculer la section d’acier

      Tableau.VI-4.Nouveau ferraillage

Les résultats des vérifications des contraintes sont résumés dans le tableau suivant:

                                  Tableau VІ-5.Vérification des contraintes nouvelles

Localisation Mser 

(KN.m)
A(cm2) Y(m) I(m4)

10-4

σs 

(MPa)

Observatio

n

Sens x-x

En travée 74.57 16.08 0.0936 11 190.203 Vérifiée

En appuis 43.86 9.05 0.0739 6.8352 193.570 Vérifiée

Sens y-y

En travée 65.25 16.08 0.0936 11 166.431 Vérifiée

En appuis 38.38 9.05 0.0739 6.8352 169.385 Vérifiée

         

                 On constate que la vérification des contraintes d’acier est vérifiée

               Localisation    Aadop (cm2/ml) ࢓࡭ ࢔࢏ St(cm)

Sens x-x
En Travée 8 HA16 =16.08 2.496 12.5

En appuis         8 HA12 = 9.05 2.496 12.5

Sens y-y
  En Travée 8 HA16=16.08 2.4 12.5
  En appuis          8 HA12=9.05 2.4 12.5
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 Espacement des armatures :

      Lorsque la fissuration est préjudiciable, l’écartement max des armatures d’une nappe est 

donnée par (A.8.2, 42/BAEL91 modifiées99).

St  min(2h ; 25cm)=25cm  condition vérifiée.  

VI.3.3.4.Ferraillage du débord :

       Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie 

Le calcul se fera pour une bande de 1métre de longueur.

                           

 Sollicitation de calcul :

A L’ELU :

qu=192.02 KN/m

mKN
Lq

M u
u .24

2

5.002.192

2

22









           A L’ELS :

           qs=140.42 KN/m

          mKN
Lq

M s
s .55.17

2

5.042.140

2

22









 Calcul des armatures :

  Les résultats de calcul du ferraillage sont résumés dans le tableau suivant :               

                                     

50cm

q

VI-3. Schéma statique du débord
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                                          Tableau VI-6.Les armatures dans le débord

M
(KN.m)

A cal

(cm2)

A min

(cm2)

Aopt/ml

(cm2)

Chois/ml

Débord 24 2.5365 3.26 4.52 4HA12

Conclusion :

      Les armatures du radier sont supérieures à celles du débord 

25cmst   3.14cm4HA10prendOn 13.1
4
52.4

4
A

:nrépartitiodeArmatures

radier.deceluidecontinuitélaseradéborddu eferraillagle

22
r 



aveccm
A

AA débordradier

VI3.3.5.Ferraillage des nervures : 

 Détermination des efforts :

Pour détermination des efforts, on utilisera logiciel ETABS

Remarque :

    Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et 

trapézoïdales.

    Pour le calcul du ferraillage, on choisit la nervure la plus sollicitée. 

 Calcul des moments dans le sens (x-x) :

Les nervures sont sollicitées par les charges uniformément répartie par mètre linéaire

comme suit :

b=40cm ; h=90cm ; d=87.5cm

qu=192.02 KN/m2 ;qs=140.42KN/m2.

                   192.02                              192.02                           192.02                           192.02                             192.02

                                                               +

192.02                              192.02                        192.02                           192.02                            1192.02

                                                                   =
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                      Figure.VI-4.Charges transmises aux nervures sens x-x.

      Pour le calcul des efforts internes, on utilise le logiciel « ETABS »,les résultats

obtenus sont résumés dans le tableaux suivants : 

Moment aux appuis :

                                          Tableau VI-7. Moment aux appuis (x-x)

combinaison M1 M2 M3 M4 M5 M6

ELU 264.547 255.957 200.828 200.828 255.957 264.547

ELS 193.457 187.175 146.861 146.861 187.175 193.457

Moment en travée :

                           Tableau VI-8. Moment en travées (x-x)

combinaison M(1-2) M(2-3) M(3-4) M(4-5) M(5-6)

ELU 146.69 141.76 87.20 141.76 146.69

ELS 107.27 103.66 63.77 103.66 107.27

Les efforts tranchants : 

                            Tableau VI-9. Les efforts tranchants (x-x)

combinaison M1 M2 M3 M4 M5 M6

ELU 362.49 357.58 321.98 321.98 357.58 362.49

  1 2 3 4 5 6
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A L’ELU

 Diagramme des moments fléchissant à L’ELU :

                     Figure VI-5. Diagramme des moments fléchissant à L’ELU(x-x)

                                    

 Diagramme de l’effort tranchant à L’ELU :

                                  Figure VI-6. Diagramme de l’effort tranchant à L’ELU(x-x)

A L’ELS

 Diagramme des moments fléchissant à L’ELS:

                             Figure VI-7. Diagramme des moments fléchissant à L’ELS (x-x)                              

1 2 3 4 5 6
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Calcul  des moments dans le sens (y-y) :
b=40cm ; h=90cm ; d=87.5cm

qu=192.02KN/m2 ; qs=140.42KN/m2

                         Figure.VI-8.Charges transmises aux nervures sens y-y.

Moment aux appuis : 

                   Tableau VI-10. Moment aux appuis (y-y)

combinaison M1 M2 M3 M4 M5

ELU 17.521 249.33 262.70 231.28 354.41

ELS 13.71 179.13 189.99 167.58 254.12

Moment en travée :

                   Tableau VI-11. Moment en travée (y-y)

combinaison M(1-2) M(2-3) M(3-4) M(4-5)

ELU 116.07 249.37 118.78 212.54

ELS 82.71 179 84.85 152.72

Les efforts tranchants : 

                   Tableau VI-12.Les efforts tranchants (y-y)

combinaison M1 M2 M3 M4 M5

ELU 52.32 397.32 404.36 368.44 433.24

             

1 2 3 4 5
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A L’ELU

 Diagramme des moments fléchissant à L’ELU :

                             Figure VI-9. Diagramme des moments fléchissant à L’ELU(y-y)

                                                      

 Diagramme de l’effort tranchant à L’ELU :

                             Figure VI-10. Diagramme de l’effort tranchant à L’ELU(y-y)

A L’ELS

 Diagramme des moments fléchissant à L’ELS:

                     Figure VI-11. Diagramme des moments fléchissant à L’ELS(y-y)

 Diagramme de l’effort tranchant à L’ELS

                          Figure VI-12. Diagramme de l’effort tranchant à L’ELS(y-y)

1 2 3 4 5
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Ferraillage :

Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travées

Mt=212.54KN.m ; Ma=354.41KN ; b0=40cm ; h=90cm ; d=87.5cm ; b=120cm

                               Tableau VI-13.ferraillage de la nervure (y-y)

Zone Mu
(KN.m)

µbu  z A cal Aadoptée cm2

Travée 212.54 0.0489 0.0627 0.8531 7.15 3HA20=9.42
Appuis 354.41 0.0815 0.1064 0.8378 12.1565 4HA20+2HA16=16.59

 Verification à L’ELU:
1) Condition de non fragilité:

vérifiée.condition 22.4
400

1.25.874023.023.0 228
min 





 cm

fe

fdb
A c

2) Vérification de l’effort tranchant :

280.15
min( ;4MPa) 2.5MPau c

u
b

V f

b d
 


   



         Les résultats sont présentés dans le tableau ci-dessous :

                                          Tableau VI-14.Vérification de l’effort tranchant.

3) Armature transversales:

mm

mmmm

t

t
l

t

8deétrier un et cadreun prendOn 

8667.6
3

20

3








4) Espacement des aciers transversaux

        On prend St=10cm en zone nodale et 15cm en zone courante

 Vérifications a l’ELS

 État limite de compression du béton 

MPaf
I

yM
cb

ser
bc 156.0 28 


 

     Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Sens Vu (KN)
bu (MPa) bu (MPa) Observation

Sens Y-Y 433.24 1.23 2.5 Vérifiée
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Tableau VІ-15.Vérification des contraintes dans le béton 

      Localisation Mser(KN.m) Y(m) I(m4) σbc(MPa)
bc Observation 

Sens 

yy

En 

travée

152.72 0.2158 0.0075 4.4061 15 Vérifiée

En 

appuis

254.14 0.2736 0.0117 5.9262 15 Vérifiée

 Les contraintes dans l’acier

2
min( ,110 ) 201,63 MPa

3s e tjf f    

             

( )
15 201.63MPaser

s s

M d y

I
  

   

                  Tableau VI-16.Vérification des contraintes dans l’acier

Localisation Mser 

(KN.m)
Y(m) I(m4) σs(MPa) s Observation

Sens yy

En travée 152.72 0.2158 0.0075 201.8 201,83 Vérifiée

En appuis 254.14 0.2736 0.0117 195.440 201,83     Vérifiée

                 On constate que la vérification des contraintes d’acier est vérifiée 

Schéma de ferraillage : 

Le schéma de ferraillage du radier est montré sur la planche ci après     
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Remarques :

 On a opté pour un pré dimensionnement des poteaux de RDC par une section de 
(60x60) qui est différent par rapport a celle réalisé en chantier (40x40) pour 
objectif de vérifier l’interaction portique-voile sous charge verticale.

 On a opté pour un pré dimensionnement des poteaux circulaires de RDC avec un 
diamètre de 65cm différent a celle réalisé en chantier (D45) car on a augmenté la 
section des poteaux rectangulaires.

            N.B : cette augmentation de section des poteaux touche tous les niveaux de 
notre projet pas uniquement le RDC.

 On a opté de faire l’ascenseur avec un seul voile dans le sens x-x diffèrent de ce 
qui réalisé en chantier avec trois voiles (deux dans le sens y-y et un dans le sens 
x-x) pour réduire la torsion trouvé dans le mode 1 .

 On a opté de ferrailler l’escalier avec des barres de T10 (les T10 sont suffisant) 
d’efférent avec celle réalisé en chantier (T12) pour des objectifs économiques.

 On a opté pour un pré dimensionnement de paillasse avec un épaisseur de 20cm 
différent a ce réalise en chantier(e=25) pour des objectifs économiques.

 On a opté a une disposition des voiles déférente de celle réalisé en chantier pour 
l’objectif de verifier l’interaction voiles- portiques sous chargement horizontale 
et verticale.

 On à le choix de ferrailler les poteaux de RDC avec 4T20+8T14 qui a une section 
A=28.65cm2 inferieur légèrement a Amin de RPA(Amin=28.8cm2) déférent de celle 
présenté en chapitre IV(16T16). 

 On a opté de faire des voiles d’épaisseur 15cm a partir de 1ere étage jusqu'à 
dernier étage déférent de ce que réalisé en chantier (tous les voiles ont un  
épaisseur de 20cm) pour des objectifs économique.
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CONCLUSION

Ce projet de fin d’étude est la première expérience qui nous a permis de mettre 

en application les connaissances acquises lors de notre formation.

Les difficultés rencontrées au cours de l’étude nous ont conduit à se documenter 

et à étudie des méthodes que nous n’avons pas eu la chance d’étudier durant notre 

cursus, cela nous a permis d’approfondir d’avantage nos connaissances en GENIE 

CIVIL.

        Par ailleurs, ce travail nous a permis de constater que, lors de l‘exécution d’un 

projet de bâtiment, l’ingénieur en Génie civil ne doit pas limiter son étude aux 

divers calculs théoriques effectues et les aspects pratique soit établie en respectant 

trois critères indissociables à savoir la Resistance, la durabilité et l’économie.

Ce travail est une petite contribution avec laquelle nous espérons quelle sera d’une 

grande utilité pour les promotions à venir. 



Bibliographie
Jean Perchat BAEL91 « Béton armé aux états limites; édition Eyrolles troisième tirage ; 

edition 1997 ».

CBA 93 « Code du béton armé ; DTR BC 2.41, 1993 ».

Ministre de l’habitat DTR BC 2 48 « Règles parasismiques Algériennes; RPA99/version

2003 ».

Ministre de l’habitat et de l’urbanisme DTR BC 2.2 « Charges permanentes et surcharges 

d’exploitation ; édition 1989 ».

Ministre de l’habitat D.T.R. BC 2.33.1 « Méthodes de calcul des fondations superficielles ».

Henry Thonier « Conception et calcul des structures de bâtiments ».

Mr .Belazougui« Calcul des ouvrages en béton armé ; édition OPU, 1986 ».

Autres documents consultés :

             Cahiers de cours de cursus.3éme année et Master1



219

Annexe IV









Annexe III .



219

Annexe IV


	page de garde.pdf
	Remerciements.pdf
	Dédicaces bessi.pdf
	Dédicaces massinissa.pdf
	sommaire.pdf
	INDEXE symbole.pdf
	Table des figure.pdf
	Introduction générale.pdf
	chapitreb1.pdf
	Chapitre II.pdf
	ACROTERE.pdf
	plancher.pdf
	dalle plein3.pdf
	escalier.pdf
	poutre chainage _8_&.pdf
	la salle machine.pdf
	Chapitre4.pdf
	poteaux.pdf
	poutre.pdf
	voile.pdf
	ch6.pdf
	Remarques.pdf
	conclusion generale.pdf
	bibliographie finale.pdf
	Annexe IV.pdf
	annexe I.pdf
	annexe II.pdf
	znnexeIII.pdf
	Annexe IV.pdf

