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 خصـــمل

 طوابق5 +ارضيذا العمل هو دراسة منشاة عمارة سكنية و تجارية من الخرسانة المسلحة ذات طابق دف من هــاله

مقاومة البناية محققة بواسطة نظام  .متوسطذات نشاط زلزالي  وهــرانطابق تحت ارضي تمت بنايتها في ولاية +

 قا لقوانين و معايير البناء المطبقة في الجزائرصميم وفـتم الت. مدعمة بجدران مسلحة أعمدة و عارضات

 (RPA99 version 2003, CBA93) الدراسة الديناميكية بواسطة برنامج تمتو 

 (ROBOT PROFFESIONAL 2010). 

 

 

 

Résumé 

Le but de ce travail est l'étude d'une structure de bâtiment à usage d'habitation et 

commercial  en béton armé (R+5+sous-sol) implanté à ORAN qui est classée comme une 

zone de moyenne sismicité(IIa). 

 La résistance du bâtiment est assurée par un système de contreventement mixte (portique+  

voiles) en béton armé. La conception a été faite selon les règlements de construction en 

vigueur (RPA99 version 2003, CBA93).L'étude dynamique a été fait sur le logiciel (ROBOT 

PROFFESIONAL 2010).finalement, nous avons étudié l’infrastructure en adoptant un radier 

nervuré. 

 

 

 

Abstract 

The aim of this work is to study a reinforced concrete building for commercial and résidentiel 

use, made of 6 floors a ground floor and one basement, the building is located at ORAN 

which belongs to an average seismicity zone. 

The building resistance is provided by a system of bracing portal reinforced by concrete walls. 

The design is done in accordance with the Algerian Parasismique rules (RPA99 /V2003), 

CBA 93 codes. 

The dynamic study was carried out using ROBOT PROFISSIONAL 2010 software.  
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Majuscules romaines :  

A : Section d'acier tendu. 

A' : Section d'acier comprimé. 

A max, Ami n: :Section d'acier maximale et minimale 

B : Aire du béton. 

Br : Section réduite du béton d'un poteau. 

Bt : Section de la partie tendue. 

Lt : Largeur de la section tendue. 

Mt : Masse torsionnelle. 

E.L.S : Etat Limite de Service. 

E.L.U : Etat Limite Ultime. 

Ev : Module de déformation longitudinale différée du béton. 

Ei : Module de déformation longitudinale instantanée du béton. 

Es : Module de déformation longitudinale de l'acier. 

I : Moment d'inertie. 

Ie : Moment d'inertie équivalent. 

M : Moment fléchissant. 

Mt : Moment fléchissant en travée d'une poutre.  

Ma : Moment fléchissant en appui d'une poutre. 

Mu : Moment fléchissant à l'E.L.U. 

Mser : Moment fléchissant à l'E.L.S  

N : Effort normal. 

Nser : Effort normal de service. 

NU : Effort normal ultime. 

Tu : Effort tranchant ultime. 

G : Charge permanente. 

Q : Charge d'exploitation. 

E : Charge sismique. 

 

Minuscules romaines : 

h: Hauteur de la section du béton. 

b : Largeur de la section du béton. 

c, c' : Enrobage supérieur et inférieur. 



d : Hauteur utile d'une section. 

f : Flèche. 

fcj : Résistance caractéristique du béton à la compression à « j » jours. 

fc28 : Résistance caractéristique du béton à la compression à « 28 » jours. 

fe : Limite d'élasticité de l'acier. 

ftj : Résistance conventionnelle de la traction du béton à « j » jours. 

ft28 : Résistance conventionnelle de la traction de béton à «28 » jours. 

i : Rayon de giration. 

If : Longueur de flambement, 

St : Espacement de cours d'armature transversale. 

Majuscules grecques : 

Δ : Variation. 

∑ : sommation. 

Ф: Diamètre nominal d'une barre d'aciers. 

W : poids. 

Minuscules grecques : 

α: Angle. 

γ : Coefficient de sécurité. 

ε: Déformation relative. 

η: Coefficient de fissuration. 

λ::Élancement mécanique. 

μ: Coefficient de frottement. 

ν: Coefficient de POISSON. 

ρ : Rapport de deux dimensions 

σ : Contrainte normale. 

τ : Contrainte tangentielle. 

δ: angle.  

β : angle. 

 

Autres notations : 

A.N : Axe neutre. 

C.V : Condition vérifiée. 

C.N.V : Condition non vérifiée. 
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INTRODUCTION 

 

L’étude des structures est une étape nécessaire et un passage obligé dans l’acte de bâtir. Cette 

étude  vise à mettre en  application les connaissances acquises durant les cinq années de 

formation d’ingénieur à travers l’étude d’un ouvrage en béton armé. 

Pour notre projet de fin d’études, nous avons choisi d’étudier une structure présentant des 

particularités et complexités diverses (éléments porteurs divers : portiques, voiles de 

contreventements, système de fondations superficielles : radier nervuré). 

Notre travail consiste à étudier une  structure mixte (voiles + portiques), en considérant 

l’interaction entre les deux systèmes porteurs.  

Notre choix vise les buts suivants : 

 Compléter et approfondir nos connaissances dans le domaine de calcul des structures 

et nous initier au canevas de calcul avec tous les détails nécessaires. 

  Toucher un grand éventail de problèmes posés aux praticiens, afin d'exécuter la 

fonction réelle de l'ingénieur de conception, qui consiste à utiliser l'esprit d'ingénieur 

et le savoir, pour bien analyser la structure afin de prendre les bonnes décisions 

concernant sa modélisation physique qui exprime bien son comportement future et de 

choisir ainsi les méthodes et les programmes pouvant donner les meilleures solutions. 

 Nous familiariser avec l'outil informatique qui est devenu essentiel dans ce genre de 

calcul. Nous avons pour cela choisi l'un des logiciels les plus puissants : le logiciel 

Robot. 

 Après  une descente des charges et un pré-dimensionnement  des éléments de notre 

structure, une étude dynamique est effectuée  pour trouver les caractéristiques  

intrinsèques du  bâtiment  et calculer les efforts engendrés par les différentes 

sollicitations.  

  En revanche, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis ROBOT pour faire le 

calcul statique et dynamique des éléments structuraux. Les efforts engendrés dans le 

bâtiment, sont utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les combinaisons 

et les dispositions constructives exigées par le CBA93 et le RPA99/version2003. 
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I. INTRODUCTION  

L’ouvrage en question est un bâtiment en de forme irrégulière en plan constitué d‘un sous sol 

(parking), un Rez-de-chaussée usage commercial et 5 étages à usage d’habitation, dont le 

système de contreventement est mixte  (voiles+portiques).   

I.2 DESCRIPTION DE L’OUVRAGE 

I.2.1 Dimensions en élévation  

 Hauteur du bloc est de 24.79m (sans l’acrotère).  

 Hauteur du sous sol est de 5.58 m. 

 Hauteur du Rez-de-chaussée est de 3.91 m.  

 Hauteur de l’étage courant est de 3,06 m. 

I.2.2 Dimensions en plan  

 Longueur totale : L=26.95m (sens longitudinal) 

 Largeur totale : l = 24.79m (sens transversal) 

I.2.3 Données du site  

 Le bâtiment est implanté en ORAN dans une zone classée par le RPA 99/version 2003 

comme zone de moyenne sismicité (zone IIa). 

 L'ouvrage appartient au groupe d'usage 2. 

 Le site est considéré comme meuble (S3).  

 Contrainte admissible du sol = 1.5 bars. 

I.3 CONCEPTION STRUCTURELLE  

I.3.1 Choix du contreventement  

 Notre bâtiment dépasse quatre niveaux. Puisque, le système de contreventement sera assuré 

par un contreventement mixte (portique+voile). Pour ce genre de contreventement il y a lieu 

également de vérifier un certain nombre de conditions : 
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 Les voiles de  contreventement  ne doivent pas reprendre plus de 20% des 

sollicitations dues aux charges verticales. 

 Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques 

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi qu’aux sollicitations résultant de 

leur interaction à tous les niveaux. 

 Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations   dues aux charges verticales, 

au moins 25% de l’effort tranchant de l’étage. 

I.3.2 Plancher  

Ce sont les éléments horizontaux supportant des charges permanentes et les surcharges 

d’exploitation à chaque étage. Dans notre ouvrage on a deux (02) types de planchers : 

a) Plancher à corps creux (16+4) pour le (R.D.C) et les étages courants; 

b) Planches à dalle pleine pour les balcons. 

I.3.3 Les dalle 

    Les dalles sont des plaques minces et planes, dont l’épaisseur est faible par rapport aux 

autres dimensions en plan. Dans notre bâtiment on a un seul type de dalle : 

    Dalles appuyées sur 03 cotés. 

I.3.4 Les escaliers  

On a un seul type d’escalier droit, il est composé  de trois volées, escalier en béton armé coulé 

sur place a paillasse adjacente les marches seront revêtues en carrelage. 

I.3.5 Les balcons  

 Sont les parties saillantes de la structure ils sont constitués de dalle pleine 

I.3.6 Maçonnerie  

la maçonnerie sera constituée de briques creuses  revêtues d’un enduit de ciment (intérieur et 

extérieur). 

a) Les murs extérieurs  

Sont composés des parois extérieures de 15cm  d’épaisseur et des parois intérieures de 10cm 

d’épaisseur les deux parois étant sépares par un vide de 5cm d’épaisseur selon plan 

d’architecture. 

b) Les murs intérieurs  

Sont réalisés avec une brique creuse de 10 cm d’épaisseur. 
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I.3.7 Revêtement 

Le revêtement est constitué de : 

 enduit de plâtre pour les murs et les plafonds. 

 enduit de ciment pour les murs (façade exter).  

 carrelage pour les planchers et les escaliers. 

 céramique pour les salles d’eau. 

I.4 CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX  

Les bétons et les aciers seront choisis conforment aux règles de conception et de calcul des 

structures en béton arme (CBA 93) et les  règlements en vigueur en Algérie.  

 Pour notre bâtiment, on va utiliser les matériaux suivants : 

I.4.1 Béton  

 Le béton est un matériau de construction hétérogène, constitué artificiellement par un 

mélange intime de matériaux  inertes appelés « granulats » (sable, graviers, pierres de 

concassées, …).  Avec du ciment et de l’eau et éventuellement d’adjuvants pour en modifier 

les propriétés. C’est le matériau de construction le plus utilisé au monde, que ce soit en 

bâtiment ou en travaux publics. 

a) Composition du béton : 

Le dosage de différents constituants du béton dépend de type de matériau recherché, 

déterminé par ses utilisations. 

En effet, ses propriétés physiques et mécaniques dépendent de sa composition et de ses 

facteurs extérieurs, tel que la température. 

b) Caractéristiques  physiques et mécaniques  de béton : 

Masse Volumique 

 La masse volumique  des bétons est comprise entre 2200 et 2400 kg/m
2
.Elle peut être 

augmenté avec la modalité de mise en œuvre, en particulier avec la vibration. 

 Retrait Hygrométrique  

Au cours de sa vie, le béton subit une variation  de son volume lorsqu’il est conservé dans une 

atmosphère sèche, la diminution de son volume s’appelle le retrait. 
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 Résistance caractéristique à la compression  

Module de déformation longitudinale : 

Dans le cas courant, un béton est défini par sa résistance à la compression à 28 jours. Cette 

valeur est déterminée par des essais de compression. 

Ces essais consistent en l’écrasement au moyen d’une presse, des éprouvettes constituées par 

des cylindres droits de béton ayant une section de 200 cm
2
.  

De diamètre ø = 16cm et une hauteur h= 32 cm. 

A partir de la résistance moyenne obtenue, on calcule la résistance caractéristique du béton. 

Dans notre cas on prendra comme données : 

  La résistance à la compression :  Mpafc 2528   . 

  La résistance à la traction :     2828 06.06.0 ct ff               Mpaft 1.228   

    Le C.B.A93 préconise pour j< 28 jours 

Mpafc 4028                              
j

fj
f c

cj
83.076.4

28




  

 Mpafc 4028                    
j

fj
f c

cj
95.040.1

28




  

 Module de déformation longitudinale au béton  

 Les règles CBA93 le fixe à la valeur suivante 

  Module instantané pour les charges d’une durée d’application <24 h 

3
2811000 ci fE             MpaEi 195.32164  

 Module différé pour les charges de longue durée 

3
283700 ci fE               MpaEi 900.10818  

c) La contrainte de calcul béton comprimé : 

  Etat Limite Ultime de Résistance (E.L.U.R) : 

  Phase I : la courbe est sous forme d’une parabole 
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bc  

bc  


2  

5.3  

ncompressiolaàbétonndudéformatiolabc :

 

heurestsi 2485.0   

heurestsi 241   

  heurestsi 2419.0 

 

heurestsi 2419.0 

 








 




2

2
1.

85.0 28

bc
b

c
bc

f




  

  Phase II : la courbe est sous forme d’une droite constante        

b

c
bc

f




.

85.0 28  

b = 1.5      cas des situations durables ou transitoires …………….. bc = 14.17 Mpa 

b = 1.15   cas des situations accidentelles………………………………. bc = 18.48 Mpa 

 

 

 

 

 

 

 

 

Etat Limite Service (E.L.S)  

La contrainte admissible du béton à la compression : 

286.0 cbc f
            

Mpabc 15
 

Coefficient de poisson: 

L
L

a
a




 

                
ULE

LSE

..0.0

.2.0









  

I.4.2 Les armatures  

L’acier est un alliage fer carbone en faible pourcentage, leur rôle est d’absorber les efforts de 

traction, de cisaillement et de torsion. On distingue deux types d’aciers : 

 Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 à 0.25٪ de carbone. 

 Aciers durs pour 0.25 à 0.40   ٪ de carbone. 

Figure. I.1 : Diagramme de contraint  
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a) Caractéristiques  mécaniques 

 

 

Nature de l’acier Utilisation Nuance Fe  (Mpa) 

Ronds lisses RL Armatures transversales FeE   24 235 

Barres à haute adhérence 

HA Armature longitudinale FeE   40 400 

Treillis soudés TS Ferraillage des dalles TLE   50 500 

b) Contrainte de calcul d’acier  

    Les caractéristiques mécaniques des aciers d’armature sont données de façon empirique à 

partir des essais de traction,  en déterminant la relation entre  σ et la déformation relative . 

 Etat Limite Ultime (E.L.U) 

 :ef limite d’élasticité de l’acier                Mpafe 400  

 :sE module d’élasticité  de l’acier            MpaEs

510.2   

 :s coefficient de sécurité                15.1s (Situation durable)  

 :s coefficient de sécurité                1s  (Situation accidentelle)     

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 Etat Limite Service (E.L.S) 

C’est l’état de vérification des contraires en trois cas : 

s

ef


 

s

ef


 

s

ef


 

s

ef


 


10  


10  


 s  

s  

Allongement 

Raccourcissement 

 
Figure. I.2 : Diagramme contrainte déformation d’acier  

Tableau I: Caractéristique mécaniques des aciers 
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 Fissuration peu nuisible  

Pas de vérification       es f
 

 Fissuration préjudiciable  

À vérifier              







 tjes ffMin .110,
3

2


 

 Fissuration très  préjudiciable   

À vérifier              







 tjes ffMin .90,
2

1


 

       Avec :  

               0.1 ………………… pour les aciers rends lisses (R.L). 

               6.1 ………………….pour les aciers de hautes adhérence (H.L). 
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Introduction 

    Pour avoir une bonne résistance et une meilleure stabilité de l’ouvrage, la distribution des 

charges et surcharge (poids propre, surcharge d’exploitation, vent, neige, séisme)  au niveau 

de chaque élément porteur et à chaque plancher s’avère nécessaire. 

II.1 EVALUATION DES CHARGES ET SUR CHARGES  

On a distingue deux types des charges : 

 Les charges permanentes G 

    Il s'agit de prendre en compte le poids réel des éléments mis en oeuvre pour construire le 

bâtiment. Là encore, afin d'uniformiser et faciliter les procédures de calcul, le législateur 

fourni des listes de poids volumiques en fonction des matériaux utilisés. Ces listes sont 

disponibles dans le D.T.R des charges permanentes et charges d'exploitations. 

 Les charges d’exploitation Q  

    Tout bâtiment entre dans une catégorie réglementaire et doit être capable de supporter les 

charges et sollicitations correspondant à une utilisation "normale". On comprend aisément que 

le plancher d'un groupe à usage d’habitation, est à priori, moins chargé qu'un plancher d’une 

bibliothèque. 

     Pour faciliter la prise en compte de ces chargements, sans avoir à les recalculer 

systématiquement, le législateur a choisi de définir des charges réglementaires. Celles-ci  aussi 

sont présentées dans le D.T.R des charges permanentes et charges d'exploitations. 

 

II.1.1 Plancher terrasse  

a)Charges Permanentes  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

5 

3 
5 
55 

1 

Acrotèr
e 

4 

6 

2 

Figure.II.1 : Constituants d’un plancher terrasse  
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Numéro Désignation Ep (m) ρ (Kg/m
3
) P (Kg/m²) 

-1- Protection (gravillon) 0,05 1700 85 

-2- Etanchéité multicouche 0,03 400 12 

-3- Forme de pente en béton 0,10 2200 220 

-4- Isolation thermique 0,02 1000 20 

-5- Planché corps creux 16+4 0,20 1375 275 

-6- Enduite en plâtre 0,02 1000 20 

G= 632 Kg/m² 

          b) Surcharge D’exploitation  

                  Terrasse inaccessible                                     Q=100Kg/m² 

 

II.1.2 Plancher étage courant 

a) Charges Permanentes   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Numéro Désignation Ep (m) ρ (Kg/m
3
) P (Kg/m²) 

-1- Carrelage 0,02 2200 44 

-2- Mortier de pose 0,02 2000 40 

-3- Lit de sable 0,02 1700 34 

-4- Simple cloisons ------- ------- 100 

-5- Plancher à corps creux (16 + 4) cm 0,20 1375 275 

-6- Enduit en plâtre 0,02 1000 20 

G=513Kg/m² 

b) Surcharge D’exploitation 

 Usage habitation                                                               Q=150Kg/m². 

 Usage commerce                                                                  Q=400Kg/m². 

2 

 

4 

1 

3 

5 

6 

Figure.II.2 : Constituants d’un plancher étage courant  

Tableau II-1 : Charges permanentes du plancher terrasse à corps creux 

Tableau II-2 : Charges permanentes à corps creux du plancher étage courant 
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5 

4 

3 

2 

1 

 
Figure. II.3 : Constituants d’une paillasse 

II.1.5 Escaliers  

a) Charges Permanentes  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Palier   

 

Numéro Désignation Ep (m) ρ (Kg/m
3
) P (Kg/m²) 

-1- Carrelage  grés céramique 0,02 2200 44 

-2- Mortier de pose 0,02 2000 40 

-3- Lit de sable 0,02 1700 36 

-4- Dalle en béton armé 0,10 2500 250 

-5- Enduit en ciment 0,02 2000 40 

G=410Kg/m² 

 Paillasse  

 

Numéro Désignation Ep (m) ρ (Kg/m
3
) P (Kg/m²) 

-1- Carrelage  grés céramique 0,02 2200 44 

-2- Mortier de pose 0,02 2000 40 

-3- Marches 0,17/2 2200 187 

-4- Paillasse 0,15 2500 375 

-5- Enduit en ciment 0,02 2000 40 

G=627Kg/m² 

 b) Surcharge D’exploitation  

 Ouvrage d'habitation                                                        Q=250Kg/m². 

 Usage commerce                                                              Q=400Kg/m². 

II.1.6 Murs extérieurs en maçonnerie 

a) Charges Permanentes  

    La maçonnerie utilisée est en brique (double cloison) : 

Tableau II-3 : Charges permanentes des paliers 

Tableau II-4 : Charges permanentes des palliasses 
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Numéro Désignation Ep (m) Mv (Kg/m
3
) P (Kg/m²) 

-1- Enduit extérieur 0,02 2000 40 

-2- Briques creuses 0,20 1400 280 

-3- Enduit intérieur 0,015 1200 18 

-4- En considérant les 30 % d’ouvertures 338×0,7=236.6 kg/m² 

G= 237 

II.2 prédimensionnement 

     Le prédimensionnement a pour but le calcul des sections des différents éléments 

constituant la structure. Il devra respecter les prescriptions des règles CBA93 et des 

RPA99/Version 2003, il contribue aussi dans la détermination d'épaisseurs économiques afin 

d’éviter un surcoût du projet. 

II.2.1 Pré dimensionnement des planchers  

    Les planchers sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport aux autres    

    dimensions. 

    On a opté pour des planchers à corps creux et ceci  pour les raisons suivantes : 

 La facilité de réalisation. 

 Diminuer le poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique. 

    L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions d’utilisation et de résistances,     

l’épaisseur du plancher sera déduite à partir des conditions suivantes : 

a) Résistance au feu 

          e =7 cm                Pour une heure de coupe de feu. 

          e =11 cm               Pour deux heures de coupe de feu.                  e = 16 cm. 

          e =17,5 cm            Pour quatre heures un coupe de feu. 

b) Résistance a la flexion 

          Dalles reposant sur deux appuis : 
3035

XX L
e

L
  

          Dalles reposant sur deux ou trois appuis : 
4050

XX L
e

L
  

         :XL C’est la petite portée de panneau le plus sollicité  

          Dans notre cas, la dalle reposant sur trois appuis a une portée égale  a : Lx =4,5m 

                                    e = 10 cm 

 

 

Tableau II-5 : Charges permanentes des maçonneries 
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c) Condition de flèche  

          La condition à vérifier est la suivante : 
500

X
MAX

L
f    

          :MAXf  La flèche maximale calculée pour une poutre encastrée a ses  deux extrémités.  

          Le calcul RDM nous donne 
EI

qL
fMAX

384

4

          
500384

4

XL

EI

qL
  

                                 e = 9 cm 

 

d) Isolation phonique   

          Selon les règles « CBA93 »l’épaisseur de plancher doit être supérieure ou égale à 13 cm  

          pour obtenir une bonne isolation acoustique.                              

                                     e =16 cm 

e) Formule empirique 

          Pour les planchers à corps creux, l'épaisseur est conditionnée par : 
5,22

L
e   

          :L Plus grand portée dans le sens considéré           mL 50.4  

 e =20 cm 

Conclusion : 

        

 

 

 

 

    

 

 

 

Remarque  

Concernant le prédimensionnement des dalles des balcons, on adopte une épaisseur de 10 cm 

II.2.2 Prédimensionnement des escaliers  

     Pour notre bâtiment, on a un seul type d’escalier. Les dimensions de la marche et la contre 

marche doivent satisfaire la condition de BLONDEL, afin d’assurer le confort pendant 

l’utilisation :       66259  hg   

  

12cm 

16cm 

4cm 

65cm 

e=(16+4) cm              
 

e=max(16,10,9,20)cm              
 

(1)Corps creux  
 (2)Face supérieure rugueuse 
 (3)Poutrelles préfabriquées  
 

2 3 1 

Figure.II.4 : Schéma du plancher à corps creux  
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Avec :    g : marche, varie de 22 à 33cm                           on choisit   g = 30 cm. 

         h : contre marche, varie de 14 à 20cm              on choisit   h = 17 cm. 

 Vérification de la condition de BLONDEL :         

 La hauteur libre :                                                 cmH 102   

 La largeur d’une marche :                                     cmg 30  

 La hauteur d’une marche :                                    cmh 17  

 Nombre de contre marche :                                 6
h

H
n  

 Nombre de marche :                                            51 nn  

 La longueur de la ligne de foulée :                       cmgnL 150   

 L’épaisseur de la paillasse ep et la longueur totale Lt    
2030

t
p

t L
e

L
  

Doivent vérifier la condition           5.2215  pe        e = 15 cm 

                                               

 

 

 

 

 

 

II.2.3 Pré dimensionnement des voiles : 

   

II.2.3  Prédimensionnement des voiles 

 

Le prédimensionnement des voiles de contreventement en béton armé est justifié par l’article 

7.7.1 des RPA99/Version2003. Les voiles servent d’une part à contreventer le bâtiment en 

reprenant les efforts horizontaux (séisme et vent) et d’autre part de reprendre une partie des 

efforts verticaux qu’ils transmettent aux fondations. 

Seuls les efforts de translation seront pris en compte ceux de la rotation ne sont pas connues 

dans le cadre de ce prédimensionnement. 

     D’après l'article 7.7.1 des RPA 99/Version2003, les éléments considérés comme des voiles 

sont ceux satisfaisant la condition suivante : 

                      eL 4       Avec :                   L : longueur du voile 

                                                                     e : épaisseur du voile 

Pallier 

Pallier 

Marche 

Contre Marche 

4.10m 

1.02m 

Figure.II.5 : Schéma des escaliers  
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  L ≥ 4e e 
he 
 

L 

e 

e 

≥2e 
≥3e 

e 

  e ≥ he/25 

e 

  e ≥ he/20 

Figure. II.6 : calcul épaisseur de voile  

        L’épaisseur minimale des voiles est de 15 cm. De plus l’épaisseur doit être déterminée 

en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités selon les 

formules suivantes : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

niveau S sol RDC Etage courant 

Hauteur (m) 5.58 3.91 3.06 

Epaisseur (cm) 25 20 15 

 

II.2.4 Pré dimensionnement des poutres  

    Le prédimensionnement a été établi en tenant compte de la condition de flèche,  selon la 

règle du CBA93. 

Tableau II-6 : prédimensionnement des voiles 
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b=30 

h
=
4
5
 

h
=
4
0
 

b=30 

Poutres principales 

(L=5.85 m) 
 

Poutres secondaires 

(L=4.50 m) 
 

Figure.II.7 : Schéma des poutres  

 

1015

L
h

L
   

 hbh 6.03.0           

Avec :           L:Longueur maximale de la poutre entre une de poteau 

                     h:La hauteur de la poutre. 

                     b:Largeur de la poutre. 

      a) Poutres principales (L=5.55 m) 

      
10

55.5

15

55.5
 h                       58.039.0  h  

       On choisit :                   h=45 cm                                              

       506.0503.0  b                          3025  b       

       On choisit :                   b=30 cm 

      b) Poutres secondaires (L=4.50 m) 

      
10

50.4

15

50.4
 h                       45.030.0  h  

      On choisit :                   h=40 cm                                              

       406.0403.0  b                          3025  b       

       On choisit :                   b=30 cm 

 Vérification 

Les dimensions des poutres doivent respecter l’article 7.5.1 des RPA 99/Version2003  

 cmb 20  …………… CV 

 cmh 30 ……………CV 

 h/b ≤ 4.0……………….. CV 

Conclusion  
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II.2.5 Prédimensionnement des poteaux  

    Le prédimensionnement de la section du béton sera fait en compression simple. Les règles 

CBA 93 préconisent de prendre la section réduite obtenue par déduction d’une bande de 

largeur de 1cm de chaque coté en tenant compte de la ségrégation du béton.  

 D’après l’article B.8.4.1 du CBA 93 l’effort normal ultime  Nu agissant dans un 

poteau doit être au plus égal à la valeur suivante :  

              









s

e

b

cr

u

fAfB
N




.

.9,0

.
28    

 Et  : coefficient fonction de l’élancement mécanique  qui prend les valeurs 

suivantes : 






































70λ50pour           
λ

50
0.6.α

50λpour      

35

λ
0.21

0.85
α

2

2

 

Tels que : 

rB : Section réduite du poteau (en cm²).         

A : Section d’acier comprimé prise en compte 

 dans le calcul 
1000

B
A   . 

28cf : Résistance à la compression de béton     MPafc 25
28
  

                  
b

c

bc

f
f


28

.85.0
            MPafbc 2.14  

ef : Limite d’élasticité de l’acier utilisé             MPafe 400  

                   5.1b                  15.1s  

    On se fixe un élancement mécanique 35 pour rester toujours dans le domaine de la  

compression centrée d'ou :  7.0α    

 D’après RPA99 : 8,0 % 4
rB

A
% 

           On prend  8,0
rB

A
%               )(85.3)( tNcmB ur   

 

h 

b 

Br 

Figure. II.8 : Surface réduite au poteau  
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2 

c 

2.25 2.075 

1
.9

 
2
.9

2
 

 S=31.62² 

Niveau Terrasse 
    NG=17.73 t 

    NQ=2.322 t 

     Niveau Etage Courant  
    NG=16.22 

    NQ=4.743 

     Niveau S/Sol  
    NG=1622 

    NQ=9.288 t 

     
Figure. II.9 : représentation du poteau le plus  

Pour une section carrée   22 aBr                2 rBa . 

Avec; 

 .35,15,1 GQu NNN            

         1,1 : Pour les poteaux intermédiaires voisin de poteau de rive. 

         15,1 : Pour les poteaux centraux. 

Pour tenir compte de l'effet sismique, nous majorons les dimensions du poteau de 20% 

Avec : NG= (NGt + n.NGEC)    

            n : c'est le nombre d’étages. 

a) Charges et surcharges revenants au poteau  

 Poteau central 

Le poteau le plus sollicite est (c-2) . 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b)Dégressions des charges d'exploitations 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveaux Poteau central 

NQT= QT 3.162 

NQEC/4= NQT +0.9QEC 7.430 

NQEC/3= NQEC/4+0.8QEC 11.22 

NQEC/2= NQEC/3+0.7QEC 14.54 

NQEC/1= NQEC/2+0.6QEC 17.38 

N QRDC= NQEC/1+0.5QEC 19.75 

NQS/Sol= NQRDC+Qs/sol 24.49 

Tableau II-7 : détermination des charges exploitation 
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-poteau central- 

NIV Ng (t) NQ (t) Nu (t) Br (cm)² axa (cm) S. adoptée (cm)
2 

-5- 17.73 3.162 28.665 110.36 10.50 35*35 

-4- 33.95 7.430 56.977 219.36 14.81 40*40 

-3- 50.17 11.22 84.559 225.55 15.01 40*40 

-2- 66.38 14.54 111.423 428.97 20.71 45*45 

-1- 82.6 17.38 137.58 529.68 23.01 45*45 

RDC 98.82 19.75 163.03 628.70 25.07 50*50 

S/Sol 115.04 24.49 192.03 739.31 27.19 50*50 

c) Vérification 

 Dimensions  

     L’article 7.4.1 des RPA99/V2003 exige que les dimensions de la section transversale des               

      poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes (en zone IIa):   

 Min (h, b)  25cm………………………………………………………CV. 

 Min (h, b)  he/20       540/20=27…. ………..……………………... CV. 

 1/4 < b/h < 4             1/4 < 1 < 4……………………………………. CV. 

      Les conditions de RPA sont vérifiées. 

 L'effort normal réduit  

    Et d’autre par ART 7.4.3.1 des RPA 99/V2003 outre les vérifications prescrit par le CBA  

et dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble due 

au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante : 

           3,0
.

28


cr

d

fB

N
v     Avec     EGQd NNNN   

En négligeant NE on aura pour les prédimensionnement. 

 

NIV S Nu Br fc V Obs 

-5- 35x35 28.665 0,1225 25000 0,009 < 0.3 

-4- 40x40 56.977 0,1600 25000 0.014 < 0.3 

-3- 40x40 84.559 0,1600 25000 0.021 < 0.3 

-2- 45x45 111.423 0,2025 25000 0.022 < 0.3 

-1- 45x45 137.58 0,2025 25000 0.027 < 0.3 

RDC 50x50 163.03 0,2500 25000 0.026 < 0.3 

S/Sol 50x50 192.03 0,2500 25000 0.030 < 0.3 

Tableau II-8 : section du béton des poteaux adoptés 

Tableau II-9 Vérification de V 
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1941.80 
 

2231.13 

2231.13 

 

2697.66 

 
 

3434.33 

 
 

S/SOL 

1821.25 
 

1941.80 

 

RDC 

1Etage 

2Etage 

3Etage 

4Etage 

terrasse 

WT = 16299.11 kn  

Figure. II.10 : Les poids centrés dans chaque étage  

 

II.3 POIDS DE LA STRUCTURE  W  

 Le modèle du bâtiment à utiliser est plan avec les masses concentrées au centre de 

gravité des planchers et un seul degré de liberté en translation horizontale par niveau sous 

réserve que les  systèmes de contreventement dans les deux directions puissent être découplés. 

En outre, et d’après le RPA99 (Art : 4.2.3) ; la masse )(Wi calculée au niveau (i) Vaut :                      

                            .WqiWgiWi      

:Wgi Masse du aux charges permanentes et à celles des équipements fixes                                 

éventuels, solidaires de la structures. 

:Wqi Charges d’exploitation. 

:  Coefficient de pondération. (Bâtiment d’habitation 2,0 ). 

 La rigidité latérale des éléments porteurs du système de contreventement est 

calculée à partir de sections non fissurées pour les  structures en béton armé. 

 Seul le mode fondamental de vibration de structure est à considérer dans le calcul 

de la force sismique totale. 
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f 

A 

C=2.5cm 

10cm 

b
=
1
0
0
cm

 

e0 
N G 

Q 

h
=
6
0
cm

 

Donnée : 

 Béton : fc2825MPA, ft28 =2.1MPA, bc=14.2MPA. 

 Acier : FeE400, s =348MPA. 

 
 

III.1 FERRAILLAGE DE L’ACROTERE  

    L’acrotère est considéré comme une console encastrée au plancher soumise à l’action de 

son poids propre et une poussée de 1KN/ml, due à la main courante. Le calcul s’effectue pour 

une bande de 1 ml. La fissuration est considérée préjudiciable. 

           Poids de l’acrotère              G=2.4kN/ml 

    L’acrotère sera calculé et ferraillé en flexion composée. 

III.1.1 Calcul de la force sismique  

                  Fp = 4×A×Cp×Wp………………RPA 99 

Avec: 

 A = 0.15  coefficient d'accélération de  Zone IIa ; Groupe 2 

 Cp = 0.8  farce horizontale 

 Wp =2.4kN/ml   poids propre de l'acrotère 

                                    Fp = 1.152kN/ml 

    La charge d'exploitation est donnée par:  FpFQ .max          Q =1.15kN/ml 

III.1.2 Détermination des efforts  

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figure.III.1 : schéma statique pour l’acrotère  



 Chapitre III                                                                          Calcul des  éléments  secondaires 

 

 
21 

a) ELU: 

N = 1.35G  = 3.240KN        

M =1.5Q×h =1.035KN.m      

T = 1.5Q = 1.725KN             

 

0.69KN.m 

1.15KN 

2.4KN 

x 

x 

x 

M 

T 

N 

1.15KN 

2.4KN 

0.69KN.m 

1.15KN 

2.4KN b) ELS: 

N = G =2.400KN      

M =Q×h = 0.690KN.m     

T = Q = 1.150KN     

 

Figure.III.2 : Diagramme de moment efforts tranchent à l’ELU 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.1.3 Calcul des armatures longitudinales  

L’acrotère sera calculé et ferraillé en flexion composée : 

a) ELU 

bcfhbdhA  )'810.0337.0(    024.0A     

MddNB  )'(            0028.0B  

A>B donc le calcul sera fait par assimilation à la flexion simple
U

U

u N

M
e    cmeu

94,31            

    Le centre de pression se trouve à l’extérieur des armatures donc la section est partiellement 

comprimée. 

 Calcul en flexion simple :  

Calcul du Moment fictif :      sUUf eNMM                mKNM f .00,2   

              
bu

f

bu
Fdb

M




2
          022.0bu   

)392.0()022.0(  Lbu   Pas d’armatures comprimées  0sA  
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  21125.1               028.0  

 dZ 4.01                0792.0Z        

   186.00155.0  AB     Pivot       

       

       
S

F

Z

M
A

.
1        mLcmA /²725.01      On adopte la section ²012.2 cmAsf                 

s

U
sf

N
s


           292,1 cmS             On adopte la section   84;²012.2 cmAs   

b) ELS 

                
ser

ser

ser N

M
e                  cmeser

75,28  

    Le centre de pression se trouve à l’extérieur des armatures donc la section est partiellement 

comprimée. 

 Calcul du moment fictif: 

           sserserfsr eNMM           mKNM f .41,1  

Calcul du moment statique de la section réduite homogène : 

)()'('
2

²
ydAndyAn

yb
St 


 )8(010.215

2

²100
y

y



  

Calcul du moment d’inertie de la section réduite homogène : 

)²()'('
3

3

ydAndyAn
yb

I 


  

Avec :   

     ee
h

y  1
2

        )²8(012.215
3

100 3

y
y

I 


  

)8(012.215
2

²100

)²8(012.215
3

100 3

1

1
1

y
y

y
y

S

I
e







               cme 8.21   

 

MPa
F

s

e
s 348


  

10s ‰ 
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III.1.4 Calcul des contraintes   

    La contrainte du béton est donnée / ELS : MPafcbc 156.0 28    

    La contrainte de l’acier :  

Selon la rectification  99du BAEL91  Arti.A.4.5.33 (cas de fissuration préjudiciable)  

                MPafFe tjs 202.110,
3

2
min 









   

MPa
S

ee
h

N

t

ser

bc 173.0
2

1













              bcbc   …………………Condition vérifiée.   

MPa
S

dee
h

N

n
t

ser

s 520.1
2

1
















        ss  


…………………Condition vérifiée.   

MPa
S

ee
h

dN

n
t

ser

s 730.1
2

1













          ss   …………………Condition vérifiée.   

Vérification de la contrainte de cisaillement du béton  

MPa
db

Tu
u

035.0
075.01

10680.2 3

0

max

max








  

Fissuration préjudiciable :     MPaMPa
f

b

c

u 5.24,15.0min 28

max













  

)5.2()035.0
limmax

( MPaMPa
uu

  ………….………….Condition vérifiée. 

III.1.5 Calcul des armatures de répartition  

4

012.2

4
 SA

Ar         
2502.0 cmAr            

             Soit 
2132.164 cmA    
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4HA6  St=15cm 

4HA8  St=25cm/1m 

2
0
 

6
0
 

h
 

b 

15 

9
0
 

Figure.III.3 : Disposition constructive des armatures de l’acrotère 
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III.2 Planchers  

         Les planchers sont des éléments horizontaux plans permettant la séparation entre deux 

niveaux successifs, et la détermination de différents niveaux d’un bâtiment.  

         Dans notre étude on choisir des planchers à corps creux : constitués des poutrelles, corps 

creux et d’une dalle de compression d’épaisseur 4cm, les corps creux out disposés sur des 

poutrelles dans sens des petites portées.    

Méthode de calcul  

         Les calculs s’effectuent suivant la méthode forfaitaire si les conditions suivantes sont 

vérifiées : 

1- La charge d’exploitation ne doit pas dépasser la valeur 2G et 5kN/m²  

         Dans notre cas  - Q=1kN/m²pour le plancher terrasse…………………………….OK. 

                                  - Q=4kN/m
2
 pour le plancher terrasse……………………………OK. 

  

                                   -Q=1.5kN/m² pour le planche d’étage courant………………….OK. 

2- Les moments d’inertie des sections transversales doivent être les mêmes dans les 

différentes travées en continu…………………………………………………………...OK. 

3- La fissuration ne comprend pas la tenue du béton armé ne celle de ses reversements, elle est 

donc de type préjudiciable……………………………………………………….OK. 

4- Les portées successives doivent être dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 ……OK.                 

Principe de la méthode de forfaitaire   

         La méthode forfaitaire consiste à évaluer les moments maximums en travées Mt et des  

moments appuis Me (pour l’appui droite) et Mw (pour l’appui gauche) a des fonctions fixées 

forfaitairement de même partie libre que la travée considérée et au même les valeurs  de Mt, 

Mw et Me doivent satisfaire les conditions suivantes :     

                   3.01
2





MeMw

Mt                     005.1
2

M
MeMw

Mt 


  

         Le moment maximal en travée Mt ne doit pas être inférieur à : 

                   







0.

2

03.1
M


  Dans le cas d’une travée intermédiaire.  

                  
 








 
0

2

3.02.1
M


Dans le cas d’une travée dérive.  

Avec :    
GQ

Q


 Désigne le rapport des surcharges d’exploitation les valeurs des efforts 

tranchants pour l’appui de gauche Tw et pour l’appui de droites Te.    
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L

MeMw
TTw


 0         

L

MeMw
TTe


 0  

Avec :        
2

.
0

Lq
T  Désigne l’effort tranchant isostatique 

      La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire ne doit pas être inférieur à :    

 0.6M0 : dans le cas d’une poutre a deux travées. 

 0.5M0 : dans le cas des appuis voisins, des appuis dérive d’une poutre de plus de deux 

travées.  

 0.4M0 : dans le cas des autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées.  

Les moments sur appuis doivent être comme indiqué ci-après sur des schémas isostatiques :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

- Dans notre cas nous avons une poutrelle de 05 travées.   

  

  

 

 

    Le ferraillage des poutrelles se fera en deux étapes : 

 1
ère

 étape  

    Avant le coulage de la table de compression. 

 2
eme

 étape  

    Après le coulage de la dalle de compression. 

 

 

-01- 

06.0 M  
02.0 M  02.0 M  

-02- 

05.0 M  
02.0 M  

05.0 M  
02.0 M  

-03- 

04.0 M  04.0 M  05.0 M  
02.0 M  

05.0 M  
02.0 M  

 

G F E D C B 

4.50m 4.15m 4.45m 4.15mm 4.50m 
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III.2.1 1
ère

 étape (avant le coulage)  

     La poutrelle est soumise à son poids propre et au poids du corps creux, ainsi qu’à la charge 

d’exploitation due aux personnelles sur chantier. 

    Cette étape correspond à l’avant coulage du béton. La poutrelle se calcule comme une 

poutre travaillant iso statiquement. (On utilise des poutres préfabriquées sur chantier).      

   * Poids propre de poutrelle : 0.12×0.04×25 = 0. 12 kN/ml. 

   * Poids propre du corps creux : 0.65× 0. 95 = 0. 57 kN/ml. 

                                     G = 0. 69 kN/ml. 

  Surcharge d’exploitation du chantier : 0.1×O.65 = 0. 65 kN/ml. 

                                     Q = 0. 65 kN/ml. 

 

 

 

 

 

 

 

 

a) Combinaisons 

 ELU : 

        QGPu 5.135.1            mltPu /183.0   

 ELS : 

        QGPser            mltPser /129.0   

Le moment maximum est donné par : 
8

2

max

PL
M   

L’effort tranchant maximum est donné par : 
2

max

PL
T   

Dans notre cas mL 70.4  

 ELU : 

        
8

2LP
M u

u                 mtMu .505.0   

    
2

LP
T u

u                 tTu 430.0   

 ELS : 

12cm 

16cm 

4cm 

65cm 

Poids propre de poutrelle :  
              0.12×0.04×25 = 0. 12 kn/ml. 

Poids propre du corps creux : 
                0.65× 0. 95 = 0. 57kn/ml. 

G = 0. 69 kn/ml. 

Surcharge d’exploitation du chantier :  
                 0.65× 1 = 0. 6 t/ml. 

Q = 0.06 t/ml. 
 

Figure.III.4 : Schéma statique pour les poutrelles et les  corps creux 
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8

2LP
M ser

ser                 mtM ser .356.0   

       
2

LP
T ser

ser                 tTser 303.0   

    Les poutrelles ne sont pas exposées aux intempéries, le calcul se fera à l’E.L.U car la 

fissuration est jugée peu nuisible. 

b) Ferraillage  

    Ces éléments de construction travaillent souvent à la flexion simple pour laquelle on fera le 

calcul : 

Béton : fc28 =25MPa, b =12cm, Fbc=14.2MPa, d=2cm. 

Acier : FeE400, s =348MPa. 

     
bc

u

Fdb

M

.. 2
             740.0  

391.0740.0  L D’ou les armatures comprimées sont nécessaire afin d’équilibrer le 

moment, mais on est limitée par la section du béton (12×4 cm²). Il est donc impératif de 

prévoir des étais pour que la poutrelle supporte les charges avant le durcissement de la table 

de compression. 

    Les étaiements seront disposés de telle façon à annuler les  armatures comprimées telle 

que : 

     L                    L

bc

u

Fdb

M


.. 2        Et       
8

2LP
M u

u   

                                
 

u

Lbc

P

Fdb
L

...8 2

  

-Donc on prévoit des étais espaces de 1.m 

III.2.2 2
ème

 étape (après le coulage)  

a) Détermination des efforts  

 Après le coulage de la table de compression, les poutrelles supportant les planchers (G, Q) à 

charges d’exploitations modérées. 

Niveaux G 
(kn/ml)

 Q 
(kn/ml)

 Pu 
(kn/ml)

 Pser 
(kn/ml)

 

Planche terrasse inaccessible 6.32x0.65=4.10 1.00x0.65=0.65 6.51 4.75 

Planche étage courante 5.13x0.65=3.33 1.50x0.65=0.975 5.96 4.305 

Planche RDC 5.13x0.65=3.33 4.00x0.65=2.6 8.40 5.93 

 

Tableau III-1 : les charges supportant à poutrelle 
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Notre poutrelle sera sollicitée par une charge uniformément répartie : 

                         Pu=8.40kN/ml 

                         Pser=5.93kN/ml 

1- Détermination des efforts  

         
GQ

Q


         438.0  

 Calcul des moments sur appuis : 

8

².
0

Lq
M      ABA MM 02.0  , BCB MM 05.0  , CDC MM 04.0  , DED MM 04.0  

                       EFE MM 05.0  , FGF MM 02.0 ,  

 

  

M en kn,m ELU ELS 

 

 

M0 

M0BC 21.26 15.01 

M0CD 18.08 12.76 

M0DE 20.79 14.67 

M0EF 18.08 12.76 

M0FG 21.16 15.01 

 

 

sur 

appuis 

MB 4.25 3.00 

MC 9.04 6.38 

MD 8.31 5.86 

ME 8.31 5.86 

MF 9.04 6.38 

MG 4.25 3.00 

 

 

sur 

travées 

MBC 15.61 12.29 

MCD 11.78 8.31 

MDE 15.21 10.73 

MEF 11.78 8.31 

MFG 15.61 12.29 

   

  
2

LP
T u

u                                    ,       
2

LP
T ser

ser 
 

T  effort tranchant  d’étage RDC 

 

 

 

Tableau III-2 : Valeur des différents moments a l’ELU et l’ELS 
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C 

4.15 

D E F G 

4.45 4.15 4.50 

B 

4.50 

8.40 KN 

 

15.61 KN.m 
11.78 KN.m 15.21 KN.m 

11.78 KN.m 
15.61 KN.m 

-4.25 KN.m 
-9.04 KN.m -8.31 KN.m 

-8.31 KN.m -9.04 KN.m 
-4.25 KN.m 

18.69 KN 

-17.60 KN -19.96KN -17.25 KN -18.69 KN 

17.83 KN 17.60 KN 17.25KN 

-17.83 KN 

19.96 KN 

M(X) 

T(X) 

X 

X 

Figure.III.5 : Diagramme de moment efforts tranchent à ELU 

 

T en kn ELU ELS 

 

 

 
 

 

T 

TBC G 19.96 -14.09 

TBC D 17.83 +12.59 

TCD G 17.25 -12.17 

TCD D 17.60 +12.43 

TDE G 18.69 13.19 

TDE D 18.69 13.19 

TEF G 17.60 12.43 

TEF D 17.25 12.17 

TFG G 17.83 12.59 

TFG D 19.96 14.09 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Tableau III-3 : Effort tranchant d’étage RDC 
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C 

4.15 

D E F G 

4.45 4.15 4.50 

B 

4.50 

5.93 KN 

 

12.29 KN.m 8.31 KN.m 10.79 KN.m 
8.31 KN.m 

12.29 KN.m 

-3.00KN.m 

 -6.38 KN.m 

 
-5.86 KN.m 

-5.86 KN.m -6.38 KN.m 
-3.00 KN.m 

13.19 KN 

-12.43KN -14.09 KN -12.17 KN -13.19 KN 

12.59 KN 12.43 KN 12.17 KN 

-12.59 KN 

14.09 KN 

M(X) 

T(X) 

Figure.III.6 : Diagramme de moment efforts tranchent à ELS 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b) Ferraillage:  

Comme les efforts des différents types de disposition des poutrelles sont proches les uns aux 

autres, alors le ferraillage se fait selon les efforts des poutrelles les plus sollicitées.     

            mKNM t .61.15max   , mKNM app .04.9max   ,  KNT 96.19max   
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h0 

b 

h 

b0 

AS 

h=20cm 
b=65cm 
d=18cm 
h0=4cm 
b0=12cm 
c=2cm 

 

fc28 =25MPa 
ft28 =2.1MPa 
Fbc=14.2MPa 
FeE400  
s =348MPa. 
 

En travée  

On a une section en Té.  

 

 

 

 

 

 

III. 2.3 Calcul du ferraillage 

               III.2.3.1 Armatures longitudinales 

Béton: ƒc28 = 25 MPa ; γb = 1.5 ; σ bc = 14.2 MPa ; ƒt28 = 2.1 MPa 

            b = 65 cm ; h = 20 cm ; d = 18 cm ; h0 =4 cm ; b0 = 12 cm. 

Acier: FeE500 ; Fe= 500 MPa ; γs = 1.15 ; σ s = 348 MPa. 

                              Position de l'axe neutre  [2] 

15.072kNmM ut 
  
















2
d.b. h

σhM
0

bc00
 

  kNm 59.0722018014.240650M0
  

15.61kNmkNm 59.072 MM ut 0
  

MM ut 0
l'axe neutre est dans la table de compression (étude d'une 

section rectangulaire) 

 

 Mu 

KNm 

μ α β A (cm²) A' 

(cm²) 

Amin (cm²) 

En travée 15.61 0.282 0.4246 0.83 2.7 0 2.7 

En appuis 8.31 0.038 0.0381 0.985 1.92 0 2.35 

                                       Condition de non fragilité  [1]  

cm² 35.2
1000

B
Amin

  

En travée: on adopte:   A = 2 T 10+ 1 T 12  =2.7 cm² 

Aux appuis: on adopte:   A = 1 T 10 +1 T 12  = 2.35 cm² 

Tableau III-4 : Détermination des sections d'acier des poutrelles (1
er
 type) 
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Vérification de l'effort tranchant  

 MPa0.92
180120

1096.19

.d

3

0

u

u

b
V

τ 



  

On considère la fissuration comme peu nuisible.  

MPa 3.335MPa ; 3.33MPa
0.2

Min
γ

τ
b

28

u

















f
c  

MPa 3.33MPa 0.52 ττ uu
  

 

Vérification au voisinage de l'appui  [1]  

Appui de rive: .d0.9kNm 4.25 VM uu
  

1.84kNm0.1811.360.9kNm 4.25Mu
  

 

Aucun prolongement à faire. 

 

Vérification de compression dans la bielle de béton  [2]  

.a
5.1

4.0 bV 0

28

u 














f
c  

    cm 2.61180.9 ; 2-2-65 Min0.9d ; 2cb Mina   

kN 6.291621201
1.5

25
0.4kN96.19V u









    (c.v) 

 

Contrainte moyenne de compression sur l'aire d'appuis  [2]  

γb
V

σ
b

28

0

u

m
3.1

.a

2 f
c  

 MPa21.667
1.5

25
1.3 MPa0.379

162300

1019.962 3

mσ 



    (c.v) 

cm² 0.57
400

1019.961.15.
cm² 2.7A

3
us Vγ





f

e

 

                    III. 3.3.2 Armatures transversales 

cm 57.0.2cm 1
10

; cm 1 ; cm 57.0
35

min 0 









bh

t
  

On prend mm 6
t

; on choisit   6 φ 2At
 = 0.56 cm² 

  cm 16.2cm 40 , d 0.9in  mS t
          [1] 

.b0.003SA tmint 
          [3] 
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cm 2.87
0.003.b

A
S

t

t
   Donc on adopte: St = 10 cm. 

  On doit vérifier les deux relations suivantes:            

1- 
 

 αsin α cos..9.0

.k3.0

.

28us

t0

t τγ

Sb
A






f

f

e

t       [1] 

Avec  k = 1  (flexion simple) ; α = 90°. 

 
 

410.5.3
104009.0

11.23.052.015.1
0047.0

001201

10²560 








(c.v) 

2- 
f

e

Sb
AA

t0

mint t

.0.4.
     [1] 

cm² 0.12
400

0012010.4
cm² 56.0 AA mint t




   (c.v) 

 

III- 2-3-1-3 Vérification à l'E.L.S 

La fissuration est peu nuisible, donc il faut vérifier la relation suivante:  

σσ bb
   

 En travée 

   hhS 00xx'
d15Ac'15A'

2

b.h²
  

0cm 12433 3

xx'S   Donc l'axe neutre est la table de compression.  

A = 2.7 cm² ; Mser = 12.29 kN.m ; y = 3.39 cm ; I = 9559.70 cm
4
. 

 

 MPa15 MPa4.3433.9
109559.70

1012.29
.y

I
σ

M
σ b4

6

ser

b





   

Donc on adoptera les sections calculées à l'E.L.U. 

                              Aux appuis 

0cm 12644 3

xx'S   Donc l'axe neutre est la table de compression.  

A = 2.35 cm² ; Mser = 6.38kN.m ; y = 3.38 cm ; I = 8371.13 cm
4
. 

                                 MPa15 MPa2.2633.9
109559.7

106.38
.y

I
σ

M
σ b4

6

ser

b





   

                           Donc on adoptera les sections calculées à l'E.L.U. 

Vérification de la flèche  [1] 

On peut se dispenser du calcul des flèches si les conditions suivantes sont 

réalisées en même temps. 
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1HA10+
1HA12 

2HA10 

Ø6 
   1HA12 

Sur appuis 

1HA10 

2HA10 

Ø6 
   1HA12 

En travée 

Figure.III.7 : Disposition constructive des armatures des poutrelles 

1- 0.0625
16

1
044.0

5.4

2.0h

Lx

                       (c. n.v) 

2- 0.02
10

1
044.0

h

M
M

L x

t

x

                         (c.v)² 

3- 90.00
3.6

01.0
.d

A

b0


f

e

                               (c.n.v) 

La deuxième et la troisième condition ne sont pas satisfaites, ce qui nous 

mène à un calcul détaillé de la flèche. 

                                Calcul de la flèche  [1] 

A = 2.35 cm² ; Mser = 7 KNm ; y = 3.38 cm ; I = 8371.13cm
4
. 

   MPa 189.49yd
I

15M
σ ser

s
  

mm 9
500

L
m 5m 4.5L Fadm

  

 

 
M 

(kN.m) 
ρ 

σs 

(MPa) 
μ 

y     

(cm) 

I       

(cm
4
) 

A  (cm²) 12.29 0.01 189.49 0.6 3.38 8371.13 

Iƒi  (cm
4
) Iƒv  (cm

4
) 

Fi    

(mm)  
Fv (mm) 

ΔF  

(mm) 

Fadm 

(mm) 
ΔF < Fadm 

1522.44 2585.42 5.14 3.03 2.1 9 c.v 

                  

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III-5 : Calcul de la flèche des poutrelles (1
er
 type) 



Chapitre III                                                                          Calcul des  éléments  secondaires 

 

 

 

  

36 

 

III.2.4 Ferraillage de la dalle de compression  

    Les ferraillages se fait par quadratique de barres, dont les dimensions des mailles ne 

doivent pas dépasser :  

 20cm dans le sens parallèle aux poutrelles. 

 33cm dans les sons perpendiculaires aux poutrelles. 

 L’espacement entre nervures est compris entre 50 et 8cm. 

 La section d’acier perpendiculaire aux nervures doit satisfaire la condition suivante :  

        91
40

BAEL
Fe

L
A   

                  Treillis soudés TLE520 : mm6    La maille choisie de 1515cm. 
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III.3 Ferraillage des escaliers 

D’après le prédimensionnement  

 h = 17 cm 

 g = 30 cm 

 L’angle d’inclinaison  

tgα = H/L = 102/150 = 0.68 

α = cotg (0,637) = 34,21
0
 

III.3.1 Evaluation des charges  

On à un escalier à double palier 

A) Combinaison d’actions 

a.  Le palier  

G = 4.10 (KN/m²) 

Q = 2.5 (KN/m²) 

b.  La volée (paillasse) 

 

 

 

 ELU:                                                               

    Quv =1.35G +1.5Q                           Quv=10.74 kN/m²                  

    Qup=1.35G +1.5Q                 Qup=9.28 kN/m²             
 

 ELS: 

    Qserv=G + Q                    Qserv =7.68 kN/m² 

    Qserp=G + Q               Qserp=6.6 kN/m² 

Charge équivalente  

qeq=
321

332211 ...

LLL

LqLqLq




 

on a :   L1= 1.3 m  

            L2= 1.5 m 

            L3= 1.3 m 

Alors :    qeq=9.81 KN/ml                                                          

 

G = 5.18 (KN/m²) 

Q = 2.5 (KN/m²) 

L3 L2 L1 

q1 q2 q3 

Figure.III.8 : schéma statique des charges escalier à l’ELU 
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B) Calcul des moments           L=4.10 m 

  .moment isostatique : M0= 
8

. 2lqeq
= 20.74 kN.m 

.moment en travée :    Mt= 0.85.M0= 17.52  kN.m 

.moment sur appui :    Ma= 0.30.M0= 6.32 kN .m 

.effort tranchant : T max= 20.11 kN 

III.3.2 Calcul des armatures longitudinales  

bu=fbc=(0.85.fc28)/ γb     ……..      γb=1.5 

bu=
5.1

2585.0 x
= 14.2 MPa 

s=fe /γs  = 
15.1

400
=  348 MPa 

On utilise les formules suivantes  

   μ=Mu /b.d
2
. ƒbc                       

  α=1.25 (1- 21 ) 

Z= d(1-0.4α)  

As=Mu/Z s 

Amin=(0.23.b.d. ƒt28) / ƒe 

        Amin 
400

1.25.1310023.0 
          Amin= 1.63 cm² 

d=0.9e=13.5cm       d= 13.5 cm 

 

Espacement maximal  

        St ≤ min (3h; 33cm) = min (315; 33) cm = 33cm 

     -En travée: St= 100/4= 25cm ≤ 33cm………………...….. CV 

    -Sur appui : St= 100/4= 25 cm ≤  33cm……………………CV 

Armature de répartition 

 -En travée : Arep=Aado/4= 4.52/4=1.13 cm
2
 ; on adopte : 3 HA10=2.36cm

2
 

  -Sur appui : Arep= Aado/4=2.10/4=0.502 cm
2
 ; on adopte : 3 HA8=1.52cm

2 

section b(cm) d(cm) Mu(kN.m) μ α Z(m) Asmin As(cm
2) 

Aadopte 

Travée 100 13.5 18.48 0.07 0.09 0.13 1.63 4.08 4HA12=4.52 

Appuis 100 13.5 6.52 0.02 0.02 0.13 1.63 1.44 4HA8=2.01 

Tableau III-6 : armatures longitudinales des escaliers 
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III.3.3 Vérification 

       a)Condition de non fragilité  

         Amin=0.23.b.d
2
.ƒt28/ƒe=0.2310013.52.1/400= 1.63 cm

2 

Vérification à ELU  

   Contrainte tangentielle du béton  

   Fissuration non préjudiciable  

min(u 0.2.ƒc28/γb ; 5MPA) 

     =min(0.225/1.5 ; 5)MPA   =  3.33 MPA 

   Vu= 21.21
2

10.481.9

2

.


xLqeq
              Vu= 20.11 kN 

MPA
db

Vu
u 157.0

.
                   MPAu 157.0  

MPAu 157.0   ≤   MPAu 33.3  ……….…………..C.V 

         Fissuration très préjudiciable 

 07.0u ƒc28/γ b  =  1.167MPA 

τu= 0.157 MPA  ≤  MPAu 167.1 ……….…………….C.V 

b) calcul à E.L.S  

On a la combinaison à L .E.L.S : 

qser= g +q…………………pour (1ml) 

Palier : q1=q3= 4.10 + 2.5= 6.6 kN/ml 

Paillasse : q2= 5.18 + 2.5= 7.68kN/ml 

Charge équivalente  

qeq=
321

332211 ...

LLL

LqLqLq




 

on a :  L1=1.30 m  

           L2= 1.50 m 

           L3= 1.30 m 

Alors :    qeq= 7.09 kN/ml 

Vérification à l’E.L.S  

Calcul des moments :     l=4.10 m 

  .moment isostatique : M0= 
8

. 2lqeq
= 14.94 kN.m 

.moment en travée :    Mt= 0.85.M0= 12.69 kN.m 

.moment sur appui :    Ma= 0.30.M0= 4.66 kN .m 

L1 L2 L3 

q1 q2 q3 

Figure.III.9 : schéma statique des charges escalier à l’ELS 
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. effort tranchant :    T max = 14.53 kN 

Vérification des contraintes maximales du béton  

   Il faut vérifier :    ≤  
1002

1 28cf


  

 .En travée :    α = 0.15 …..(Tableau) ;    γ=
ser

u

M

M
=1.399   ;   fc28=25 MPa 

   
1002

1 28cf


= 0.449 

   α =0.15  ≤  0.449 …………………………………… C.V     

  .Sur appui  :    α =0.05     ;     γ=
ser

u

M

M
=1.399 

   
1002

1 28cf


=  0.449 

   α =0.05 ≤   0.449 ………………………………… C.V 

                Les conditions sont vérifiées, donc la vérification des fissurations est inutile. 

c)Vérification de la flèche  

      

vc
fdb

A

vnc
M

M

L

h

vnc
L

h

e

t

.01.0003.0
5.13100

52.42.4

.

..0425.0036.0
20

..062.0036.0
410

15

16

1

0










 
 

On a deux conditions non vérifiées, on passe au calcul de la flèche par « la méthode 

exposée » dans les références du béton armé ; selon les règles de BAEL 91. 

d) Calcul de la flèche  

     Dans le calcul des poutres simplement appuyées ou continues et des bandes de dalles 

continues ou non, dirigées dans le sens de la petite portée, on a: 

-pour les flèches aux charges instantanées: 

              IE
M

F
fii

2

t

i 10

.L
   Avec     3

1

c28i
11000E f  

.μ1
1.1

i

0

i

I
I




f
      Avec     


















b
32ρ

0.05

b
λ

0

c28

i

f   

















0μ    si                             0μ

 0μ    si     
4.ρ.

1.75
1μ

c28s

c28

σ f

f
 

- pour les flèches aux charges de longues durées: 
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IE
M

F
fvv

2

t

v .10

.L
   avec   

3

E
E

i

v
   et    

.μ4.01
1.1

i

0

v

I
I




f
 

L: longueur de travée. 

I0: le moment statique de la section totale homogène. 

ƒt28: la résistance caractéristique du béton à la traction en" MPa ". 

σs: la contrainte de traction effective de l'armature  yd
I

15M
σ ser

s
   [2] 

ρ: le pourcentage d'armature égal à: 
.d

A

b0

 

M: moment de service maximal dans la travée " Mser ". 

- pour les consoles, les flèches aux extrémités seront:  

IE
M

F
fvou  fiou v i

2

t

ouv i .4

.L
    

- pour les éléments supports sur deux appuis:  














5mL      si    
500

L
0.5F

5mL      si            
500

L
F

  [1] 

- pour les éléments supports en console:  

2mL        si     
250

L
F            [1] 

Détermination de l'axe neutre  

cm 8.02
15b.h

15A.d
2

b.h

y

2





  

Moment d'inertie de la section totale 

     44233 cm 9.63.10dy15Ayhy
3

b
I   

0.0033
b.d

A
ρ   

   MPa132.64yd
I

15 M
σ ser

s
  

Ainsi que: 051.0
4ρ

75.1
1μ

28s

28

σ





f

f

t

t  
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8.2mm
500

4100
Fm 54.1mL    [1] 

  

A  (cm²) M (KNm) ρ 
σs 

(MPa) 
μ 

y     

(cm) 

I       

(cm
4
) 

4.52 14.94 0.0033 132.64 0.051 8.02 9.63.10
4 

Iƒi  (cm
4
) Iƒv  (cm

4
) 

Fi    

(mm)  

Fv 

(mm) 

ΔF  

(mm) 

Fadm 

(mm) 

ΔF < 

Fadm 

25270.97 29642.33 3.21 8.14 4.93 8.2 c.v 

III.3.4 Calcul de la poutre brisée  

         La poutre brisée est considérée comme une poutre encastrée  sur les deux poteaux, Elle 

est de section (bh).   

a) Prédimensionnement   

La poutre brisée a une longueur L=4.1m  

         
1015

L
h

L
    cmhcm 4127   

On prend :      h=30cm   et    b=30cm 

Vérification des conditions du RPA99V2003 : 

cmb 20     On : cmb 30  ………………………………Condition vérifiée 

cmh 30     On : cmh 30  ………………………………Condition vérifiée 

4
b

h
   On : 1

30

30
  ……………………………………………Condition vérifiée 

b) Evaluation des charges  

 Poids propre de la poutre : mLKg /22525003030   

 Réactions d’escalier : mKNR /22,21  

 ELU :  

     PPU RGP  35.1     mLKNPU /68.31  

mKN
LP

M u

u /74.31
24

².
0       mKNMMt uu /98.2685.0 0   

                                              mKNMMa uu /35.66.0 0   

 ELS :  

    PPser RGP      mLKNPser /36.27  

Tableau III-7 : Vérification de la flèche des escaliers 
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mKN
LP

M ser

ser /67.30
24

².
0   mKNMMt user /07.2685.0 0 

 

                                                 mKNMMa serser /13.66.0 0   

c) Ferraillage   

         Béton : MPAfc 2528   , MPAft 1.228   , 5.1b  , MPAbc 2.14 . 

         Acier : MPAFe 400  , 15.1S  , MPAS 348 . 

 En travée : 

              
bcdb

Mt




²..
    087.0   

391.0087.0  L Pas d’armature comprimée 0SA  

  21125.1          114.0   

 dZ 4.01         258.0Z  

        186.0087.0  AB  Pivot  A        

    
S

S
Z

Mt
A


           2005.3 cmAS   

         D’après BAEL91 le pourcentage minimal des armatures dans la poutre doit être égal à 

0.5% de la section donc :      ²5.43.03.0005.0min cmA   

 Sur appuis : 

              
bcdb

Ma




²..
     020.0   

)391.0()020.0(  L Pas d’armature comprimée 0SA  

  21125.1            025.0   

 dZ 4.01     267.0Z  

        186.002.0  AB  Pivot  A     

    
S

S
Z

Ma
A


           

2683.0 cmAS   

d) Condition de non fragilité  

              
Fe

ft
dbA 28

min 23.0       cmA 978.0min   

 En travée :       

    ²978.0²5.4 min cmAcmAS  ………………………………Condition vérifiée. 

MPa
F

s

e
s 348


  

10s ‰ 

MPa
F

s

e
s 348


  

10s ‰ 
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T10/1m  St=20cm 

T10/1m  St=20cm 

T12/1m  St=20cm 3T12 

3T12 

L/4 

130 12 

L 

130 

25 

 Sur appuis :     

    ²978.0²39.3 min cmAcmAS    ………………………………Condition vérifiée. 

e) Choix d’armatures  

 En travée :       

    ²39.3 cmAS      123T  

 Sur appuis :     

    ²39.3 cmAS      123T  

f) Armatures transversales 

           









10

,,
35

min
bh

L      10,12,5.8min  Soit mm8  

Espacement st : 

 








 cm
h

st 10,12,
4

min      cmst 10  Zone nodale  

  cmst 15,10,min     cmst 15  Zone couront 
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Lx=4.0m 

L y
=
2
,1

m
 

f 

Lx/2 Lx/2 

L x
/2

 

f 

f 

)θ 

)θ θ( 

Figure.III.11 : Panneau de dalle  

III.4 FERRAILLAGE DES DALLES PLEINES  

      III.4.1 Méthode de calcul 

    Une dalle est un élément, généralement rectangulaire dont une dimension (épaisseur) est 

faible vis-à-vis des deux autres (dimension en plan). 

   

a) Travail externe 

3
..21 f

yqText   

                                

 

fyqText )1.2(3   

             321 22 estextextext TTTT   









 y

yy
fqText 22.4

3

2

3

2
.                     

fq
y

Text ..2.4
3

2








  

b) Travail Interne  

xxx LQMT ..1

int                    









y

f
MT

41

int
 

xxx LQMT ..2

int                   









2

1.21

int

f
MT  

2

int

1

intint 2TTT             







 1.2

4
.int

y
fMT  

  0int TText           



















1.2

4
..2.4

3

2

y
fMfq

y
     M

y

y
q


























2.4
3

2

1.2
4

 

Donc q’(y)=0 avec M
y

y
q


























2.4
3

2

1.2
4

 

Pour la fonction q(y) m est une constante, et on pose aussi  q(y)= 
)(

)(

YV

YU
 

D’où q’=0         U’.V-U.V’=0 

3
..2 f

yqText 
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Q’=0       










)2.4
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.(

²

4 y

y
- 







 


9

6
).1.2

4
(

y
=0      

      08.3748²6.12  yy       y1= 0.669              y2= -4.47        y = 0.669 

           


























1.2
4

2.4
3

2

y

y

qM              qM 57.0  

     III.4.2 Evaluation des charges  

       G = 5.33 kN/m²            Q=3.5kN/m² 

a) ELU                 

     Qu=1.35G+1.5Q           Qu=12.44 kN/m² 

      Mu =0.57Qu             Mu =7.09kN/m      

b) ELS   

      Qser=G+Q              Qser=8.83 kN/m² 

      Mser =0.57Qser         Mser =5.03kN/m      

     III.4.3 Calcul d’armatures à ELU  

         Acier : MPAFe 400  , 15.1S  , MPAS 348  , 6.1  

         Béton : MPAfc 2528   , MPAft 1.228   , 5.1b  , mpabc 2.14  

                    b=100cm, h=15cm, d=0.9h=13.5cm  

Le calcul se fait à la flexion simple  

 
S

u

db

M




²..
                  150.0  

)391.0()150.0(  L  Pas d’armature comprimé 0SA   

           21125.1                  20.0         

 dZ 4.01               124.0Z  

  )186.0()150.0(  ABU   Pivot  A    

    
S

u
S

Z

M
A


                 203.2 cmAS   

Donc on adopte un ferraillage de mT 1/105        ²92.3 cmAr   

     III.4.4 Vérification   

a) Condition de non fragilité  

                  
Fe

ft
dbA 28

min 23.0        ²63.1min cmA     

MPa
F

s

e
s 348


  

10s ‰ 
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Figure.III.12 : Détail de ferraillage de dalle  

    ²)63.1(²)92.3( min cmAcmAS  ………………………………Condition vérifiée        

b) Vérification de l’effort tranchant  

La dalle est réalisée sans reprise de bétonnage 

               uu             



















b

cu
f

db

V


28

07.0

.0

 

    
2

. xu
u

LO
V                 kNVu 25               MPau 35.0            MPau 17.1  

       )17.1()35.0( MPaMPa uu   ………………………………Condition vérifiée   

c) ELS   

    La vérification des contraintes se fait à l’ELS. Il y a lieu donc de vérifier que les contraintes 

dans le béton comprimé ( bc ) et dans l’acier tendu ( st  ) ne dépassent pas la contrainte 

limite. 

     286.0 fcb      MPAb 15    La vérification aux contraintes est satisfaite. 
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IV.1. Introduction  

Pour notre structure le système de contreventement est assuré  conjointement par des voiles et 

des portiques dans les deux directions en plan. Pour assurer une meilleure résistance au 

séisme, nous devons de préférence avoir une distribution aussi régulière que possible des 

masses et des rigidités tant en plan qu’en élévation. 

Donc, le système de contreventement doit être disposé de façon à : 

 Reprendre une charge verticale suffisante pour assurer sa stabilité. 

 Assurer une transmission directe des charges aux fondations. 

 Minimiser les effets de torsion. 

IV.2. Caractéristiques géométriques de la structure 

Quel que soit le problème que l’on se propose de résoudre dans l’étude dynamique d’une 

structure, il est indispensable de connaître en premier lieu les caractéristiques géométriques 

qui interviennent dans l’évaluation des efforts horizontaux d’origine sismique. Les 

caractéristiques à déterminer sont : 

 Le centre de Masse 

 Le centre de Torsion 

IV.2.1. Centre de masse  

     Le principe de calcul est de déterminer le centre de masse de chaque niveau des éléments 

constructifs qui ont une influence sur la stabilité du bâtiment (planchers, maçonnerie, 

escaliers, voiles, poutres, poteaux). 

Le centre de masse est repéré dans un système d’axes choisi, il est défini par la formule 

suivante : 

XG 
      

   
                         

      

   
 

Avec : 

 Wi : Le poids total de la masse concentrée de l’élément (i) du niveau considéré 

 Xi et Yi : Les coordonnées du centre de gravité de l’élément (i) par rapport au   repère 

global. 
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 XG et YG : Les coordonnées du centre de masse du niveau par rapport au repere 

global. 

 

IV.2.2.   Centre de torsion  

Le centre de torsion T est un point caractérisé par : 

 Une force passant par ce point provoque une translation du plancher et donc de 

l’ensemble des éléments de contreventement parallèlement à cette force et sans 

rotation. 

 Un moment autour de ce point provoque une rotation du plancher dans le même sens 

que le moment et sans translation. 

Le centre de torsion est repéré dans le même système d’axe choisi, il est défini par les 

formules suivantes : 

 

   
       

    
                               

       

    
 

Avec : 

 Ix et I y : Les inerties suivant les axes x et y respectivement de chaque élément de 

Contreventement (poteau, voile). 

 Xi, Yi : coordonnées du centre de torsion des éléments de contreventement par rapport 

au repère global choisi. 

 XT, YT : coordonnées du centre de torsion du niveau  par rapport au repère global 

choisi. 

Il est rappelé que : 

Niveau(m) ∑Wi (kN) ∑Wi* i ∑Wi* i XG(m) YG(m) 

5.58 3434.33 46294.76 39185.70 13.48 11.41 

9.49 2697.66 36526.31 30618.44 13.54 11.35 

12.55 2231.13 30075.63 25591.06 13.48 11.47 

15.61 2231.13 30053.32 25591.06 13.47 11.47 

18.67 1941.80 26156.05 22408.37 13.47 11.54 

21.73 1941.80 26156.05 22408.37 13.47 11.54 

24.79 1821.25 24532.23 21090.07 13.47 11.58 

Tableau. IV -1 : Evaluation du centre de masse de chaque niveau 

l’acrotère. 
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 Le centre de torsion d’un voile plein ou d’un poteau simple (rectangulaire) est 

confondu avec son centre de gravité ; 

 Pour un voile plein composé possédant un centre de symétrie, le centre de torsion est 

confondu avec ce centre de symétrie. 

 Les inerties sont calculées par les formules suivantes : 

 Pour les poteaux :                   
12

bh  3

XI 
      

 ;   
  12

hb  3

YI   

 pour les voiles pleins :            
12

L.e  3

XI        ;     
12

e.L  3

YI   

 

Niveau(m) XT(m) YT(m) 

5.85 13.48 13.92 

9.49 13.48 13.92 

12.55 13.48 13.92 

15.61 13.48 13.92 

18.67 13.48 13.97 

21.73 13.48 13.97 

24.79 13.48 13.99 

 

IV.2.3.   Excentricité  

IV.2.3.1.   Excentricité théorique (statique)  

C’est la distance entre le centre de masse et le centre de torsion suivant les deux axes, elle est 

calculée comme suit : 

                               GTYGTx YYEXXE 
 

 

 

 

Tableau IV -2 : Calcul du centre de torsion 

l’acrotère. 
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IV.2.3.2.Excentricité accidentelle  [RPA 99 version 2003 Art 4.2.7]  

Pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans 

leur plan, on supposera qu’a chaque niveau et dans chaque direction, la résultante des forces 

horizontales a une excentricité par rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux 

valeurs : 

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

prise en considération de part et d’autre du centre de torsion). 

 Excentricité théorique résultant des plans. 

Ex= 0,05. Lx                                                        

Ey= 0,05. Ly 

 

IV.2.3.3. Effets de la torsion accidentelle  [RPA 99 version 2003 Art 4.3.7]  

     Dans le cas  où il est procédé à une analyse tridimensionnelle,  en plus de 

l'excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale à 

0.05L,(L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la direction de l’action sismique) 

doit être appliquée au niveau du  plancher  considéré et suivant chaque direction. 

 

 Direction X Direction Y 

Niveau(m) XG(m) XT(m) Ex Théo (m) YG(m) YT(m) Ey Théo (m) 

5.58 13.48 13.48 0.00 11.41 13.92 2,51 

9.49 13.54 13.48 0.06 11.35 13.92 2,57 

12.55 13.48 13.48 0.00 11.47 13.92 2,45 

15.61 13.47 13.48 0.01 11.47 13.92 2,45 

18.67 13.47 13.48 0.01 11.54 13.97 2,43 

21.73 13.47 13.48 0.01 11.54 13.97 2,43 

24.79 13.47 13.48 0.01 11.58 13.99 2,41 

Tableau IV -3 : Calcul de l’excentricité théorique  

l’acrotère. 
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 Direction X 

(cm) 

Direction Y 

(cm) 

Niveau(m) Ex Théo Ex ACC Ex Théo+Ex ACC Ey Théo Ey ACC Ey Théo+Ey ACC 

5.58 0.00 1.35 1.35 2,51 1.2 3.71 

9.49 0.06 1.35 1.41 2,57 1.2 3.77 

12.55 0.00 1.35 1.35 2,45 1.2 3.65 

15.61 0.01 1.35 1.36 2,45 1.2 3.65 

18.67 0.01 1.35 1.36 2,43 1.2 3.63 

21.73 0.01 1.35 1.36 2,43 1.2 3.63 

24.79 0.01 1.35 1.36 2,41 1.2 3.61 

IV. 3. Choix de la méthode de calcul  

IV. 3.1. Introduction  

On admet toujours que les efforts horizontaux s’appliquent au niveau des planchers. Pour 

analyser ces efforts, on utilise généralement deux méthodes: 

 Méthode statique équivalente 

 Méthode dynamique modale spectrale 

 

 Dans notre bloc la régularité en plan et en élévation est n’est pas vérifiée ainsi 

que la hauteur de ce dernier dépasse les 23 m, donc selon le RPA Art 4.1.2, la 

Méthode statique équivalente n’est pas applicable, on utilise donc la méthode modale 

spectrale d’une manière automatique moyennant le logiciel d’analyse ‘ROBOT 

PROFISSIONEL 2010. 

 

 

 

Tableau IV -4 : Calcul de l’excentricité totale 

 



Chapitre IV :                                                                              Etude dynamique 

 
53 

IV.3.1.1. Méthode dynamique modale spectrale  

IV.3.1.1.a. Principe  

Par cette méthode il est recherché, pour chaque mode de vibration, le maximum des effets 

engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de 

calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.   

IV. 3.1.1.b. Modélisation  

Le modèle choisi dans la modélisation sur le ROBOT est le nœud maître, la théorie du 

plancher rigide est mise en évidence par l’intermédiaire du nœud maître. Suite à la 

concentration de la masse son mouvement est donné par le mouvement du nœud maître. Les 

autres nœuds du même plancher sont emportés par le mouvement du nœud maître et sont 

appelés nœuds esclaves. 

IV.3.1.1.c. Le spectre de réponse de calcul  

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


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
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a. Coefficient d’accélération A   [RPA : Tab.4.1] 

A : est en fonction de la zone ainsi que le groupe d’usage. Pour notre ouvrage on a : (zone IIa, 

groupe d’usage 2)      A = 0,15  

. b. facteur de correction d’amortissement η  

)2/(7   

ξ = 7 %  [RPA : Tab.4.2]. 

Avec remplissage dense → η = 0,882  
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c. coefficient de comportement R  [RPA : Tab.4.3] 

. Le coefficient de comportement de la structure :   R = 5       (Tab 4-3)  

d. facteur de qualité Q  [RPA : Tab.4.4.] 

Le facteur de qualité est égal à 1 additionné à la somme de 6 pénalités selon que les critères de 

qualité sont satisfaits ou non :    

 

Ces pénalités sont rappelées dans le tableau suivant : 

 

Critère Suivant X Suivant Y 

observé Valeur observé Valeur 

1 Conditions minimales sur les files de                  

contreventement 

Non 0.05 Non 0.05 

2 Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05 

3 Régularité en plan Oui 0 Oui 0 

4 Régularité en élévation Oui 0 Oui 0 

5 Contrôle de la qualité des matériaux Oui 0 Oui 0 

6 Contrôle de la qualité de l’exécution Oui 0 Oui 0 

 

En récapitulant les résultats on trouve :    

10,110,01

10,110,01





Y

X

Q

Q

 

e. périodes caractéristiques  [RPA : Tab.4.7.]

 

3S site 
s 50,0

s 15,0

2

1









T

T

 

 


6

1 qPQ

Tableau IV. 5: détermination du facteur de qualité Q du bloc A 
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IV.3.2. Résultats de l’analyse dynamique  

Communément aux deux méthodes de calcul (statique et dynamique), le RPA99 exige les 

vérifications suivantes : 

 Vérification de comportement pour les trois premiers modes  

 Vérification de participation massique  

 Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul 

 Vérification de la stabilité au renversement  

 Vérification de déplacement 

 Vérification vis à vis de l’effet  P- 

 

 

 

 

 

Figure IV.1 : Spectre de réponse 
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IV.3.2.1. Vérification de comportement  

 

 

 

 

 

 

 

 

Mode 1 Mode 2 Mode 3 

Translation   pure suivant 

l’axe X  

translation pure suivant l’axe  

Y 

rotation pure autour de 

l’axe z 

 

Mode 03 

Mode 02 Mode 01 

Figure IV.2: Le comportement des trois premiers modes  

 

Tableau IV.6: Le comportement des trois premiers modes  
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IV. 3.2.2. Vérification de participation massique  

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 au moins 90% de 

la masse totale de la structure  d’après  le RPA99 version 2003, Art 4.3.4.a.       

 

Mode Période (s) Cumul des masses modales effectives (%) 

Sens x Sens y Sens z 

1 0,62 70,26 0,00 0,00 

2 0,60 70,26 70,96 0,00 

3 0,46 70,50 70,96 0,00 

4 0,15 88,91 70,97 0,00 

5 0,15 88,92 89,83 0,00 

6 0,11 89,16 89,83 0,00 

7 0,08 90,50 89,83 0,00 

8 0,08 90,50 89,83 0,00 

9 0,08 90,50 89,92 0,00 

10 0,08 90,66 90.02 0,00 

 D’après le tableau précédent on remarque qu’on a une structure un peu rigide, ou le 

coefficient de participation massique n’atteigne le 90% qu’après le 10
ème

 mode 

IV. 3.2.3.  Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul  

     La résultante des forces sismique à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs 

modales ne doit pas être inferieure à 80% de la résultante des forces sismiques, déterminée 

par la méthode statique équivalente pour une valeur de période fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée [RPA99 version 2003 Art 4. 3.6]  

               é                
  

 
      

 a.   Calcul de la force sismique totale [RPA99 version 2003 Art 4.2.3]  

Tableau IV.7: Coefficient de participation 
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La force sismique totale V doit être calculée dans les deux directions X, Y selon la formule : 

W.
R

Q.D.A
V

W.
R

Q.D.A
V

YY
Y

XX
X





 

Tel que : 

 A : coefficient d’accélération de zone  

A = 0.25 

 D : facteur d’amplification dynamique moyen  


















 s.       T          )()η(,

 s      .T     T                    )η(,

TT                         η         ,

D

T
T

T
T

0352

0352

052

3

5

3

2

2

3

2

2

3
3

2

2

 

T2 = 0,4 s, tableau 4.7 (avec site S3) 

 

η : facteur de correction d’amortissement :  )2/(7  
 

 

ξ = 7 % tableau 4.2 (avec remplissage dense) → η = 0,882 

 

T : période fondamentale suivant les deux directions on utilise la formule : 

 

DhT n /09,0    [RPA99 version 2003 Art 4.2.4] 

 

Dx= 1.76 

 

Dy= 1.76 

 R : coefficient de comportement global de la structure  

R =5 
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 Q : facteur de qualité     

Qx=Qy=1.10 

 W : poids total de la structure 

QiGii 

n

1i

i βWWW     avec           WW 


 

β = 0.2      tableau 4.5 

W= 16299.11kN 

 

A Dx Dy R Qx Qy ∑Wi (kN) Vx (kN) Vy (kN) 

0.15 1.76 1.76 5 1.10 1.10 16299.11 3259.82 3259.82 

 

  

 V (kN) Vt (kN) 0.8*V Vt ≥ 0.8*V 

X 3259.82 2863,37 2607.85 OUI 

Y 3259.82 2953,50 2607.85 OUI 

 

IV. 3.2.4.  Vérification de la stabilité au renversement  

Le moment de renversement est égal à :   ix

n

i

ix FhM .
1

0 




                
iy

n

i

iy FhM .
1

0 


  

Avec : 

 Fix ,  Fiy: la force distribuée en hauteur suivant X et Y 

 hi : la hauteur de l’étage par rapport à la base 0 

Le moment de stabilité qui est égal à :   Mtx =YG.Wi   ,  MtY =XG.Wi 

 

Avec : 

 XG , YG : les coordonnées du centre de gravité de la structure 

 Wi : la masse de plancher dans chaque niveau 

 

Tableau IV.8: Calcul de la force sismique  

 

Tableau IV.9: Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul  
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IV. 3.2.4.1. Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur [Art 4.2.5] 
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 TY = 0,44s → Ft = 0 
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Figure IV.3: Les forces agissent sur la stabilité au renversement 

 



Chapitre IV :                                                                              Etude dynamique 

 
61 

 

 

 

 

 

VX  = 2863,37kN 

 

hi (m) Wi (kN) Wihi αx Fix (kN) 

5.58 3434.33 19163.56 0.828 237.08 

9.49 2697.66 25600.79 0.1107 316.97 

12.55 2231.13 28000.68 0.1210 346.46 

15.61 2231.13 34827.93 0.1506 431.22 

18.67 1941.80 36253.40 0.1567 488.69 

21.73 1941.80 42195.31 0.1824 522.27 

24.79 1821.25 45184.78 0.1954 559.50 

SOMME  231226.45 1 2884.19 

 

Figure IV.4: Distribution des forces sismiques 

 

Tableau IV.10: Forces sismiques selon la hauteur suivant X 
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VY = 2953,50kN  

 

 

hi (m) Wi (kN) Wihi αy Fiy (kN) 

5.58 3434.33 19163.56 0.0828 244.54 

9.49 2697.66 25600.79 0.1107 326.95 

12.55 2231.13 28000.68 0.1210 357.37 

15.61 2231.13 34827.93 0.1506 444.79 

18.67 1941.80 36253.40 0.1567 462.81 

21.73 1941.80 42195.31 0.1824 538.71 

24.79 1821.25 45184.78 0.1954 577.11 

SOMME  231226.45 1 2916.28 

 

 

Figure IV.5: Concentration des forces sismiques aux  étages suivant X 

suivant X 

 
Tableau IV.11: Forces sismiques selon la hauteur suivant Y 

X 

suivant X 
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IV. 3.2.4.2. Moment de renversement  

 

 

hi (m) Fix (KN) Fiy (KN) Moxi (KN.m) Moyi (KN.m) 

5.58 237.08 244.54 1322.9 1364.53 

9.49 316.97 326.95 3008.04 3102.75 

12.55 346.46 357.37 4348.07 4484.99 

15.61 431.22 444.79 6731.34 6943.17 

18.67 488.69 462.81 9123.84 8640.66 

21.73 522.27 538.71 11348.92 11706.16 

24.79 559.50 577.11 13870.00 14306.55 

∑Mo 49789.11 50548.82 

 

 

Figure IV.6: Concentration des forces sismiques aux  étages suivant Y 

X 

suivant X 

 Tableau IV.12: calcul du moment de renversement   

Y 

X 

suivant X 
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IV. 3.2.4.3. Moment stabilisant  

 

 

Niveau(m) Wi (KN)   XG(m) 
YG(m) 

MTx (KN.m) MTy(KN.m) 

5.58 3434.33 13.47 11.41 39185.70 46260.42 

9.49 2697.66 13.47 11.35 30618.44 36337.48 

12.55 2231.13 13.47 11.47 25591.06 30053.32 

15.61 2231.13 13.47 11.47 25591.06 30053.32 

18.67 1941.80 13.48 11.54 22408.37 26175.46 

21.73 1941.80 13.54 11.54 22408.37 26291.97 

24.79 1821.25 13.48 11.58 21090.07 24550.45 

∑Mt 151693 219722.42 

Donc il faut vérifier que : 5,1
0


M

M t

 

 

Mtx 

(kN.m) 

Mty 

(kN.m) 

Mox 

(kN.m) 

Moy 

(kN.m) 
Mtx/Mox Mty/Moy 

5,1
0


M

M t
 

151693 219722.42 49789.11 50548.82 3.046 4.346 OUI 

 

      La condition est vérifiée ce qui implique la stabilité de l’ouvrage vis-à-vis du 

renversement suivant les deux directions. 

IV. 3.2.5. Vérification des déplacements  

Le déplacement horizontal à chaque niveau K de la structure est calculé comme suit : 

 

Tableau IV.13: calcul du moment stabilisant 

Y 

X 

suivant X 

 

Tableau IV.14: Vérification de stabilité du batiment 

Y 

X 

suivant X 
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       [RPA: Art 4.4.3] 

     : Déplacement dù aux forces séismiques Fi. 

 R : coefficient de comportement. 

 Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal à :  

    
 
    1 

Selon [RPA: Art 5.10] le déplacement horizontal relatif d’un étage par rapport aux étages 

adjacents ne doit pas dépasser: 

Δ   limite = 0.01 he 

Avec :  

 he : la  hauteur de l’étage  . 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau 

(m) 

δe 

(cm) 

δk =R. δe (cm) Δ k= δ k –δ k-1 (cm) 0,01.he 

(cm) 

Δ k≤0,01.he 

+24.79 

 
1.0 5 

   

1.00 
 

3.06 

 

OUI 

+22.73 0.8 4 

0.50 
 

3.06 

 

OUI 

+19.67 

 
0.7 3.5 

1.00 
 

3.06 

 

OUI 

+16.61 0.5 2.5 

0.50 
 

3.06 

 

OUI 

+13.55 0.4 2 

1.00 
 

4.91 

 

OUI 

+9.64 0.2 1 

0.5 
 

5.58 

 

OUI 
+5.58 0.1 0.5 

Tableau IV.15: Vérification des déplacements inter-étages sens X 

Y 

X 

suivant X 
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IV. 3.2.6.   Vérification vis à vis de l’effet  P-  

Les effets du 2° ordre (ou effet P-) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments  si la 

condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

= Pk   k  /  Vk*hk        0.10 

 Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du  

niveau « k ». 

 Vk : effort tranchant d’étage au niveau " ". 

 k : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». 

Niveau 

(m) 

δe 

(cm) 
δk =R. δe (cm) Δ k= δ k –δ k-1 (cm) 

0,01.he 

(cm) 
Δ k≤0,01.he 

+24.79 

 
1.0 5.0    

0.50 
 

3.06 

 

OUI 

+21.73 0.9 4.5 

1.00 
 

3.06 

 

OUI +18.67 

 
0.7 3.5 

1.00 
 

3.06 

 

OUI 

+15.61 0.5 2.5 

0.50 
 

3.06 

 

OUI 

+12.55 0.4 2.0 

1.00 
 

4.91 

 

OUI 

+9.49 0.2 1.0 

0.50 5.58 
 

OUI +5.58 0.1 0.5 

Tableau IV.16: Vérification des déplacements inter-étages sens Y 

Y 

X 

suivant X 
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 hk : hauteur de l’étage « k ». 

Si   0.10<≤0.20, Les effets P-Δ peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l'action sismique calculés au moyen d'une analyse élastique du 1° 

ordre par le facteur : 

 K1

1
 

Si    = 0.10, la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée. 

 

 

 

 

 

 

hk (m) 

 

Pk 

(kN) 

Fix (KN) 
Vkx 

(kN) 

kx 

(cm) 
 

 

  0.10 

5.58 3434.33 237.08 237.08 1.0 0.0259 OUI 

9.49 2697.66 316.97 554.05 0.5 0.0025 OUI 

12.55 2231.13 346.46 900.51 1.0 0.0010 OUI 

15.61 2231.13 431.22 1331.73 0.5 0.0005 OUI 

18.67 1941.80 488.69 1820.42 1.0 0.0005 OUI 

21.73 1941.80 522.27 2342.69 0.5 0.0001 OUI 

24.79 1821.25 559.50 2902.19 0.5 0.00005 OUI 

Tableau IV.17 : Vérification l’effet  P-  sens X 

Y 

X 

suivant X 
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hk (m) 

 

Pk 

(KN) 

Fiy (KN) 
Vky 

(KN) 

ky 

(cm) 
 

 

  0.10 

5.58 3434.33 244.54 244.54 0.5 0.0125 OUI 

9.49 2697.66 326.95 571.49 1.0 0.0049 OUI 

12.55 2231.13 357.37 928.86 1.0 0.0019 OUI 

15.61 2231.13 444.79 1373.83 0.5 0.00052 OUI 

18.67 1941.80 462.81 1836.64 1.0 0.00056 OUI 

21.73 1941.80 538.71 2375.35 0.5 0.00018 OUI 

24.79 1821.25 577.11 2952.46 0.5 0.00012 OUI 

 

On constate d'après les tableaux  que  la  structure  étudiée  est  justifiée Vis- à- vis de 

l'effet P-Δ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau IV.18: Vérification l’effet  P-  sens Y 

Y 

X 

suivant X 
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V.1. Introduction  

        Ce chapitre comporte le calcul des éléments résistants qui sont les portiques (poteau, 

poutre) et les voiles constituants la structure. 

        Ces éléments en béton armé ont pour rôle d’assurer d’une part le transfert des charges 

verticales (fonction porteuse) et d’autre part la stabilité sous l’action des charges horizontales 

(fonction de contreventement). 

         Les actions agissantes sur la structure sont combinées à l’aide du logiciel de calcul 

ROBOT pour donner les différentes sollicitations dans les éléments résistants. 

Le maximum de ces effort (M, N, T) dans chaque élément va être pris pour son ferraillage tout 

en respectent les différentes règles techniques imposées par le CBA 93 et RPA 99V2003V.2.  

V.2. Objectif 

 L’objectif visé dans ce chapitre est d’assurer pour la structure : 

 L’équilibre statique (pas de renversement).  

 La résistance des matériaux constitutifs (pas de rupture).  

 La stabilité de forme (justification de la flèche). 

V.3. Combinaisons de calcul  

         Le calcul du ferraillage des éléments résistants doit se faire sous l’action des 

Sollicitations déterminées par les combinaisons données par les réglementations en vigueur. 

 

V. 3.1. États limites de service (E.L.S) 

         Ces états servent pour une vérification en termes de durabilité de la structure. Ces   états     

correspondent  au  mode d’exploitation de  la structure  dans des  conditions normales. La  

 



Chapitre V :                                            Ferraillage Des Eléments Résistants 

 

 
70 

combinaison de charges est donnée par la relation: 

 G + Q 

G : Charges permanentes.  

Q : Charges d’exploitation. 

T : Effet de la température. 

V.3.2. Etats limites ultimes (E.L.U)  

         Le dépassement de ces états limites risque d’entraîner des désordres graves jusqu’à la 

ruine de l’ouvrage. La combinaison des états limites ultimes est donnée par : 

 1,35G + 1,5 Q 

 G + Q ± E. 

V.3.3. Etats limites accidentels (E.L.A)  

Les combinaisons d’actions aux états limites accidentels données par le règlement 

parasismique en vigueur pour une structure en béton armé avec un contreventement mixte par 

(portique/voiles) sont : 

 G +Q ± E 

 0,8G ± E 

E : est l’action accidentelle (sismique). 

V.4. Ferraillage des poutres 

Les poutres de notre projet ont une  forme rectangulaire, elles sont soumises à la 

flexion simple ainsi qu’à la flexion composée pour les poutres de l’axe X (poutres 

secondaires) pour tenir compte de l’effet de la température car nous n’avons pas prévu de 

joint de dilatation. 

 Les sections 

- Poutres principales (bxh) = (30x45) cm
2
 

- Poutres secondaires (bxh) = (30x40) cm
2 
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 Situation durable 

- Béton: σbc = 14.2 MPa, ƒc28 =  25 MPa,  γb = 1.5. 

- Acier: FeE 400, σs = 348 MPa, FeE 400, γs = 1.15. 

 Situation accidentelle 

- Béton: σbc = 18.48 MPa,  ƒc28 =  25 MPa,  γb = 1.15. 

- Acier: FeE 400, σs = 400 MPa, γs = 1. 

V.4.1. Recommandation des règlements  

 Selon le RPA99 (Art7.5.2) 

 Le pourcentage des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est : 

 4%
b.h

A
0.5%        en zone courante. 

 6%
b.h

A
0.5%        en zone nodale. 

  

Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les 

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en travée 

au moins égale à la moitié de la section sur appuis. 

La longueur minimale de recouvrement est de 40Φ en zone IIb. Le pourcentage des 

aciers transversaux est tel que: 

 La quantité des armatures transversales est donnée par: 

         A t = 0.003.St.b 

 L'espacement maximum St entre les armatures transversales est: 

]12;
4

min[ tt  
h

S   (Zone nodale). 

        2

h
S t    (Zone courante). 

 Selon le CBA93 (A.7.1.2) 

   La section des armatures longitudinales est : 
1000

.
min

hb
AA   
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   L'espacement des armatures transversales est tel que : 

 St≤ min [0.9d; 40cm] 

 

 
 



sincos9.0

.3.0.

.

4.0
.

.

28








e

cuS

t

t

t

et

f

Kf

Sb

A

MPa
Sb

fA

 

Avec   K=1, α=90
0
 

Le diamètre des armatures transversales est donné par : 











10
;

35
min

bh
t  

V.4.2.Calcul des armatures longitudinales 

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants: 

 

N
iv

ea
u

 

 

position 

 

Mu 

(kN.m) 

 

Situation 

As 

(cm
2
) 

A's 

(cm
2
) 

Amin (cm
2
) As 

Choisi

e 

(cm
2
) 

vérificatio

n selon 

RPA / 

CBA 

Nombre 

des 

barres 
CBA RPA 

T
er

ra
ss

e
 

 

Travée 78.11 DUR 5.6 0 1.35 

6.75 

 

6.03 OUI 
3HA16 

 

appui 131.68 ACC 9.87 0 1.35 10.65 OUI 
3HA16 

+3HA14 

E
ta

g
es

 Travée 72.60 DUR 5.2 0 1.35 

6.75 

 

6.03 OUI 
3 HA16 

 

appui 128.46 ACC 9.61 0 1.35 10.65 OUI 
3 HA16 

+3HA14 

R
D

C
 

Travée 92.47 DUR 6.7 0 1.35 

6.75 

7.57 OUI 
3 HA16 

+1HA14 

appui 133.76 ACC 10.00 0 1.35 10.65 OUI 
3HA16 

+3HA14 

 

 

 

Tableau V.1 : Ferraillage longitudinal des poutres principales  
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V.4.3. Vérification des contraintes à l'E.L.S 

 Si la fissuration est peu nuisible, on doit vérifier seulement : 
___

bb    

Avec : 
I

yM ser

b

.
 ,   b =0.6fc28 =15MPa 

y: est déterminé à partir de l'équation: 

by
2
/ 2+15A's (y-c') -15 As (d-y) =0. 

I=b.y
3
/3+15A's (y-c')

 2
+15 As (d-y)

 2
. 

 Si la fissuration est préjudiciable, on doit vérifier : 

- 
___

bb    

- 
___

ss    

Avec :   
I

yd
M sers

)(
15.


 ,  MPaff tes 202]110;

3

2
min[ 28

___

   

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants: 

 

 

Niveau 

 

position 
 
Mu 

(kN.m) 

 

Situation 
As 

(cm
2
) 

A's 

(cm
2
) 

Amin (cm
2
) As 

Choisie 

(cm
2
) 

vérification 

selon RPA / 

CBA 

Nombre 

des barres 

CBA RPA 

terrasse appui 56.00 G+Q+Ey 4.5 0 1.2 6 4.62 OUI 3 HA14 

Etages appui 88.63 G+Q-Ex 7.4 0 1.2 6 7.70 OUI 5 HA14 

RDC appui 66.68 G+Q-Ex 5.4 0 1.2 6 6.16 OUI 4 HA14 

Niveau position Mser 

(KN.m) 

Aadoptée 

(cm
2
) 

σb 

(MPa) 

σb 

(MPa) 

σs 

(MPa) 

σs 

(MPa) 

σb≤ [σb] 

σs≤ [σs] 

Terrasse Travée 56.96 6.03 7.5 15 199.8 202 oui 

Appui 101.80 10.65 11.1 201.6 

Etages Travée 52.59 6.03 6.9 15 184.5 202 oui 

Appui 100.54 10.65 10.9 201.6 

 

RDC 

Travée 65.54 7.57 8 15 201.6 202 oui 

Appui 125.95 10.65 13.7 201.6 

Tableau V.2 : Ferraillage longitudinal des poutres secondaire 

 

Tableau V.3 : Vérification des contraintes { l’ELS} des poutres principales 
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Niveau position Mser 

(KN.m) 

Aadoptée 

(cm
2
) 

σb 

(MPa) 

σb 

(MPa) 

σs 

(MPa) 

σs 

(MPa) 

σb≤ [σb] 

σs≤ [σs] 

Terrasse Appui 29.76 4.62 4.3 15 167.2 202 oui 

Etages Appui 51.52 7.70 7.7 15 201.6 202 oui 

RDC Appui 34.66 6.16 5.6 15 168.7 202 oui 

 

V.4.4. Justification des poutres sous sollicitations des efforts tranchants   

La contrainte de cisaillement du béton est donnée par :   

d


0

u

u b

T
τ  

 Tu: effort tranchant 

 

Fissuration la fissuration est 

préjudiciable 

la fissuration est peu nuisible 

τu
 














4MPa ; 0.15min 

γ
b

ci
f

 













5MPa ; 0.2min 

γ
b

ci
f

 

situation 

durable 
MPa 2.5τu


 

MPa 3.3τu


 

Situation 

accidentelle 
MPa 26.3τu


 

MPa 34.4τu


 

 

 

Niveau Vu   (KN) Combinaison τu (Mpa) 
(Mpa) 

τu≤       

Terrasse 97.68 G+Q+Ex 0.76 3.26 OUI 

Etage 95.37 G+Q+Ex 0.74 3.26 OUI 

RDC 127.90 G+Q+Ex 1.00 3.26 OUI 

 

 

Tableau V.5 : Calcul de   u 
 

Tableau V.4 : Vérification des contraintes { l’ELS} des poutres secondaire 

 

Tableau V.6 :Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres principales 
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Niveau Vu    (KN) combinaison τu (Mpa)       (Mpa) τu≤       

Terrasse 46.62 G+Q-Ex 0.36 3.26 OUI 

Etage 63.39 G+Q-EX 0.49 3.26 OUI 

RDC 40.27 G+Q-EX 0.31 3.26 OUI 

V.4.6.Calcul des armatures transversales  

L’acier choisi est de type rond lisse de nuance FeE235. 

L’espacement entre les armatures d’âme successives doit être le plus faible des valeurs 

suivantes :  

D’après RPA 99 version 2003 Art 7.5.2.2 :          

 

     

                                  

 

    

            

D’après CBA 93 :  






















MPa
Sb

fA

cmdMinS

f

Kf

Sb

A

t

et

t

e

tju

t

t

4.0
.

.

)40;9.0(

)sin(cos.9.0

)..3.0..(

.0 



                                                                              

Les valeurs des sections d’armatures transversales (At) ainsi que leurs espacements (St) pour 

chaque poutre sont résumés dans le tableau suivant : 

 

 

 CBA 93 RPA 99 St adopté (cm)  

Section τu 

(Mpa) 

St 

(cm) 

At 

(cm
2
) 

S 

(ZN) 

(cm) 

S'(ZC) 

(cm) 

At 

(cm
2
) 

S (ZN) 

(cm) 

S'(ZC)(

cm) 

At choisie    

 (cm
2
) 

30×45 1.14 38.25 1.14 9.6 22.5 0.86 5 15 2.01=4Φ8 

30×40 0.88 33.75 1.01 9.6 20 0.86 5 15 2.01=4Φ8 

 





















2
'

)12,
4

(

003.0

h
S

h
MinS

b
S

A

t

t

 (Zone nodale)        

(Zone courante)

 
 (Zone nodale)        

Tableau V.8 : calcul des armatures transversales. 

 

Tableau V.7 : Vérification des contraintes { l’ELS} des poutres secondaire 
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V.4.7.Vérification de la flèche 

Il n'est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les poutres considérées répondent 

aux conditions suivantes: 

 
16

1


L

h  . 

 
010M

M

L

h t . 

 
efdb

A 2.4

.
 . 

 

 Pour les poutres principales (30x45): Lmax=5.85m 

 0625.0
16

1
076.0 

L

h
                     (C.V) 

 091.0
10

076.0
0


M

M

L

h t                   (C.V) 

 0105.0
2.4

0083.0
.


efdb

A
                  (C.V) 

 Pour les poutres secondaires (30x40): Lmax=4.50m 

 0625.0
16

1
088.0 

L

h
                  (C.V) 

 075.0
10

088.0
0


M

M

L

h t                 (C.V) 

 0105.0
2.4

0068.0
.


efdb

A
               (C.V) 

On remarque que les trois conditions sont vérifiées dans les deux directions porteuses 

(poutre principale) et non porteuse (poutre secondaire), alors le calcul de la flèche n’est pas 

nécessaire. 

 

Appui(Terasse,Etage,RDC) 
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Travée 

 

 

 

Appui 

Figure V.1 : La disposition des armatures dans les poutres principales  

 

Figure V.2 : La disposition des armatures dans les poutres secondaires 
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V.5. Ferraillage des poteaux 

Les poteaux sont sollicités en flexion composée, qui se distingue par la présence de 

deux sollicitations : un effort normal de compression et un moment de flexion. 

         Une section soumise à la flexion compose peut être l'une des trois sections suivantes : 

- Section entièrement tendue. 

- Section partiellement tendue. 

- Section entièrement comprimée. 

V.5.1. Recommandation des règlements  

¤ Selon le RPA99 (Art 7.4.2.1)  

 

- Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets. 

- Leur pourcentage en zone IIa est limité par : 

* 0.8 % ≤ A / b.h ≤ 4 %         (en zone courante). 

* 0.8 % ≤ A / b.h ≤ 6 %        (en zone de recouvrement). 

- Leur diamètre minimal et de 12mm. 

- La longueur minimale de recouvrement est de 40Φ en zone IIa. 

- La distance maximale entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 

25cm en zone IIa. 

 

¤ Selon le CBA 93  

 

          4 cm
2
   pour 1m de longueur du parement. 

A = min 

0.1 % ≤ A / b.h ≤ 5 % 

V.5.2. Calcul des aciers longitudinaux à l'E.L.U  

V.5.2.1.Etat limite de résistance  

Pour la détermination des armatures longitudinales on va tenir compte des trois cas 

défavorable suivants : 

) N max               M corr.               (Cas I). 

) N min              M corr.                (Cas II). 

) M max              N corr.                 (Cas III). 

 

Les armatures sont obtenues sous l'effet de deux situations : durable et accidentelle. 



Chapitre V :                                            Ferraillage Des Eléments Résistants 

 

 
79 

 Situation durable  

Béton :   γ b = 1.5 ;  f c 28 = 25 MPa ;  σ bc = 14.2 MPa. 

Acier :    γ s = 1.15  ;  FeE 348  ;  σ s = 348 MPa. 

 Situation accidentelle 

 

Béton :   γ b = 1.15  ;  f c 28 = 25 MPa  ;  σ bc = 18.48 MPa. 

Acier :    γ s = 1  ;  FeE 400  ;  σ s = 400 MPa 

V.5.2.2. Etat limite de stabilité de forme  

Les sections soumises à la flexion composée doivent être justifiées vis à vis de l'état limite 

ultime de stabilité de forme, conformément à l'article (A.4.3.5) du CBA93. 

On adopte une excentricité totale de calcul telle que : 

e = e1 + e2 




















250

L
 cme  :avec   e

N

M
e aa ;2max,1

. 

 

 h

L
e

f

4

2

1
10

23 
 ,  avec: 0.7≤ α ≤ 1  et φ =2 

e1 : excentricité du 1
er
 ordre, due à la résultante des contraintes normales. 

ea : excentricité additionnelle traduisant les imperfection initiales. 

e2 : excentricité due aux efforts de second ordre lies à la déformation de la structure. 

Lf : longueur de flambement du poteau. 

L : longueur libre du poteau. 

h: hauteur totale de la section dans la direction du flambement. 

φ : rapport de la déformation finale due au fluage à la déformation instantanée du béton sous 

la charge considérée. 

α : rapport du moment des charges permanentes au moment total 

Les efforts dans les poteaux les plus sollicités et les sections d'acier adoptées pour les divers 

types de poteaux sont résumés dans le tableau suivant : 
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Etage 

 
Section 

(cm
2
) 

 

Cas 

 

N 

(KN) 

 

M 

(KN.m) 

 

Sit 

 

Acal 

(cm
2
) 

 

A 

min 

(cm
2
) 

 

Aadop 

(cm
2
) 

 

Nombres 

de barres 

5
eme 

 

 

 

35×35 

I 
278.16 19.85 DUR 5.6 

 

9.8  

 

 

10.68 

 

4HA12 

+ 

4HA14 II 
23.83 15.71 ACC 7.4 

 

9.8 

III 
203.14 60.00 ACC 5.6 9.8 

 

4
eme 

+
 

3
eme 

 

 

 

40×40 

I 
713.89 17.00 DUR 6.4 12.8  

 

 

14.20 

 

4HA16 

+ 

4HA14 II 
23.70 12.08 ACC 7.6 12.8 

III 
520.14 68.90 ACC 6.4 12.8 

2
eme 

+ 

 

1
er 

 

 

 

45×45 

I 
1173.58 65.36 DUR 7.2 16  

 

16.08 

 

 

 

8HA16 

II 
23.27 64.25 ACC 8.0 16 

III 
856.37 89.66 ACC 7.2 16 

RDC 

 

 

 

50×50 

I 
1416.74 69.28 DUR 8.0 20  

 

20.61 

 

4HA20 

+ 

4HA16 II 
37.61 53.17 ACC 8.0 20 

III 
1034.78 77.74 DUR 8.0 20 

S sol
 

 

 

 

50×50 

 

 

I 
1757.86 39.30 

DUR 
8.0 20  

 

 

20.61 

 

4HA20 

+ 

4HA16 II 
60.33 30.35 

ACC 
8.0 20 

III 
1291.94 42.78 

ACC 
8.0 20 

 

V.5.2.3. Vérification des contraintes à l’ELS par CBA93  

Après avoir fait le choix des armatures longitudinales (tout en respectant les sections 

minimales exigées par les règlements), on passe à la vérification des contraintes à l'ELS, sous 

les sollicitations Mser, Nser. 

On doit vérifier les contraintes du éton et d’acier avec les contraintes admissi le : 

   Tableau V.9 : les sections d'acier adoptées pour les divers types de poteaux 
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 Section entièrement comprimée : 

   
    

  
 

  
    

  
  

       
    

  
 

  
         

  
   

 

 Section partiellement comprimée : 

  =  .                                 =15  .       

 Béton :  286.0 cb f
                                 

  MPa 15b . 

 Acier:  







 28

__

110;
3

2
min t

e

s f
f



                 

MPa 202s   . 

 

 

Etage 

 

Section 

(cm
2
) 

 

Nser 

(KN) 

 

Mser 

(KN.m

) 

 

A 

(cm
2
) 

 
Type de 

section 

 

b 

(MPa

) 

 

s 

(MPa

) 

 

σb≤ b 

 

σS≤ S 

5
eme 

 

 

35×35 
 

192.45 

 

 

40.04 

 

10.68 

 

SEC 

 

7.1 

 

 

106.3 

 

OUI 

 

 

 

OUI 

 

 

 

 

4
eme 

+
 

3
eme 

 

 

40×40 
 

508.37 

 

37.62 

 

14.20 

 

SEC 

 

5.5 

 

 

77 

 

OUI 

 

 

 

OUI 

 

 

 

2
eme 

+ 

 

1
er 

 

 

 

45×45 

 

841.77 

 

37.17 

 

16.08 

 

SEC 

 

5.6 

 

81.2 

 

OUI 

 

 

 

OUI 

 

 

 

RDC 

 

 

 

50×50 

 

1018.96 

 

49.28 

 

20.61 

 

SEC 

 

89.1 

 

6.2 

 

OUI 

 

 

 

OUI 

 

 

 

S sol
 

 

 

 

50×50 

 

 

 

1262.86 

 

27.78 

 

20.61 

 

SEC 

 

90.6 

 

6.2 

 

OUI 

 

 

 

OUI 

 

 

 

 

Tableau V.10 :  Vérification des contraintes dans les poteaux à l'E.L.S 
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V.5.3. Justification des poteaux vis-à-vis de l'effort tranchant  

V.5.3.1. Contrainte de cisaillement  

Le calcul de la contrainte de cisaillement se fait au niveau de l'axe neutre de la section, il est 

fonction des dimensions géométriques ainsi que de l'effort tranchant à l'état limite ultime. 

Cette contrainte est donné par : 

du .
0

b
u

T
 

 

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée selon les règles comme suit : 

 RPA 99 (Art 7.4.3.2) 

 

La contrainte admissible est : 

  
28

.
d

 
b c

f   

  
                                5      si   0.04 

                                  5     si   0.075 













d

d
      

λ = Lf / i : élancement géométrique. 

Lf = 0.7 L0: longueur de flambement. 

L0 : longueur libre de poteau. 

i = (I / A)
 1/2

 : rayon de gyration. 

I : moment d'inertie du poteau. 

A : section du poteau. 

 CBA 93 (A.5.1.2.1)  

 Si la fissuration est peu nuisible : 
 























le)accidentel (situation  MPa 4.32uτ

      durable) (situation   MPa 3.33uτ    5MPa  ; 

bγ

c280.2f
Min 

u
τ  

 Si la fissuration est préjudiciable : 

 























le)accidentel (situation MPa 26.3u

       durable) (situation  MPa 5.2u  4MPa ;280.15
Min   

u 






b

cf  

Les contraintes de cisaillement dans les poteaux les plus sollicitées pour chaque niveau sont 

résumées dans le tableau suivant : 
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Etage 

 

Section 

(cm
2
) 

 

Tu.max 

(KN) 

 

u 

(MPa) 

 

 

 

 

d 

 

 

Situation 
 

b adm 

(Mpa) 

 

u adm 

(Mpa) 

 
Observation 

5
eme 

 

 

35×35 

 

31.30 

 

0.275 

 

 

21.20 

 

0.075 

 

 

Accid 

 

1.875 

 

3.26 
 

C.V 

 

4
eme 

+
 

3
eme 

 

 

40×40 

 

36.25 

 

0.241 

 

18.55 

 

0.075 

 

Accid 

 

1.875 

 

3.26 
 

C.V 

2
eme 

+ 

 

1
er 

 

 

 

45×45 

 

44.16 

 

0.230 

 

 

 

16.48 

 

0.075 

 

Accid 

 

1.875 

 

3.26 
 

C.V 

RDC 

 

 

 

50×50 

 

31.49 
 

0.132 

 

18.96 

 

0.075 

 

Accid 

 

1.875 

 

3.26 
 

C.V 

S sol
 

 

 

 

50×50 

 

 

 

12.30 
 

0.05 

 

27.06 

 

0.075 

 

Accid 

 

1.875 

 

3.26 
 

C.V 

 

Résultat : les poteaux ont des sections suffisantes pour reprendre l'effort de cisaillement. 

 

V.5.3.2.Calcul des armatures transversales  

Les armatures transversales disposées dans un poteau ont pour rôles : 

 Equilibrer l’effort tranchant. 

 Permettre le positionnement des armatures longitudinales. 

 Empêcher le gonflement du béton. 

 Empêcher le flambement des armatures. 

 

 

Tableau V.11: Vérification des poteaux vis-à-vis de l'effort tranchant 
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 Selon le CBA93  

 Les armatures transversales doivent entourer les barres longitudinales, leur Øt est 

donné par la relation :  

       
h

35
  
b

10
      

 Φ  : étant le plus petit diamètre des armatures longitudinales. 

 

 At=nt.at : avec nt est le nombre des barres transversales.   

 

 Leur espacement doit satisfaire l’inégalité suivante :   

   
       

   
  

                 
 

 Avec  dans le cas de la flexion composée. 

      
  

B     
 

 

 St ≤ Min [0.9d, 40cm]  

et :                                      

           
      
     

 0.4 MPa 

 Selon le RPA99 version 2003  

 D’après l’article 7.4.2.2, On a :       

   
           

     
 

              Avec : 

 At= nt.at   

 ρ : est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par 

effort tranchant en prenant λg  l’élancement géométrique du poteau  λg=  f/a : 
 avec (a) est la dimention de la section droite du poteau dans la direction de 

déformation considérée  

                        ρ =2.5  si  λg ≥ 5.      

                        ρ=3.75 dans les cas contraires. 

 Le RPA99 version 2003 fixe les espacements maximaux comme suit : 

 Dans la zone nodale:       St ≤ Min (10фl ,15 cm)            en zone II.      

 Dans la zone courante:    St ≤  15фl                                en zone II.     
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 La quantité d’armatures transversales minimale At/ (St*b) en % est donnée comme 

suit : 

                       0.3%     si λg ≥ 5. 

                       0.8%     si λg ≤ 3. 

 Les cadres et les étriers doivent êtres fermes par des crochets à 135
o
 ayant une 

longueur droite de 10фt minimum. 

 

 Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et 

diamètre suffisants (cheminées >12cm) pour permettre une vibration correcte du béton 

sur toute la hauteur des poteaux. 

Application des recommandations. 

 

 

Section 
 

Vu 

(kN) 

 

λg 

 

ρ 

 

Zone 

 

StRPA 

 

StCBA 

 

Stfinale 

 

Atmin 

RPA 

 

At 

 

 

Choix 

35×35 31.30 6.12 2.5 cour 18 29.25 15 1.57 2.01 4Ø8 

nod 12 29.25 10 1.05 2.01 4Ø8 

40×40 36.25 5.35 2.5 cour 21 33.75 15 1.8 2.01 4Ø8 

nod 14 33.75 10 1.2 2.01 4Ø8 

45×45 44.16 4.76 3.75 cour 24 38.25 15 2.02 2.51 5Ø8 

nod 15 38.25 10 1.35 2.01 4Ø8 

50×50 31.49 5.47 2.5 cour 24 42.75 15 2.25 2.51 5Ø8 

nod   15 42.75 10 1.5 2.01 4Ø8 

50×50 12.30 7.81 2.5 cour   20  42.75 15 2.25 2.51 5Ø8 

nod 15 42.75 10 1.5 2.01 4Ø8 

 

 

 

Tableau V.12 : les armatures transversales et leurs espacements 
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5.3.2. Vérification de la quantité d’armatures transversales minimale (At/St.b)  

 

 

Poteau Zone   

    
    

  

    
      

34x35 courante 0.38 C.V 

nodale 0.57 C.V 

40×40 courante 0.34 C.V 

nodale 0.50 C.V 

45×45 courante 0.37 C.V 

nodale 0.45 C.V 

50×50 courante 0.33 C.V 

nodale 0.40 C.V 

 

 

 

Tableau V.13 :Vérification de la quantité d’armatures 

 

Figure V.3 : Disposition des armatures dans les poteaux 
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5
0
cm

 

4T20 

4T16 

Ø8 

S SOL+RDC 

50cm 

4
5
cm

 

4T16 

4T16 

Ø8 

R1 +R2 

45cm 

4
0
cm

 

4T16 

4T14 

Ø8 

R3+R4 

40cm 

3
5
cm

 

4T14 

4T12 

Ø8 

R5 

35cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V.4 : Ferraillage des poteaux  
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V.6.Ferraillage des voiles  

V.6.1. Les voiles pleins 

     Le ferraillage des voiles sera calculé à partir des combinaisons des sollicitations 

dues aux charges verticales " G " et " Q " et horizontales " E ", les forces verticales 

provoquent les efforts normaux, tandis que les forces horizontales provoquent des efforts 

normaux, des efforts tranchants ainsi que des moments fléchissant.   

v
I

M

S

N
σ1

              v
I

M

S

N
σ2

  

S: section transversale du voile: S = a .L 

I: moment d'inertie: 
12

a.h
I

3

  

L: la largeur du voile. 

a: épaisseur du voile. 

v: distance entre le centre de gravité et la fibre la plus éloignée.  

Sous l'action des efforts sollicitant le voile résultant trois cas de contraintes possibles: 

a. Si σ1 et σ2 sont de signes contraintes alors la section est partiellement comprimée (Fig. 

a). 

σ
F

A
s

t

v
  

2

.a.Lσ
F

t2

t
 (Force de traction) 

.L
σσ

σ
L

21

2

t 
  (La longueur tendue) 

 

 
Figure V.5 : Diagramme des contraintes (SPC) 

) 
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a. Si σ1 et σ2 sont négatives, alors la section est entièrement tendue  (Fig. b), la zone 

courante n'existe pas, on déterminera les armatures verticales par la formule: 

ff
e

t

e

s

v

11500σ.a. Fγ
A    

 
.L.a

2

σσ
F

21

t 






 
  

 

b. Si σ1 et σ2 sont positives, alors la section est entièrement comprimée   (Fig. c), la zone 

courante pour le pourcentage minimum donné par le règlement: [3] 

0.15%.a.LAmin
  

 

                                        

V.6.2. Armatures verticales 

L'acier choisi est de type haut adhérence Fe 400. 

 Selon le CBA 9 

Avec :                                            

%5
.

%1,0 
ba

Av

                                                           

 a = l’épaisseur du voile 

 b = la largeur de la zone tendue 

 

 

Figure V.6 : Diagramme des contraintes (SET) 

 

Figure V.7 : Diagramme des contraintes (SEC) 
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 Selon le RPA 99(V2003) 

 BA tver
0.2%   Dans la section tendue du voile. 

0.15%BAver
    Dans la section globale du voile. 

0.1%BAver
      Dans la section courante. 

Avec : 

 B: section du voile. 

 a: épaisseur du voile. 

 
φ

ver : diamètre vertical. 

V.6.3. Armatures horizontales 

      Le voile doit avoir des armatures horizontales (Ah) disposées perpendiculairement aux 

armatures verticales, leur rôle est de supporter l'effort tranchant " V ". 

 Selon le CBA 93 

Diamètre minimal: 







 φ φ

vh
; 

10

a
 ; 

35

h
min   

Espacement des armatures horizontales: 

 40cm ; 0.9dminSh
   

a 0.4

h eh

h

A
S

f
    

τγ
A

S
bs

h eh

t
a

0.9 f
   














 5Mpa ; 0.2min 

γ
τ

b

c28

b

f
   :    Fissuration peu nuisible. 














 4Mpa ; 0.15min 

γ
τ

b

c28

b

f
  :   Fissuration Préjudiciable. 

 

 τb
: contrainte de cisaillement. 

 τb
: contrainte de cisaillement admissible. 

 Ah: section d'armatures horizontales. 

 d = 0.9 h: hauteur utile. 
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 Selon le RPA 99 V(2003) 

.a
10

1
φ

h
  

0.0030

A.h
Sh

  

 30cm ; 1.5amin Sh
  

V.6.4. Armatures transversales 

Ce sont des armatures ronds lisses de nuance FeE 235, elles sont perpendiculaires aux 

faces du refend, elles relient les deux nappes d'armatures (verticales et horizontales, il faut 

disposer au moins quatre épingles par mètre carré du voile. 

V.6.5. Recommandations pour les voiles  

(RPA 99 et CBA 93) 

La longueur de recouvrement doit être égale: 

 40 Φ: pour les barres situées dans les zones oû le renversement de signes des efforts 

est possible. 

 20 Φ: pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes les 

combinaisons possibles de charge. 

   Il est possible de concentrer des armatures de traction à l'extrémité du voile ou du 

trumeau. 

   Espacement des armatures verticales. 

 30cm ; 1.5aMin Sv
  











10

L
  extrémité)d' (zone    

2

courante) (zone    

S

S
S

v

v

v

 

Les barres horizontales doivent être munies de crochets de 135°, ayant une longueur de 10 Φ, 

pour les trumeaux dans l'extrémité de l'armature. 

 

 

 

  

 

 

Figure V.8: disposition des armatures verticales dans les voiles 

 



Chapitre V :                                            Ferraillage Des Eléments Résistants 

 

 
92 

V.6.5.Voiles avec files d'ouvertures: 

a- Les linteaux: 

Les voiles avec files d'ouvertures sont constitués par des trumeaux reliés entre eux 

par des poutres de couplages "linteaux". 

Ces éléments seront étudiés comme des poutres bi encastrées dans les trumeaux.   

 Elles sont sollicitées en flexion simple comme les poutres, et on le vérifie avec les 

règlements en vigueur (CBA 93, RPA 99) 

Recommandations réglementaires: 

Selon le CBA 93: 

Même conditions que pour les poutres. 

Selon le RPA 99: 

 Contrainte limite de cisaillement: f
c28bb

0.2ττ   [3] 

Ou: 
.d

T

b
τ

0

b
  avec Tcalculée

1.4T 
 

MPa54.1
135*900

1.4*10000*133,67
τb

 ≤   MPa525*0.2τb
                           

                                 b0: épaisseur du linteau. 

d: hauteur utile. 

Tu: effort tranchant ultime. 

Les linteaux sont calculés en flexion simple (avec les efforts M, V), on devra 

disposer: 

 Des aciers longitudinaux de flexion " Al ". 

 Des aciers transversaux " At ". 

 Des aciers en partie courante (aciers de peau). 

A- Premiers cas: MPaf 5.125*06.00.06τ
c28

 
                                     

 

α-1- Aciers longitudinaux: Les aciers longitudinaux inférieurs et supérieurs 

sont calculés par la formule: 

.Z

M

e

lA f
       avec     2d'hZ     [3] 

M: moment du à l'effort tranchant. 

h: hauteur totale du linteau. 
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d’: distance d'enrobage. 

α-2- Aciers transversaux: On distingue deux cas: 

1. linteau long: 1
h

L
g

  

On à: 
T

Z

ett AS f   [3] 

St: espacement entre les armatures transversales. 

At: section d'armatures transversales. 

L: portée du linteau. 

Z = h – 2 d' 

2. linteau court: 1
g
  

On doit avoir: 
f

f

et

et

t

A

A
S

T

L


   [3] 

  TT
L

MM
TTT u2

ij

cjci

121
2  ;    ;   , min T 


  

Mci , Mcj: moments résistants ultimes des sections d'about à gauche et à 

droite du linteau de portée " Lij ", est calculés par: 

.Z.
elc AM f    Avec   2d'hZ   

 

B- Deuxième cas: f
c28

0.06τ 
 
 

Dans ce cas, il y à lieu de disposer le ferraillage longitudinal, transversal, et 

en zone courante suivant les minimums réglementaires, les efforts (M et T) sont  

repris suivant des bielles diagonales " AD " à disposer obligatoirement.  

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule: 

 

                             
f

e

D
α.sin  2

T
A    Avec: 

 
L

2dh
α tg


   [3] 

      T = Tu      (sans majoration) 
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Ferraillage minimal 

Selon le RPA 9, on à: 

b.h % 0.15Al
  

b.h 0.2%Ac
  

0AD
                      si      f

c28b
0.06τ   

b.h % 0.15AD
       si      f

c28b
0.06τ   

b.s % 0.15At
       si      f

c28b
0.025τ   

b.s % 0.25At
       si      f

c28b
0.025τ   

 

V-6-7-1- Calcul du ferraillage 

Caractéristiques du linteau: b = 0.15 m ; h = 0.93 m ; d = 0.88 m ; L = 0.9 m. 

Les calculs du ferraillage sont résumés dans les tableaux suivants: 

1) Armatures longitudinales 

On à:  MPa1.5250.060.06
c28

f  

Fc

Ft

> h / 4 + 50 O

10
 

S < h / 4
A

AD

A
Coupe A - A

h

b
Al

At

Ac

A'l

O 6
t = 10

 

 
Figure V.9: Armatures du linteau selon le RPA 99 
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Al ≥ 0.0015 b  h 

Al ≥ 0.0015 0.15  0.90 =2.02 cm
2
 

Donc on adopte: Al = 4 T 10 = 3.14 cm² avec un espacement de  

St = 20 cm 

2) Armatures de peau 

Selon le RPA 99, on à: 

cm² 2.790.930.150.002b.h 0.002Ac
  

Donc on adopte: AC = 4 T 10 = 3.14 cm² avec un espacement de  

St = 20 cm 

3) Armatures transversales 

MPa 625.0250.0250.025
c28

f  

At ≥ 0.0025 b  s  avec s = h/4 

At ≥ 0.0025  0.15 0.23 =0.87 cm
2 

 

Donc on adopte: At = 4 T 8 = 2.01 cm² avec un espacement de  

St = 20 cm 

 

b- Recommandations pour les linteaux 

 Les armatures longitudinales et de peaux doivent être ancrées dans les 

trumeaux de      35 Φ (ancrage droit). 

Ancrage : 

 35 cm pour les barres de T 10. 

 45 cm pour les barres de T 12. 

 Les armatures transversales doivent être munies d'un crochet à 135° de 8 cm 

de longueur. 
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 Les Armatures verticales  

 

 

situation accidentelle 

Béton Acier 

b  = 1, 15     s =1,00 

b  =25 Mpa     FeE 400 

b   =18,48 Mpa Mpas 400 

  

Les résultats de calcul sont déterminés dans les tableaux suivants : 

 

 

Epaisseur 25 (cm) 

Voile V1 V2 V3 V4 V5 

L (m) 3 4 5.35 4.65 3.95 

σ1 (MPa) -4.64 -4.85 -5.66 -4.5 -5.67 

σ2 (MPa) 2.31 3.05 3.76 2.48 2.07 

Nature SPC SPC SPC SPC SPC 

Lt(m) 1 1.54 2.14 1.9 1.06 

Acal (cm²) 7.2 14.72 25.09 14.73 6.83 

Amin CBA (cm
2
) 4.5 6.0 8.02 6.97 5.92 

Amin RPA (cm
2
) 11.25 15 20.06 20.06 14.81 

St D'about (cm) 10 10 10 10 10 

St Courante (cm) 20 20 20 20 20 

(2) Armatures 

adopte (cm
2
) 

18HA10 

=14.14 

24HA10 

=18.85 

30HA10 

=23.56 

27HA10 

=21.21 

24HA10 

=18.85 

 

 

Tableau V.14 : Les données de calcul 

 voiles 

 

Tableau V.15 : Les armatures verticales des voiles pour S SOL 
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Epaisseur 20 (cm) 

Voile V1 V2 V3 V4 V5 

L (m) 3 4 5.35 4.65 3.95 

σ1 (MPa) -2.88 -3.16 -3.81 -3 -3.97 

σ2 (MPa) 0.93 1.7 2.28 1.32 0.87 

Nature SPC SPC SPC SPC SPC 

Lt(m) 0.73 1.40 2.00 1.42 0.71 

Acal (cm²) 1.70 5.95 11.42 4.69 1.54 

Amin CBA (cm
2
) 4.5 6.0 8.02 6.97 5.92 

Amin RPA (cm
2
) 9.00 12.00 16.05 13.95 11.85 

St D'about (cm) 10 10 10 10 10 

St Courante(cm) 20 20 20 20 20 

(2) Armatures 

adopte (cm
2
) 

18HA10 

=14.14 

24HA10 

=18.85 

30HA10 

=23.56 

27HA10 

=21.21 

24HA10 

=18.85 

 

Epaisseur 15 (cm) 

Voile V1 V2 V3 V4 V5 

L (m) 1.22 4 5.35 4.65 3.95 

σ1 (MPa) -0.65 -2.14 -2.31 -2.03 -2.83 

σ2 (MPa) -0.08 0.96 1.12 0.69 0.24 

Nature SPC SPC SPC SPC SPC 

Lt(m) 1.22 1.24 1.75 1.18 0.31 

Acal (cm²) 2.76 2.23 3.67 1.53 0.14 

Amin CBA (cm
2
) 4.5 6.0 8.02 6.97 5.92 

Amin RPA (cm
2
) 6.75 9.00 12.04 10.46 8.89 

St D'about (cm) 10 10 10 10 10 

St Courante(cm) 20 20 20 20 20 

(2) Armatures 

adopte (cm
2
) 

15HA10 

=11.78 

24HA10 

=15.71 

25HA10 

=19.63 

25HA10 

=19.63 

24HA10 

=15.71 

Tableau V.16 : Les armatures verticales des voiles pour RDC 

 

Tableau V.17 : Les armatures verticales des voiles pour l’étage courant 
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 Les armatures transversales 

Les armatures des voiles seront reliées par des aciers de coutures (épingles) dont le diamètre 

des armatures Qt Qv. 

 Vérification de l’effort tranchant 

La  vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de l’effort 

tranchant trouvé à la base majoré de 40 . 

La contrainte de cisaillement est : u = 1.4 TCal/b0 d ... Art 7.7.2( RPA 93 VERSION2003) 

 avec ;  T : l’effort tranchant à la base du voile.  bo : l’épaisseur du voile.  

d : la hauteur utile d= 0.9 h. 

La contrainte limite est :     = 0.2 ƒc 28 donc il faut vérifier que :  u    

Les résultats de calcul et de vérifications sont déterminés dans le tableau suivant : 

 

 

 

 

Voile 

Epaisseur 

(cm) 

T 

(KN) 

 u 

(MPa) 
  (MPa)  

vérification 

 

V1 

 

25 

 

308.29 

 

0.34 

 

5 
 

C.V 

 

V2 

 

25 

 

443.83 

 

0.49 

 

5 
C.V 

 

V3 

 

25 

 

718.69 

 

0.80 

 

5 
C.V 

 

V4 

 

25 

331.96 

 

0.37 

 

 

5 
C.V 

 

V5 

 

25 

403.38 

 

0.44 

 

 

5 
C.V 

 

 

 

 

Tableau V.18 : Vérification de l’effort tranchant à la base des voiles S sol 
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7 

 

 

 

Voile 

Epaisseur 

(cm) 

T 

(KN) 

 u 

(MPa) 
  (MPa)  

vérification 

 

V1 

 

15 

 

47.73 

 

 

0.23 

 

5 
 

C.V 

 

V2 

 

15 

 

342.15 

 

0.52 

 

5 
C.V 

 

V3 

 

15 

 

592.05 

 

0.68 

 

5 
C.V 

 

V4 

 

15 

 

254.63 

 

0.42 

 

5 
C.V 

 

V5 

 

15 

 

338.26 

 

0.52 

 

5 
C.V 

 

 Les armatures horizontales  

Les armatures horizontales selon le CBA 93 seront calculés et disposés dans les voiles afin 

d’équilibrer l’effort tranchant. 

 

 

Voile 

Epaisseur 

(cm) 

T 

(KN) 

 u 

(MPa) 
  (MPa)  

vérification 

 

V1 

 

20 

 

278.37 

 

0.55 

 

5 
 

C.V 

 

V2 

 

20 

 

423.84 

 

 

0.84 

 

5 
 

C.V 
 

 

V3 

 

20 

 

767.81 

 

 

1.52 

 

5 
C.V 

 

V4 

 

20 

 

336.82 

 

0.66 

 

5 
C.V 

 

V5 

 

20 

 

410.88 

 

0.81 

 

5 
C.V 

Tableau V.19 : Vérification de l’effort tranchant à la base des voiles RDC 

 

Tableau V.20 : Vérification de l’effort tranchant à la base des voiles étage courant 
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c. Le diamètre des armatures horizontales 

φh ≤ a/10               ►►Art 7.7.4.3◄◄ RPA 93 VERSION2003 

Et comme At est connue, alors : At=2.at=2.   t
2
/4=1.00cm

2
,  t=8mm. 

 L’espacement des armatures horizontales St est donné par :  

   
       

   
  

                
 

 K=1+3( cm/fcj)  , en flexion composée avec compression . 

 K=1-10( tm/fcj), en flexion composée avec traction. 

  m=Nc/B ,       m=Nt/B , avec  (Nc :effort normale de compression ,Nt :effort normale 

de traction , B=Lxa :section de béton, et fcj : la contrainte de traction de béton ) . 

 

Et on doit vérifier que :   St     [0.9d, 40 cm] [2] 

  St     [1.5a, 30 cm] [1] Art [7.7.4.3] 

Les résultats de calcul sont détermines dans les tableaux suivants: 

 

 

voile 
L’épaisseur 

(cm) 

H 

(m) 

St 

(cm) 

CBA 93 

St 

(cm) 

RPA 99 

St 

choisis 

(cm) 

Amin 

=0.15 B 

 

Ah 

choisis 

 

 

Ah  

Amin 

 

 

V1 
25 5.58 40 30 20 12.55 

2(25Φ8) 

=25.13 
OUI 

 

V2 
25 5.58 40 30 20 12.55 

2(25Φ8) 

=25.13 
OUI 

 

V3 
25 5.58 40 30 20 12.55 

2(25Φ8) 

=25.13 
OUI 

 

V4 
25 5.58 40 30 20 12.55 

2(25Φ8) 

=25.13 
OUI 

 

V5 
25 5.58 40 30 20 12.55 

2(25Φ8) 

=25.13 
OUI 

 

 

Tableau V.21 : donne les armatures horizontales des voiles pleins avec H=5.58 m. 
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voile 
L’épaisseur 

(cm) 

H 

(m) 

St 

(cm) 

CBA 93 

St 

(cm) 

RPA 99 

St 

choisis 

(cm) 

Amin 

=0.15 B 

 

Ah 

choisis 

 

 

Ah  

Amin 

 

 

V1 
20 3.91 40 30 20 8.79 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V2 
20 3.91 40 30 20 8.79 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V3 
20 3.91 40 30 20 8.79 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V4 
20 3.91 40 30 20 8.79 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V5 
20 3.91 40 30 20 8.79 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

 

 

voile 
L’épaisseur 

(cm) 

H 

(m) 

St 

(cm) 

CBA 93 

St 

(cm) 

RPA 99 

St 

choisis 

(cm) 

Amin 

=0.15 B 

 

Ah 

choisis 

 

 

Ah  

Amin 

 

 

V1 
15 3.06 40 22.5 20 6.89 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V2 
15 3.06 40 22.5 20 6.89 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V3 
15 3.06 40 22.5 20 6.89 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V4 
15 3.06 40 22.5 20 6.89 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

V5 
15 3.06 40 22.5 20 6.89 

2(15Φ8) 

=15.08 
OUI 

 

 

 

 

Tableau V.22 : donne les armatures horizontales des voiles pleins avec H=3.91 m. 

 

Tableau V.23 : donne les armatures horizontales des voiles pleins avec H=3.91 m. 
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Coupe   A-A 

T10 / St=22cm 

1
5
 

11 cm 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V.10 : La disposition des armatures dans les voiles 
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VI-1-Introduction 

       Les fondations sont des ouvrages qui servent à transmettre au sol support les charges  qui 

proviennent de la superstructure à savoir : 

Le poids propre ou charge permanentes, les surcharges d’exploitation, les surcharges 

climatique et sismique. 

Le choix du type de fondation dépend du : 

 Type d’ouvrage à construire. 

 La nature et l’homogénéité du bon sol. 

 La capacité portante de terrain de fondation. 

 La charge totale transmise au sol. 

 La raison économique. 

 La facilité de réalisation. 

VI-2-Choix de type de fondations  

       Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui est égal à 1.5 bars, il y a lieu de 

projeter à priori, des fondations superficielles de type : 

 Semelles isolées. 

 Semelles filantes. 

 Radier général. 

Le choix de type de fondation se fait suivant trois paramètres. 

 La nature et le poids de la superstructure. 

 La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction. 

 La qualité du sol de fondation. 

Nous proposons en premier lieu des semelles filantes pour cela, nous allons procéder à la 

vérification suivante : 

La surface des semelles doit être inférieur a 50% de la surface totale du bâtiment   

(Ss/Sb<50%). 
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La surface de la semelle est donnée par : 

SS ≥ 
S

N


  

Avec : N = NG+NQ    ( σsol    = 1.50 bars = 150 kN /m
2
 ). 

VI-2-a-Calcul des surfaces revenant aux semelles  

         On a : N = 41762.00 kN (ELS) 

D’où la surface des semelles filantes Ss≥41762.00/150 

Ss ≥278.41 m
2
 

Surface totale des semelles = 278.41 m² : (Ss). 

Surface totale du bâtiment = 549.36 m² (Sb). 

 Verification 

0,5 Sb = 0,5. 579.36= 274.68 m
2
 

Ss / Sb=51.25% > 50% 

La surface totale des semelles dépasse 50% de la surface d’emprise du bâtiment ce qui induit 

le chevauchement de ces semelles, et qui nous mène à envisager un radier nervuré générale 

comme fondation pour notre structure. 

VI.3. Dimensionnement du radier  

 

Le radier se calculera comme plancher renversé appuyé sur le voile et les poteaux. Nous 

avons utilisé  pour le ferraillage du panneau, la méthode forfaitaire par le CBA 93.                                    

La fissuration est considérée préjudiciable. 

Le panneau constituant le radier est uniformément chargé et  sera calculé  comme une dalle 

appuyée sur quatre cotés et chargée par la réaction du sol, pour cela on utilise la méthode 

forfaitaire pour déterminer les  moments unitaires µx ,µy qui dépend du coefficient de poisson 

et du rapport   ρ
y

x

l

l


 
On a: 

  
    

    
                                                           

Il y a deux étapes a suivre pour le dimensionnement d’un radier se sont : 

 -dimensionnement de la dalle  

 -dimensionnement de nervure  
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a. Dalle  

La hauteur h du radier sera déterminée à l’aide de la formule suivante : 

 

  
    

  
 

      

  
 

   

  
          

On adopte : h=30 cm. 

 

 condition de poinçonnement 

Sous l’action des forces localisées. Il y a lieu de vérifier la résistance du radier  au 

poinçonnement par l’effort tranchant. 

Cette vérification s’effectue comme suite : 

      Nu  0,045 C*h*fc28   ( art A.5.2.4 ) CBA93. 

Avec: 

- Nu: Effort normal du poteau le plus sollicité. 

- C : périmètre de contour au  niveau de feuillet moyen ( UC = 2[(a+b)+2h]) 

- Dimensions du poteau de sous-sol (50×50)cm
2
 

On a  

Nu = 1590.16 kN 

0,045 C*h*fc28 =1890 kN    

DONC  Nu  0,045 C*h*fc28  ......... CV  

VI.4.Ferraillage du radier  

VI.4.a .Panneau du radier  

VI.4.a.1. Evaluation des charges  

 

Nser=41762.00 kn 

N=PP+Premblai=25*0.3 *549.36+ 18*(2-0.0.3)*549.36 = 20930.61kN 

  =  
 

 
  = 

         

      
 = 114. 11 kN/m

2
 < s  =  150 kN/m²       C.V 

 

à l’ELU: qu=1.35 . qrad =154.06kN/m². 

 

à l’ELS: qser=114.11kN/m². 
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VI.4.a.2. Calcul des moments de la dalle  

Le calcul des moments se fera pour une bande de 1m de largeur. 

 Détermination des moments à l’ELU 

Mx = μx.qu.lx² = 0.0608x154.06x (4)² = 150.39 kN.m. 

My = μy. Mx = 0.5274x150.39= 79.31 kN.m. 

En travée: 

           Mtx = 0.85Mx= 0.85x150.39= 127.83 kN.m. 

           Mty = 0.85My=0.85x79.31=67.41 kN.m.  

Aux appuis: 

           Max = -0.3 Mx = -0.3 x25.41 = -45.11 kN.m. 

           May = -0.3 Mx = -0.3 x25.41 = -45.11 kN.m. 

 Détermination des moments à l’ELS 

Mx = μx.qser.lx² = 0,0672 x114.11x (4)² =122.69 kN.m. 

My = μy. Mx = 0.658 x122.69 = 80.73 kN.m. 

 En travée: 

Mtx = 0.85Mx=0.85x122.69 = 104.28 kN.m. 

Mty = 0.85My=0.85x80.73= 68.62 kN.m.  

Aux appuis: 

Max = -0.3 Mx = -0.3x104.28= -36.80 kN.m. 

May = -0.3 Mx = -0.3x104.28 =- 36.80 kN.m. 

 Détermination des armatures longitudinales à l’ELU de résistance 

 

 

 sens M (kN.m) D (cm) ACal (cm²) AMin (cm²) A choisi (cm²) 

Travée X 127.83 25 15.99 15 8HA16 =16.08 

Y 67.41 25 8.08 15 8HA16 =16.08 

Appui X -45.11 25 4.85 15 8H16 =16.08 

Y -45.11 25 4.85 15 8HA16 =16.08 

Tableau VI-1 : calcul des armatures longitudinales à l’ELU du radier  
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 Vérification des contraintes à l’ELS 

 

 sens AELU (cm²) Mser (kN.m) σs (MPa) σb (MPa) σs≤[σs] σb≤[σb] 

Travée 

X 16.08 104.28 200.6 10.7 Oui Oui 

Y 16.08 68.62 193.3 7 Oui Oui 

Appui 

X 16.08 -36.8 103.6 3.8 Oui Oui 

Y 16.08 -36.8 103.6 3.8 Oui Oui 

On remarque que les contraintes sont vérifiées.  

c) espacement des armatures : 

L'espacement maximum St entre les armatures est: 

 
15

2

30

2


h
St

 . Selon le RPA99 (Art7.5.2): 

tS ≤ Min [0.9d; 40cm] =22.5 cm. Selon le CBA93 (Art.7.1.2) 

St=100/8 = 12.5 cm, on adopts St= 12 cm. 

Donc St< tS   (C.V). 

VI.4.a.3.Vérification de la contrainte de cisaillement 

 x  
 u   x   y

  y   x
 

                 

           
           

 

Ty  
 u   x   y

  y
 

                 

      
           

 

On doit vérifier : 

 

    
     

   

     d
 

          

        
          

       c  

  
              

 D’où la condition est vérifiée  donc on n’a pas besoin d’armatures transversales. 

Tableau VI-2 : Vérification des armatures du radier à l’ELS 
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VI.4.b. Nervure  

VI.4 .b.1. Dimensionnement  

Condition forfaitaire  

L’épaisseur du radier général doit saisfaire : 

               hr ≥ 
10

L
 

avec :L : distance entre deux poteaux  

         hr:épaisseur du radier. 

D’où : hr ≥ 535/10 = 53.5 cm            ;              alors  hr53.5 cm . 

condition  de  la longueur élastique : 


max2L

Le   

Lmax : plus grande  distance  entre  deux  portique  parallèles : 

Le: longueur élastique. 

3
2

4

max48

E

KL
h   

L max = 5.35 m    ,      E = 32164.19 MPa    ,    K=0.04 N/mm
3
       ( sol moyen )  

3
4

4

19.32164

535004.048




h                   h ≥  9 4  cm 

Donc : on choisit h= 80 cm et b=40 cm    

Alors : on a des nervures de 40x80 cm.  

VI.4.b.2.Evaluation des charges  

 À l’ELU  

                 
 

 
           remblai             m

2
 

 À l’ELS  

                   
 

 
      remblai            m

2 

 

VI.4.b.2.Calcul des moments  

VI.4.b.2.1 Aux appuis  

 À l’ELU  

                 
     

1 
  

      x5.35²

1 
  366.        
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 À l’ELS  

                 
      ²

1 
  

       x5.35²

1 
  31 .        

 

VI.4.b.2. 2En travées  

 À l’ELU  

                
    ²

  
 

      x5.35²

  
              

 

 À l’ELS  

                
      ²

  
 

        x5.35²

  
 15 .        

VI.4.b.3. Calcul du ferraillage  

VI.4.b.3.1. armatures longitudinales  

 Calcul à l’ELU de résistance  

Les nervures travaillent en flexion simple.  

      –   -
  

  
                                                                       –  =8 cm 

   
  

         
                                         

  

      
 

 

 

 Mu (kN.m) d (cm) Amin  

(RPA) 

A (cm²) Choix 

Travée 183.38 72 16 7.57 8HA16=16.08 

Appui -366.77 72 16 15.73 8HA20=25.13 

 Vérification des contraintes à l’ELS 

Pour une fissuration préjudiciable, la vérification a été faite : 
 
 
 

 AELU (cm²) Mser (kN.m) σb (MPa) σs (MPa) σb ≤ [σb] σs ≤ [σs] 

Travée 16.08 159.94 5.2  155.5 Oui Oui 

Appui 25.13 -319.88 9 200.8 Oui Oui 

Tableau VI-3 : Calcul des armatures longitudinales de la nervure 

Tableau VI-4 : Vérifications des armatures longitudinales de la nervure à l’ELS 
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VI.4.b.3.2. Armatures transversales  

 Calcul de l’e  ort tranchant Tu  

             Tu=qu. /2=153.77x5.35/2=411.33kN. 

 Calcul de la contrainte de cisaillement     

                
  

    
 

           

        
                       

En appliquant les mêmes formules qu’on a vu dans le chapitre précédant-armatures 

transversales- pour une fissuration préjudiciable les armatures transversales sont : 

 Zone nodale  

 Lnod = 2h = 1.6 m 

 At = 16T10. 

 St = 10cm. 

 

 Zone courante  

 

 At = 18T10. 

 St = 20cm. 

Remarque 

On prévoit des chinages intermédiaires de dimensions (40 x20) cm2 pour éviter  ’      

des poteaux élances au niveau de sous sol. 
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VI-5-Etude de mur de soutènement  

VI-5-1- Prédimensionnement et calcul du mur de soutènement  

 

Les murs de soutènement sont réalisés dans le But de retenir des pressions latérales 

causées par les sols, on distingue deux types : 

1) Murs poids. 

2) Murs en béton armé. 

Notre ouvrage contient  un mur de soutènement du 2
eme

  type (Mur en Béton armé), les 

armatures sont disposées dans les zones tendues, ils sont caractérisées par la possibilité de 

forme judicieuse, économique et une excellente stabilité. 

On adoptera un système de  drainage pour l’évacuation des eaux; d’après le rapport du sol, 

l’ongle de frottement interne du remblai est φ= 25° ; son poids volumique  et de 18 KN /m
3
.  

 = ( )
2

3
G  

Les matériaux constituants les mus ont les caractéristiques suivantes : 

Béton : Fc28 = 25 Mpa :        bc = 14,20 : Ft28 = 2,1 Mpa . 

acier :  fe = 400:         =1.15      ,  s = 348 Mpa . 

La fissuration et préjudiciable. 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

er L1 

P2 

w1 

P 

ht 

es 

L2 

P2 

Pa 

w2 
h' 

ht - h' 

Q = 5 kN/m
2 

Figure VI.1. Schéma explicative des différents démentions de mur de soudainement 
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ht: Hauteur totale du rideau  = 5.58m 

h':Hauteur de l'ancrage = 2m 

L1:Longueur avant de la semelle en (m) ≈ ht/8 à ht/5 on adopte  L1= 1 m 

L2:Longueur de la semelle arrière, on adopte L2 =1.7 m 

1:Poids volumique des terres  avant le rideau = 18 kN/m
3
 

b : POIDS volumique du béton en = 25 kN/m
3
 

 : ANGLE de frottement interne= 25° 

C : Cohésion des terres = 0.2 bar 

es: Epaisseur de la semelle =ht/12= 0.46 m 

er: Epaisseur du rideau = ht/12= 0.46 m 

VI.5.2 : Calcul du Mur à l’état limite ultime  

 

Le calcul se fait pour une tranche de 1m. 

VI-5-3: Détermination des efforts stabilisants (calcul des poids)  

On néglige  le poids de la bêche .hy 

 poids du rideau  

P =  Poids du rideau en (kn)=ht x er x b=64.17 kN. 

 poids de la semelle  

P2= (L1 +L2+er) x es x b =36.34kN. 

  poids des Terres  

W1 = Poids des terres avant le rideau =L1 x  h’ x 1= 36 kN. 

W2= Poids des terres derrière  le rideau =L2 x  ht x 2= 170.74 kN. 

Poids totale : Wtotal= 306.51 kN. 

VI-5-4- Détermination des efforts de renversement (calcul des poussées)  

 La poussée des terres  

 La méthode de Coulomb propose un calcul de la poussé des terres sur le mur de 

soutènement, elle prend en considération l’angle de frottement entre le mur et le sol. 

Pa= 
1

2
ka .  . h

2
 

Pa= la force active de Coulomb  

 ka = le coefficient des pression des terres passives de Coulomb.                                                

.  
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    φ         φ    
                 

 

  

Avec : 

β: d’inclinaison de l’écran sur la verticale. β 90° 

φ: angle de frottement interne du sol, φ= 5° 

  : angle de frottement sol structure   φ/  ≤   ≤  
 

 
φ  d’où   =  /3φ ,  =16.6 °( raison de paroi 

interne de rideau rugueux due au coffrage en bois ) 

α : l’angle d’inclinaison de la surface superficielle du remblai,  =25° 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ka =0.44 

Pa = 
1

2
 . 0.44.18. (5.35)² = 113.34 kN. 

 

Projection 

Pax=P1Cos =108.57 kN 

 

Pay=P1Sin   =32.51 kN 

 

Figure VI.2. La disposition des charges agissant sur le mur de soutènement  
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Calcul de la force due a la surcharge  

                      Fs=ka .q.H   d’où   Fs= 11.77kN 

Projection    =0° 

Fsx= Fs Cos   = 11.77 kN  

Fsy= Fs Sin   = 0 Kn 

La résultante horizontale  

Rx= Pax+ Fsx = 120.34 Kn 

La Resultant vertical 

Ry= Pay+ Fsy+WMUR =13.42+79=133.02 kN 

 

VI-5-5- Vérification de la stabilité  

VI-5-5- a) stabilité au glissement  

Pour que le mur ne se déplace pas dans le plan de sa fondation .Il faut vérifier la condition 

suivante : 

T a.B + N.Tg 

a partir de cette dernière, le coefficient de sécurité au glissement Fg devient : 

Fg = ( a.B+ N tang ) / T  1,5  
N: composante Normale de la résultante R. 

T: composante horizontale de la résultante R. 

a, : caractéristiques d’adhérence et de frottement au contact du terrain de fondation et du 

mur. 

B: largeur de la semelle. 

Dans ce cas on néglige la butée (a= 0) Fg= N.tang/T 1,5. 
On a  

Fg =  1,60  1,5. 

Donc le mur est stable vis à vis au glissement. 

 

 

VI-5-5-b) Stabilité au renversement  

On vérifie la stabilité au renversement par le coefficient de stabilité renversant qui doit être 

supérieur à 1,5. 

   
    

  
 

   
             

  

     
 
 

  
 

   
                                   

   
 

      
 

 

        
 

Sachant que B/3<     < 2B/3  

 

Calcul de l’excentricité (e)  

On calcul (e) par la formule: 
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e =  
 

 
    =  

 

 
      = 0.17m< B/6  

 

 Donc le mur est stable vis-à-vis au renversement  

 

VI-5-5- c) Stabilité vis-à-vis a la capacité portante (poinçonnement)  

 

Un mur de souténnement régide doit avoir une marge de securité suffisante contre la repture 

par poinçonnement . 

La pression maximal imposé au sol par le mur de soutennement ne doit pas dépassé la 

capacité portante amissible : 

σmax ≤  qadm 

 

Calcul des contraintes  

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

  

)
6

1(2,1
B

e

LB

Ry



  

 1,2:  Sont les contraintes Max et Min respectivement 

 L :  Longueur totale de la semelle 

 e :  Est l’excentricité de la résultante par rapport au centre de gravité de la semelle 

 1 = 41.28 (kn/m²) 

 2 = 20.33 (kn/m²) 

On a qadm= σsol =1bar = 100 Kn/m
2 
  

σmax=41.28 ≤ qadm=100  condition verifier le mur est stable vis a vis au poinçonement  

 

(1)

(2)

Figure VI.3: Schéma explicative de l’action des contraintes sur la base de la semelle de mur  
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VI-5.6 Ferraillage  

 

situation durable  situation accidentelle 

Béton Acier  Béton Acier  

b  =1,5 
s  =1,15 

b  = 1, 15     
s =1,00 

b  = 25 MPa FeE 400 
b  =25 MPa       FeE 400 

b    =14,2MPa σ s=348 MPa 
b   =18,50 MPa σ s=400 MPa 

 

 

 

Rideau  

Ferraillage à ELU 
1/ Au milieu du voile  

 MU(2.25)=1.35(
3

1
. Pa. H+

2

1
. Pq. H)=61.83 kN.m 

Pour   b =100 cm, h= 30 cm, c1= c2=3 cm, on obtient Au= 5,68 cm
2 

2/ Base du voile : 

MU (4.5)=1,35(
3

1
. Pa. H+

2

1
. Pq. H)=122.88 kN.m 

Pour   b =100 cm, h=40 cm , c1= c2=3 cm  ,on obtient Au= 9.88 cm
2 

Ferraillage sous action dynamique (accidentelle)  
 

Mr (4.5) = Pa.H/2 + Pq. H/2=129.92 kN.m  

Pour   b =100 cm, h=40 cm, c1= c2=3 cm, on obtient A= 9,02 cm
2 

on prend : 

Acal= 9.88 cm
2
<Amin RPA=20 cm

2 
donc le ferraillage choisie est le Amin RPA 

Achoisis= 8HA20=25.13 cm
2    

(St=12cm)  

AREP=6.28 cm
2 
= 20HA10= 15.70 cm

2    
(St =25 cm) 

Semelle  

Ferraillage à ELU 

Le moment agissant au centre de gravitée de la semelle   

MGU= MrU-1.35 Pv. e0=93.77 kN.m 

 

eu= 
   

   
 = 

     

            
 =0.29 m 

 1=
  

 
. (1+ 

   

 
) = 123.88 kN/m

2 

 2=
  

 
. (1- 

   

 
) =32.93kN/m

2   

Après superposition des sollicitations, on obtient les efforts de la semelle : 

 

1/ Semelle avant : (coté de l’encrage)  

MU MAX=16.02 .( 0.9)
2
/2+1/2. 32.04 .(0.9)

2
/3=10.81 kN.m 

    Pour   b =100 cm, h=40cm, c1= c2=3 cm, on obtient Au= 0.84 cm
2
<Amin RPA=20 cm

2
 
 

Acal= 20 cm
2
 

Achoisis= 10HA16=20.10 cm
2    

(St =10 cm) 

Tableau VI.7 : Les données de calcul 
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AREP=5.02 cm
2 
 le chois 7HA12=7.92 cm

2    
(St =20 cm)  

 

2/ Semelle arrière  (coté de remblai) 

      MU MAX=1/2 .qu. l
2
= (1/2). 221.80. 1.25

2
=173.28 kN.m 

Acal= 14.15cm
2
<Amin RPA=20 cm

2
 

Achoisis= 10HA16=20.10 cm
2    

(St =10 cm) 

Arép=5.02 cm
2 
 on choisie   9HA12=10.18 cm

2    
(St =20 cm) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 Figure VI.4 : Ferraillage de mur de soutènement 

5
.5

8
m

 

 

3.27m  



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

CONCLUSION GENERALE : 

      

 

 

 Ce projet de fin d’études, nous a beaucoup aidé à mettre en pratique toutes nos 

connaissances acquises durant notre cycle de formation de Master, d’approfondir nos 

connaissances en basant sur les documents techniques et même d’application des 

règlements et de certaines méthodes, de mettre en évidence quelques principes de base 

qui doivent être pris en considération dans la conception des structures en portiques 

mixtes.  

  

 D’après l’étude qu’on a fait, il convient de signaler que pour la conception 

parasismique, il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en 

étroite collaboration dès le début de projet pour éviter toutes les conceptions 

insuffisantes et pour arriver à une sécurité parasismique réalisée sans surcoût important.       

 

Notons qu’à la fin de ce projet qui  constitue pour nous une première expérience, 

que l’utilisation de l’outil informatique pour l’analyse et le calcul des structures est très 

bénéfique en temps et en effort à condition de maîtriser les notions de bases des sciences 

de Master, ainsi que les logiciels « Robot professionnel 2010 et autoCAD ».                
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