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 :ملخص

 +طابق أرضي ) مكونة من   سكني هذا المشروع كما يدل عليه موضوعه يهدف إلى دراسة بناية ذات استعمال

و المصنفة ضمن المنطقة المعتدلة  مسكن ببوشراحيل ولاية المدية  011في إطار إنشاء  والمقرر بناؤها(  طوابق ستة

 (IIa)زلزاليا 

الجدران + مقاومة البناية لكل الحمولات العمودية و الأفقية مضمونة  محققة بواسطة نظام العارضات و الأعمدة 

 .المسلحة

  : ر المقاومة تم طبقا للمعايير و القوانين المعمول بها في الجزائرقياس الأبعاد ونتائج كل العناص

.القواعد الجزائرية المضادة للزلازل*   

.   قانون الخرسانة المسلحة*   

تقنيات  طريقة العناصر المنتهية باستعمالالدراسة الزلزالية وفق الطريقة الرقمية التي تعتمد أساسا على  تمت

 .«ROBOT version 2 3.0»رنامجحساب الهياكل باستعمال ب

 . وفي الأخير قمنا بدراسة البنية التحتية للبناية و هذا بحساب الأساسات

 

Résumé : 

Ce projet est une  étude d’un bâtiment  à usage d’habitation (RDC+ six étages) qui   

sera implanté à MEDEA dans le cadre de la construction de 100 logements à BOUCHRAHIL,  

cette région est classée dans la zone de moyenne sismicité IIa 

La résistance de la structure aux charges horizontales et verticales est assurée par un 

système portique contreventé par des voiles. 

Le dimensionnement et le calcul du ferraillage de tous les éléments résistants ont été 

établis conformément aux règlements algériens en vigueur (CBA93 et RPA99 version 2003). 

L’étude sismique a été menée suivant la méthode numérique basée sur la méthode 

des éléments finis moyennant le logiciel « ROBOT version 23.0 ». 

        En dernier lieu, nous avons étudié l’infrastructure en calculant les fondations. 

 

Abstract: 

This project is a study of a building for office purpose (ground+ six stories), as part 

Creation of 94 homes in BOUCHRAHIL Wilaya of MEDEA, the region is classified as a medium seismicity 

area IIa 

The resistance of the structure elements to the horizontal and vertical loads is insured 

by a frame system with shear walls. 

The measurements and the design of reinforcement of all resistant elements were done 

according to the Algerian Standards (CBA 93; RPA 99 version 2003). 

The seismic study has been realized according to the numerical method (finite 

elements method) using the program « ROBOT version 23.0 ». 

Finally, we have studied the infr 
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 * و ما توفيقي إلا بالله عليه توكلت و إليه أنيب* 
 :الصلاة و السلام عليك يا سيدي رسول اللهو سلطانكيليق بجلال وجهك و عظيم  أحمدك ربي حمدا

 أهدي هذا العمل الذي هو نتاج لثمرة ظلت تينع طيلة خمس سنوات من الجهد إلى

 :اللذان كان لهما الفضل الكبير 

 إلى التي تعبت و سهرت الليالي على راحتي إلى أمي الحبيبة  

 .أجل راحتي و دراستي الذي لطالما مد يد العون لي إلى أبي الغالي إلى  الذي أفنى عمره من 

 .محمد، خالد، وإلى أخواتي نجية، ليلى، لمياء وإلى خديجة:وإلى إخوتي 

 .  نور الهدى، سيرين، سارة، محمد إسلام : إلى الكتاكيت

 إلى كل عائلة مرابط و ولد شرشالي

 .خديجة التي لولاها لما اكتملت متمنية لها مستقبلا زاهرا :ي في هذه المذكرةتي و رفيقتإلى صديق

 :                         إلى صديقاتي

 ... رتيبة، جميلة، هدى، نعيمة، نبيلة، فطيمة، سمية       

                                                                                                                       إلى جميع زملاء الدراسة و إلى كل من ساهم في إنجاح هذا العمل من                                             

 .قريب أو من بعيد

 .4102إلى كل خريجي جامعة يحيى فارس فرع هندسة مدنية  دفعة                             

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                



 

 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. 



b0 : Largeur de la nervure du béton (section en Té.) 
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: Déplacement d'un niveau.  
 

Autres notations : 

A.N : Axe neutre. 
C.V : Condition vérifiée 
C.N.V : Condition non vérifiée. 
 

                           
                                                                                                                                                                                          

                                                                                                                                                                  
 

 

 

 

 



 

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligé 
dans l’acte de bâtir. Cette étude vise à mettre en application les 
connaissances acquises durant la période de formation d’ingénieur à 
travers l’étude des ouvrages en béton armé. 

Dans le cadre de ce projet de fin d’étude ; nous avons procédé à 
l’étude de la structure porteuse d’un bloc situés a «BOUCHRAHIL» 
wilaya de MEDEA, à usage d’habitation constitué d’un rez-de-chaussée 
et de 6 étages. 

Le premier chapitre comporte une présentation de l’ouvrage et ces 
dimensions. Le second traite le calcul de pré dimensionnement des 
différents éléments porteurs à savoir : les poteaux, les poutres, les 
planchers et les voiles. Le calcul des éléments secondaires et les 
vérifications relatifs nécessaires sont présentés au troisième chapitre. 

Le quatrième chapitre est axé sur l’analyse dynamique de la 
structure de bloc moyennant le logiciel de calcul des structures 
« Robot.23 » 

Le cinquième chapitre nous avons procédé à l’étude thermique.  

On présente d’abord les différentes caractéristiques géométriques 
de la structure qui interviennent dans la réponse dynamique, les 
résultats  ainsi obtenus (efforts max) servent au calcul du ferraillage des 
éléments résistance (portique et voiles), ce dernier fait l’objectif du 
sixième chapitre. Finalement, le bloc a été fondé conformément au 
rapport du sol. 

A la fin; on terminera notre travail avec une conclusion générale.  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 



 

I. Introduction : 

I.1. Présentation de l’ouvrage : 

 
Le projet qui nous a été confié par le bureau d’études d’architecture et d’urbanisme, 
« ARCHI PLUS » consiste à étudier et à calculer les éléments résistants d’un 100 
logement, pour cela on a choisie un bloc. 
Le bloc en béton armé comportant six (06) niveaux sur rez-de-chaussée avec 
terrasse inaccessible (R+6) à usage d’habitation. 
 
L’ouvrage en question sera implanté à «BOUCHRAHIL» wilaya de MEDEA, classée 
selon les règles parasismiques algériennes (RPA 99 version 2003) comme une zone 
de moyenne sismicité (zone IIa). 
Notre étude sera menée conformément aux exigences et règles de conception et de 
calcul des ouvrages en béton armé CBA93 et aux règles parasismiques RPA99 
version 2003. 
 

I.2. Caractéristiques géométriques de l’ouvrage: 
Le bloc est de forme régulière (barre), dont les caractéristiques sont : 

 

 

                                                                      

 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure I.1. Vue en plan 



I.2.1. Dimensions en plan du bâtiment: 
 

 La longueur du bâtiment: 33.15m;                                                                            

 La largeur du bâtiment : 13.96m. 

I.2.2. Dimension en élévation du bâtiment : 
 Hauteur du RDC : +3.23m;   

 Hauteur de l’étage courant : +3.23m;  

 Hauteur totale du bâtiment : 22,61+0.6m. 

I.2.3. Système de contreventement: 

 
Notre bâtiment comporte une hauteur supérieure à 20m, donc selon le RPA99 
Version 2003 il est nécessaire de stabiliser le bâtiment par un système de 
contreventement assuré par des voiles. 
 

I.2.4. Planchers: 
 
Nous avons utilisé (2) deux types de planchers, dont le rôle est de résister aux 
charges verticales et les transmettre aux éléments porteurs de la structure, 
notamment les poutres et les poteaux. 

 planchers à cops creux. 
 planchers à dalle pleine. 

I.2.5. Maçonnerie: 

 
La maçonnerie du bâtiment sera exécutée en briques creuses. 
 Murs extérieurs (double cloison) : deux (02) cloisons en briques creuses de 

10cm d’épaisseurs séparées par une lame d’air de 5 cm. 
 Murs intérieurs (simple cloison) : sont des cloisons de séparations de 10cm 

d’épaisseur. 

 

I.2.6. Revêtements: 
 
Les revêtements de la structure sont constitués par : 
 Carrelage de 2cm pour les chambres, les halls et les escaliers; 
 Céramique recouvrant tous les murs dans les salles d’eau; 
 Enduit de plâtre pour les murs intérieurs et les plafonds; 
 Mortier de ciment pour les murs intérieurs et crépissage des façades 

extérieures. 
 

 

 

 

 

 

 

 



I.2.7. L’acrotère: 
 
Au niveau de la terrasse, la structure est entourée d’un acrotère conçu en béton 
armé, 60cm de hauteur et de 10cm d’épaisseur. 
Son rôle principal est d’éviter le débordement des eaux pluviales sur les murs 
extérieurs, et la protection contre l’infiltration des eaux pluviales. 

 

I.2.8. Les escaliers: 
 
La circulation verticale entre les étages est assurée par un escalier droit à deux 
volets. 

 

I.2.9. L’ascenseur: 

 
Un ascenseur est un dispositif mobile ou semi-mobile assurant le déplacement des 
personnes (et des objets) en hauteur sur des niveaux définis (voir hors-structure) 
d'une construction. 
Les dimensions, la construction et le contrôle en temps réel pendant l'usage des 
ascenseurs permettent l'accès sécurisé des personnes. 
L'ascenseur est installé la plupart du temps dans une cage d'ascenseur, une trémie 
verticale fermée (sorte de puits de la bâtisse) en général à l'intérieur de l'édifice. 
Il peut aussi être construit sans cage fermée et être accessible en rebord de la dalle 
de chaque niveau pour des édifices ayant un noyau évidé de circulation centrale, 
sans séparation dans la vision des modes de déplacement verticaux, ou se situer en 
périphérie et même en façade sur l'extérieur avec une cage discernable. Le 
mouvement des cabines dans des cages en périphérie peut être vu parfois dans des 
cages transparentes. 
Les ascenseurs visibles sont alors des éléments architecturaux identiques à ce que 
sont les escaliers architecturaux à volées visibles. 

I.2.10. Infrastructure: 
 
C’est la partie d’interaction structure-sol, qui forme un ensemble rigide assurant 
l’encastrement de la structure dans le terrain ainsi que la transmission des efforts 
apportés par la structure au bon sol. Pour notre projet les fondations ont été choisies 
conformément au rapport du sol. 
 

I.3. Caractéristiques mécaniques des matériaux: 

 
Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans la construction seront 
conformes aux règles techniques de conception et de calcul des ouvrages en béton 
armé (CBA 93). 
 

 

 

I.3.1. Béton : 
 
Nous utiliserons un béton ayant un dosage en ciment CPJ-CEMII42, 5 de 350Kg/m3 
ce donne une résistance à la compression à 28 jours égale à fc28=25MPa. 



Donc une résistance à la traction ft28=2.1MPa. 

I.3.1.1. Résistance du béton : [2]  
 
C’est le pouvoir d’un matériau de résister à la rupture sous l’action de contraintes 
dues à un chargement de compression ou de traction. 
Pour l’établissement des projets, dans les cas courants, un béton est défini par la 
valeur de sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours dite valeur 
caractéristique requise, notée ƒc28. 
 
I.3.1.1.a. Résistance caractéristique à la compression: ►► Art [A.2.1.1.1.] ◄◄ 

 
La résistance caractéristique du béton non traité thermiquement suit les lois données 
par le CBA 93 
 

28
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I.3.1.1.b. Résistance caractéristique à la traction : ►► Art [A.2.1.1.2] ◄◄ 

 
La résistance à la traction du béton ftj est déduite de celle de compression par 
l’intermédiaire de la relation : 
 

 ƒtj= 0.6 + 0.06ƒcj     avec fcj et ftj  en MPa 

I.3.1.2. Module d'élasticité: [2] 
 I. 3.1.2.a. Module d'élasticité longitudinale: 

 
Le module de déformation longitudinale instantané est donné par : 

311000 cjij fE   (Mpa)         Ei28=32164,195 MPa. ►►Art [A.2.1.2.1] ◄◄ 

Le module de déformation longitudinale différée est donnée par : 
 

33700 cjj fE   (Mpa)       Ev28=10721,40 MPa. ►►Art [A.2.1.2.2] ◄◄ 

 

 

 

 

 

 

 I.3.1.2.b. Module d'élasticité transversale: 

 
La valeur du module d'élasticité transversale est donnée par : 
                                              

)1(2 


E
G  



 

I.3.1.3. Contraintes limites:  

I. 3.1.3.a. Contraintes de cisaillement: 

 

Les contraintes sont déterminées à partir de l'effort tranchant. 
 
 Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable: 

u = min (0.1 fc28, 3 MPa)         Pour : fc28 = 25 MPa : u = 2.5 MPa 
 

 Fissuration peu nuisible: 

u = min (0.13 fc28, 4 MPa)        Pour : fc28 = 25 MPa : u = 3.25 MPa. 
 
 
I.3.1.3. b. Contraintes - déformation: [2] ►►Art [A.4.3.4.1] ◄◄ 

 

Le diagramme idéalisé est donné par la figure suivante: 
 

 

 

                                                           

 
 
 

 
 
 
 
 

La contrainte ultime du béton en compression bc  est donnée par la formule: 
 

b

cj

bc

f




.

85.0
   [2] 

 
Avec : 

Figure I.2. Diagramme contraintes déformations du béton à l’ELU [2]  



b : Coefficient de sécurité, tel que : 

b = 1,5 Pour une combinaison fondamentale; 

b =1,15 Pour une combinaison accidentelle. 



=1 Lorsque la durée probable d’application des charges est supérieure à 24heures;                       

=0.9 Lorsque cette durée est comprise entre 1 heure et 2 heures ; 

=0.85 Lorsqu’elle est inférieure à 1heure. 
 

I.3.2. Acier: 

I.3.2.1.Type d’acier: 
 
L’acier utilisé en béton armé se distingue du reste des aciers par sa forme 
géométrique et sa nuance ; l’acier du béton armé est sous forme de barre circulaire 
d’une longueur considérable à son diamètre. Sa surface externe (surface de contact 
avec le béton) présente deux types distincts : une surface lisse et une surface 
rugueuse, chacune ayant sa propre utilité. 
Les aciers utilisés sont résumés dans le tableau suivant: 
 
 
 
 

Nature Utilisation Nuance Diamètre (mm) Fe(Mpa) 

Rond lisse Armatures 
transversales 

FeE215 Φ6 etΦ8 215 

Barre à haut 
adhérence 

Armatures 
longitudinales 

FeE400 HA≥10 400 

Treillis soudé Table de 
compression 

TLE520 0<Φ≤6 520 

 

I.3.2. 2. Module d’élasticité longitudinale de l’acier ►► Art [A.2.2.1] ◄◄ 
 
Expérimentalement, le règlement (CBA93) prévoit que la valeur du module 
d’élasticité longitudinale de l’acier est pratiquement constante quelque soit la nuance 

de l’acier utilisé :  MpaEs 5102  

 

 

 

 

 

 

 I.3.2.3. Contraintes limites: 
 I.3.2.3.a. Etat limite ultime (ELU): 

 

Le diagramme contraint (s) – déformations (s) est conventionnellement défini ci 
dessous: 

 

Tableau I.1.Les types d’aciers utilisés et leur nuance 



 

                                                                      

 
               

s

F
s e


 

 
 Avec :     s  : contrainte de l’acier ; 
               Fe : contrainte limite d’élasticité garantie de l’acier ; 
                   s  : Coefficient de sécurité        s =1,15 situation durable ; 

                                                               s =1     situation accidentelle. 

                
I.3.2.3.b. Etat limite de service (ELS): 
 
Il s'agit de la limite d'ouverture des fissures, ces dernières se présentent en trois cas 
engendrant des contraintes différentes : 
 

 Fissuration peu nuisible : Aucune vérification à effectuer        [2] 

  Fissuration préjudiciable : MpaffeMins tj ]110;3/2[    [2] 

 Fissuration très préjudiciable : MpaffeMins tj ]90;2/[   [2] 

 
 

Avec :  coefficient de fissuration tel que : 

 =1     pour les ronds lisses et les treillis soudés ; 

 =1.6  pour les armatures à haut adhérence. 
  

 

 

 

I.4.Taux de travail du sol: 
 
-  Selon le rapport du sol qui nous a été confié par le laboratoire de l’Habitat et de la 
Construction Sud (L.H.C.S) unité de DJELFA les essais d’identification physiques 
révèlent un sol constitué dans le premier sondage par une coche de terre végétale 
jusqu’à 0,10 mètre de profondeur puis par des cailloux dans une matrice argileuse 
jusqu’à 0,30 mètre de profondeur puis par une couche de calcaire friable grisâtre 
jusqu’à 0,90 mètre de profondeur puis par une couche de calcaire dure jusqu’à 1,00 

Figure I.3. Diagramme contraintes-déformations  



mètre de profondeur puis par une couche de sable argileux très caillouteux rougeâtre 
jusqu’à 1,90 mètre de profondeur puis une couche de calcaire dure jusqu’à 2 mètres 
de profondeur puis une couche de calcaire friable grisâtre jusqu’à 5,90 mètres de 
profondeur puis une couche de calcaire dure jusqu’à la fin du sondage (6,00 mètres). 
 
- Dans le deuxième sondage le sol est constitué par une couche de terre végétale 
jusqu’à 0,10 mètres de profondeur puis par une couche d’argile parfois caillouteuse 
jaunâtre à verdâtre jusqu’à 2,50 mètres de profondeur puis par une couche de 
calcaire dur jusqu’à 4,20 mètres de profondeur puis par une couche de calcaire 
friable grisâtre jusqu’à 4,90 mètres de profondeur puis par une couche d’argile 
rougeâtre jusqu’à la fin du sondage (5,00 mètres).    
 
- Le sol est constitué dans le troisième sondage par une couche d’argile consolidée 
rougeâtre parfois blanchâtre jusqu’à 3,50 mètres de profondeur puis par une couche 
d’argile consolidée caillouteuse rougeâtre à verdâtre parfois blanchâtre jusqu’à 5,00 
mètres de profondeur puis par des cailloux dans une matrice argileuse jusqu’à 5,50 
mètres de profondeur puis par une couche d’argile caillouteuse rougeâtre jusqu’à la 
fin du sondage (6,00 mètres).   
 
- Nous vous recommandons d’utiliser les paramètres suivants : 

 Contrainte admissible : 2,00 bars. 

 Profondeur d’ancrage : 1,40 mètre.  
 
- Le sol n’est pas agressif vis-à-vis du béton ordinaire, le pourcentage de sulfate ne 
se présente que sous forme de trace. 
 - Le sol n’est pas gonflant en présence d’eau le coefficient de gonflement Cg étant 
égal à 0,031. 
 
- Le sol est moyennement compressible le coefficient de compressibilité Cc égal à                      
0,121. 
- Il s’agit d’une argile minérale de moyenne plasticité. 
- Le site est classé (selon RPA99/version 2003) dans la catégorie S2 (site ferme). 
- Le site ne présente aucun risque d’instabilité.  
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

II. Pré dimensionnement et évaluation des charges : 

II.1. Introduction: 

 
Il s’agit de déterminer dans une première étape les dimensions des éléments de 
l’ossature telle que planchers, poutres, poteaux et voiles. 

 

II.2. Les planchers: 

 
Les planchers sont des plans horizontaux séparant deux étages d'un bâtiment et 
capables de supporter les charges et surcharges afin de les transmettre aux 
éléments porteurs; ainsi que de remplir la condition d’isolation acoustique et la 
sécurité d’incendie. 

 

II.2.1. Plancher à corps creux : 

 
Ces planchers sont constitués de poutrelles préfabriquées associés aux corps creux. 
La hauteur des poutrelles est déterminée par la formule empirique suivante : 

                                (L/25) ht  (L/20) 
Le règlement CBA93 n’exige que  ht≥ L/22.5 d’où la nouvelle fourchette est 

                                 (L/22,5)  ht (L/20) 
Avec : 

 L : la portée la plus longue de la poutrelle mesurée à nus des appuis. 
 
L=2,8m          12,4≤ht≤14cm                     

 
On prend pour le bloc : ht = 20cm ce qui correspond à un plancher à corps creux du 
type (16+4) telle que : ht = d + e 
d= 16cm (hauteur de corps creux). 
e= 4cm (hauteur de la dalle de compression). 
Donc ht = (16+4) cm. 
Pour obtenir une bonne isolation acoustique, on a : 
ht ≥16 cm 
 D’où on a : 20 cm > 16cm (C.V). 
 

 
 
 Figure II.1.  Coupe du plancher à corps creux 



 

 

II.2.2. Les dalles pleines : 

 
L’épaisseur des dalles pleines doit vérifier la condition de résistance, donnée en 
fonction de la nature des appuis sur les quels repose la dalle. 
Le pré dimensionnement de l’épaisseur des dalles dépend des critères suivants : 
 

Critère de résistance : 

 

     - dalle reposant sur 3 ou 4 appuis :…….[CBA 93] 

                    (Lx/50)  ep  (Lx /40)    
          - dalle  reposant sur deux appuis : 

                        (Lx / 35)   ep   (Lx / 30)  
           où :         ep : épaisseur de la dalle.          
                          L : la plus grande portée mesurée entre nu. 
Sécurité contre l’incendie: 

 

           ep = 7cm: peut assurer un coupe-feu d’une heure. 
           ep = 11cm : peut assurer un coupe-feu de deux heures. 
 

condition d’isolation acoustique :  ep  15 cm. 
 

 Critère de résistance :  ( 80/35) ≤ep≤ (80/30)     =≥   2,29 ≤ep≤ 2,67                 
 La sécurité contre l’incendie        : ep = 11cm 
 Condition d’isolation acoustique : ep = 15 cm    

      
Conclusion : 

 
 Pour la dalle plaine on adoptera :     
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ep=15cm 



 

 

II.3. Evaluation des charges et surcharges : [3] 

II.3.1. Maçonnerie: 

II.3.1.1. Murs intérieurs (simple cloison):  

 

 

 

 

 

 

II.3.1.2. Murs extérieurs (double cloison): 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.1.Charge permanente des murs intérieurs (simple cloison) 

N Composants Epaisseur 
(m) 

Poids volumiques 
(KN/m³) 

Poids surfaciques 
(KN/m²) 

1 Enduit en 
ciment 

0,02 18 0,36 

2 Brique 
creuse 

0,01 90 0,9 

3 Enduit en 
ciment 

0,02 18 0,36 

      TOTAL 1,62 

Tableau II.2.Charge permanente des murs extérieurs (double cloison) 

N Composants Epaisseur 
(m) 

Poids volumiques 
(KN/m³) 

Poids surfaciques 
(KN/m²) 

1 Enduit en 
ciment 

0,02 18 0,36 

2 Brique 
creuse 

0,01 90 0,9 

3 Lame d’air 0,02 18 0,36 

4 Brique 
creuse 

0,01 90 0,9 

5 Enduit en 
ciment 

0,02 18 0,36 

      TOTAL 2,88 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

                            Enduit en ciment                                                                Enduit en ciment                                                                                  

 

                           Brique creuse                  Lame d’air                                    Brique creuse 

       

 

                                                   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

II.3.2.plancher  terrasse : 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

a. Simple cloison b. double cloison 

Figure II.2.Coupe de mur en maçonnerie 

Figure II.3.Composants d’un plancher terrasse 

Figure II.3.Composant d’un plancher terrasse 
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II.3.2.1. Charges permanentes : 
 

 

 

 

 

II.3.2.2. Charges d’exploitations : 
 
Terrasse inaccessible : Q = 1 KN/m². 

 

II.3.3.plancher  courant: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.3.Charge permanente du plancher terrasse 

N Composants Epaisseur 
(m) 

Poids volumiques 
(KN/m³) 

Poids surfaciques 
(KN/m²) 

1 Gravillon roulé 0,05 18 0,9 

2 
Etanchéité 

multicouche 
0,02 6 0,12 

3 Papier kraft     0,05 

4 Forme de pente 0,1 22 2,2 

5 Film polyane     0,05 

6 
Liège (isolant 

thermique) 
0,04 4 0,16 

7 Par vapeur 0,01 6 0,06 

8 Plancher corps creux 0,16+0,04   2,8 

9 Enduit de plâtre 0,02 10 0,2 

      TOTAL 6,54 

Figure II.4.Composant d’un plancher courant 



 

 

II.3.3.1.Charges permanentes : 

 

 
 

 

II.3.3.2. Surcharges d’exploitation: 
 
Le plancher courant à usage d’habitation : Q = 1.50 KN/m². 

 

II.3.4.Dalle pleine: 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.4.Charge permanente du plancher courant 

N Composants Epaisseur 
(m) 

Poids volumiques 
(KN/m³) 

Poids surfaciques 
(KN/m²) 

1 Carrelage 0,02 22 0,44 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4 

3 Lit de sable 0,03 18 0,54 

4 
Planche corps 

creux 
0,16+0,04   2,8 

5 Enduit de plâtre 0,02 10 0,2 

6 Mur simple cloison 0,14   1,62 

      TOTAL 6,00 

Figure II.5.Composant de la dalle d’étage 



 

 

II.3.4.1 Charges permanentes : 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

II.3.4.2. Charges d’exploitation: 

 
     Q=3.5KN/m² 
 

II.4. Pré dimensionnement des poutres : 

 
Les poutres sont des éléments linéaires dont leur section est rectangulaire ou en T, 
leur portée est largement supérieure aux dimensions de la section. 
Les poutres sont des éléments structuraux horizontaux chargés de la transmission 
des charges verticales et horizontales aux éléments porteurs (poteaux et voiles). 
Elles sont dimensionnées d’après les conditions de résistance et de la flèche, 
imposées par les règles (CBA 93). 
 

 
 
 

 

  b: largeur de la base de la poutre. 

  h: hauteur totale de la poutre. 

  L : la plus grande portée mesurée à nu d’appuis. 
 
 
 
 

Tableau II.5.Charge permanente de la dalle d’étage 

N Composants Epaisseur 
(m) 

Poids volumiques 
(KN/m³) 

Poids surfaciques 
(KN/m²) 

1 Carrelage 0,02 22 0,44 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,4 

3 Lit de sable 0,03 18 0,54 

4 Dalle pleine 0,15 25 3,75 

5 
Enduit de 

ciment 
0,02 18 0,36 

      TOTAL 5,49 

Figure II.6.Dimensionnement de la poutre  



 
 
Le pré dimensionnement des poutres est donné par les formules empiriques 
suivantes: 
  (portée max)/15 ≤ h ≤ (portée max)/10; 
  0.3h ≤ b ≤ 0.7h. 

 
Les dimensions minimales de poutres exigées par le Règlement RPA99 Version 
2003 en zone IIa sont: [1] ►► Art [7.5.1] ◄◄ 
 h≥ 30cm; 
 b ≥20 cm; 
 h/b ≤ 4; 
 bmax ≤ 1.5h+b1. 

 
 

 

 

Vérification de la flèche :[2] ► Art [B.6.5] ◄: 

 

L=5.32 m   5 m  Flimite   
 

    
      cm. 

 

Plancher terrasse : 

 

- Poids propre de la poutre : Gp = 0.3 x 0.40x 25 = 3 KN/ml. 
- Poids propre du plancher terrasse : Gplancher = 6.54 x (3.22 - 0.3) = 19.1 KN/ml. 
- Qplancher = 1.00 x (3.22) = 3.22KN/ml. 
Poids total: Ptot = Gp + Gplancher + Qplancher = 25.32 KN/ml. 
 
 
 
 

 
 

Tableau II.6.Pré dimensionnement des poutres 

  Poutres principales Poutres secondaires 

Conditions de 
résistances 

Lmax= 5.32 m ⇒ 
35cm ≤ h ≤ 53.2cm 
on adopte : h = 40cm 

⇒ 12cm ≤ b ≤ 28cm 
on adopte b = 30 cm 

Lmax= 2.90 m ⇒ 
19cm ≤ h ≤ 29cm 
on adopte : h = 30cm 

⇒ 9cm ≤ b ≤ 21cm 
on adopte b = 30 cm 

Vérification selon 
le RPA99  

h=40cm≥30cm b=30cm≥20cm 
h/b=1.33 ≤ 4 
(conditions vérifies) 

h=30cm≥30cm 
b=30cm≥20cm 
h/b=1≤ 4 
(conditions vérifies) 

Condition de 
rigidité h/L≥1/16 

(h/L=0.0752) ≥ (1/16=0.0625) 
(condition vérifie) 

(h/L=0.103 ≥ (1/16=0.0625) 
(condition vérifie) 

Conclusion h = 40cm ; b = 30cm h = 30cm ; b = 30 cm 



 
 
 
 
    

 
 
 

 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Plancher courant: 

 

- Poids propre de la poutre : Gp = 0.3 x 0.40x 25 = 3 KN/ml. 
- Poids propre du plancher courant : Gplancher = 6 x (3.22 - 0.3) = 17.52 KN/ml. 
- Qplancher = 1.5 x (3.22) = 4.83 KN/ml. 
Poids total: Ptot = Gp + Gplancher + Qplancher = 25.35KN/ml. 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 

 
 
 

 

Figure II.7.Charges supportés par la poutre principale (plancher terrasse)   

 

Figure II.8.Charges supportés par la poutre principale (plancher courant)   



 
Alors: on prend Ptot, max=25.35KN/ml 
La flèche de la poutre est calculée comme suit : 
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F = 0.5 cm < Flimite= 1.032cm (C.V) 
 
Conclusion :  

 
Pour les poutres principales (porteuses), on adoptera la section suivante : 
(b x h) = (30 x 40) cm². 
 

II.5. Pré dimensionnement des poteaux: 
 
Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent les points 
d’appuis pour transmettre les charges aux fondations. 
On dimensionne les poteaux, en utilisant un calcul basé sur la descente des charges 
permanentes et des surcharges exploitation à l’état limite ultime (Nu=1,35G+1,5Q), 
et selon le [2] ►► [Art B.8.11] ◄◄ cette charge peut être majorée de 10% pour les 
poteaux intermédiaires voisins des poteaux de rive dans le cas des bâtiments 
comportant au moins trois travées donc dans notre cas cette charge devienne 
(Nu*=1.1Nu). 
 

II.5.1.Étapes de Pré dimensionnement : 
 

 choix du poteau le plus sollicité; 

 calcul de la surface reprise par le poteau; 

 détermination des charges permanentes et d’exploitation revenant à ce 
poteau; 

 les dimensions de la section transversale des poteaux doivent répondre aux 
conditions du RPA99 version 2003 : ►► [Art 7.4.1] ◄◄. 

 
Pour les poteaux rectangulaires (carrés) : 
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Avec : 

 Nu : Effort normal admissible à l’ELU; 

 Br : Section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle 1cm 
d’épaisseur sur toute sa périphérie « Br = (b-2cm)×(h-2cm) »; 

 b= 1,50 et s = 1,15 : Coefficients de sécurité du béton et de l’acier (Situation 
durable) ; 

 fc28 et fe : Résistances caractéristiques du béton et de l’acier; 

 As : Section d’armatures dans le poteau prise égale à 0,1% de la section réelle 
du poteau (A=B/1000); 

 α : Coefficient fonction de l’élancement du poteau à calculé: 
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Section carrée, où : 
i : Rayon de giration; 

λ: L’élancement géométrique; 

Lf : Longueur de flambement.

   

 
 
 
 

 
 

 
 
 
 
 

Figure II.9.Section réduite du poteau   



 
 

II.5.2.Calcul de la longueur de flambement: 
 

Le règlement CBA93 définie la longueur de flambement Lf  comme suit : 

 0.7*L0 : si le poteau est à ses extrémités ; 

 Soit encastré dans un massif de fondation ; 

 traversé par des poutres de plancher ayant au moins même raideur (I/L) que 
lui dans le sens considéré ; 

 L0 : dans les autres cas. 
Dans notre cas on a : 
L0 =3.23m: est comptée entre face supérieure de deux planchers consécutifs 
Et    Lf =0.7 L0 
 

II.5.3.Calcul de l’effort Nu: 

 
On calcul les charges permanentes et les charges d’exploitation reprises par un 
poteau intermédiaire le plus sollicité, à chaque niveau, ce qui permet de pouvoir 
modifier les dimensions du poteau étudié s’il est insuffisant ou surabondant, et on 
adopte: 
 
- Une section de (45x45) cm² pour le RDC et le 1er étage. 
- Une section de (40x40) cm² pour le 2ème, le 3ème et le 4ème étage. 
- Une section de (35x35) cm² pour, 5ème, et 6ème étage. 
 
 

 

 
 
 
 
  

 
 
 
 
 

 
Dimension Br(mm²) Lf λ α As(mm²) Nu(KN) 

6eme 35X35 108900 2,26 22,38 0,79 122,5 1618,09 

5eme 35X35 108900 2,26 22,38 0,79 122,5 1618,09 

4eme 40X40 144400 2,26 19,58 0,80 160,0 2183,58 

3eme 40X40 144400 2,26 19,58 0,80 160,0 2183,58 

2eme 40X40 144400 2,26 19,58 0,80 160,0 2183,58 

1er 45X45 184900 2,26 17,41 0,81 202,5 2830,34 

RDC 45X45 184900 2,26 17,41 0,81 202,5 2830,34 

Tableau II.7.Calcul de Nu du Bloc 



 

II.5.4.La surface reprise par le poteau : 

 

 

 
Nous avons trois types de poteaux   
 

A. Poteau centrale : 

 
 Surface du plancher revenant au poteau : 

              Sp= (3.22-0.3)x(4.73-0.3)=12.94m². 
 
 Surface totale : 

               St= 3.22x4.73=15.23m². 
 

 

        
 
 

 
 

 

 

 

 

Figure II.10.Représentation du poteau centrale 



B. Poteau de rive : 

 
 Surface du plancher revenant au poteau : 

              Sp= (1.70-0.3)x(4.73-0.3)=6.20m². 
 
 Surface totale : 

               St= 1.70x4.73=8.04m². 
 

 

        

 
 

C. Poteau d’angle : 

 
 Surface du plancher revenant au poteau : 

              Sp= (1.70-0.3)x(2.56-0.3)=3.16m². 
 
 Surface totale : 

               St= 1.70x2.56=4.35m². 
 

 

        
 

 

Conclusion:           

Le poteau central est  le plus sollicité. 

 

 

Figure II.11.Représentation poteau de rive 

Figure II.12.Représentation poteau d’angle 



 

II.5.5.Descente des charges : [3] ►► [Art 6.3] ◄◄ 

II.5.5.1 .Charge d’exploitation: 

 
Comme il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, on 
applique pour leur détermination la loi de dégression qui consiste à réduire les 
charges identiques à chaque étage de 10% jusqu’à 0,5Q. 
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Avec : 
 n: Nombre d’étage on démarre de haut en bas (le premier étage est ‘‘0’’). 
  Q0 : La charge d’exploitation sur la terrasse. 
  Q1, Q2,……, Qn : Les charges d’exploitations des planchers respectifs. 

 

On utilise le 
n

n

2

3 
   à partir du sixième étage. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau II.8.Détermination des charges d’exploitations 

 
q(KN) Q(KN) (3+n)/2n Qcum(KN) 

6eme 1 Q0                  15.23 - 15,23 

5eme 1,5 Q1              22,85 1,00 38,08 

4eme 1,5 Q2              22,85 0,95 58,64 

3eme 1,5 Q3              22,85 0,90 76,91 

2eme 1,5 Q4              22,85 0,85 92,90 

1er 1,5 Q5              22,85 0,80 106,58 

RDC 1,5 Q6              22,85 0,75 118,03 



 

II.5.5.2 .Charge permanente: 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Tableau II.9.Détermination des charges permanentes 

 Elément G(KN) G(KN) Gcum(KN) 

6eme PP 13,14 

114,12 114,12 
PS 6,46 

POT 9,89 

Plancher 84,63 

5eme PP 13,14 

107,13 221,25 
PS 6,46 

POT 9,89 

Plancher 77,64 

4eme PP 12,99 

109,90 331,14 
PS 6,35 

POT 12,92 

Plancher 77,64 

3eme PP 12,99 

109,90 441,04 
PS 6,35 

POT 12,92 

Plancher 77,64 

2eme PP 12,99 

109,90 550,93 
PS 6,35 

POT 12,92 

Plancher 77,64 

1er PP 12,84 

113,06 664,00 
PS 6,23 

POT 16,35 

Plancher 77,64 

RDC PP 12,84 

113,06 777,06 
PS 6,23 

POT 16,35 

Plancher 77,64 



 

II.5.5.3 .Effort normal de résistance : 

NuNuNuNu
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II.5.6. Vérification selon le RPA99 version 2003  [Art 7.4.1]  
 
D’après le RPA99version2003, les causes suivantes doivent être vérifiées : 
 
 

 

II.5.7. Vérification aux zones nodales selon RPA99 version 2003    [Art 7.5.1] : 

Il nous reste à vérifier : 
 bmax ≤ 1.5h1+b1 

 d ≤ Max (b1/2;h1/2)  
 

 
 
 

 

 

 

 

Tableau II.10Vérification du (1.1Nu ≤ Nu ) 

 
Gcum(KN) Qcum(KN) Nu(KN) 1,1Nu(KN) )(KNNu  1.1Nu≤Nu  

6eme 114,12 15,23 176,90 194,59 1618,09 CV 

5eme 221,25 38,08 355,80 391,38 1618,09 CV 

4eme 331,14 58,64 535,00 588,50 2183,58 CV 

3eme 441,04 76,91 710,76 781,84 2183,58 CV 

2eme 550,93 92,90 883,11 971,42 2183,58 CV 

1er 664,00 106,58 1056,31 1161,94 2830,34 CV 

RDC 777,06 118,03 1226,08 1348,68 2830,34 CV 

Tableau II.11.Vérification de coffrage des poteaux 

Condition à vérifier Application de condition Vérification 

Min (b1, h1) ≥ 25cm Min (b1, h1) = 35cm≥25 cm CV 

 
Min (b1, h1) ≥ he /20 

RDC Min (b1, h1) = 45cm  ≥ (he/20) 
= (323 - 45)/20=13,90 cm 

 
CV 

Étages 
courantes 

Min (b1, h1) =35cm ≥ (he/20)  
= (323 - 35)/20=14,40cm 
 

1/4 ≤ (b1/h1) ≤ 4 0.25 < (b1/h1)=1< 4 CV 

Tableau II.12.Vérification aux zones nodales 

bmax 
(cm) 

h1(cm) b1 
(cm) 

bmax≤ 
1.5h1+b1 

d 
(cm) 

Max 
(b1/2;h1/2) 

d<Max 
(b1/2;h1/2) 

40 30 40 Oui 5 20 Oui 

30 30 30 Oui 5 15 Oui 



 

II.6. Pré dimensionnement des voiles : 

 
Les voiles sont des murs réalisés en béton armé, ils auront pour rôle le 
contreventement du bâtiment et éventuellement supporter une fraction des charges 
verticales ainsi qu’une partie des charges horizontales. 
On considère comme voiles les éléments satisfaisant à la condition L ≥ 4a. Dans le 
cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires. 
Le RPA99 version 2003►► [Art 7.7.1] ◄◄, exige une épaisseur minimale de 15cm, 
de plus, l’épaisseur doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et 
des conditions de rigidité aux extrémités. 
 

              
 
 
 
 

 
Pour notre structure: a ≥ max ( he/25 ; he/22 ; he/20 ; 15cm). 
he = 3.23 - 0.30 = 2.93m  
he /25 = 11.72 cm ; he /22 = 13.82cm ; he /20 = 14.65cm.S 
        Donc:         a ≥ max (10.84cm ; 12.32cm ; 13.55cm ; 15cm). 
 
 

 

 

 

 

 

Figure II.13.Coupe de voile en plan (gauche) Voile en 3D (droite) 

Tableau II.13.Pré dimensionnement des voiles 

Niveau RDC 1er 2eme 3eme 4eme 5eme 6eme 

he (cm) 293 293 293 293 293 293 293 

a (cm) 15 15 15 15 15 15 15 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

III.1. l’acrotère : 

III.1. 1.Introduction : 

 
L’acrotère est un élément secondaire en béton armé entourant le plancher terrasse, il 
a le rôle : la sécurité et la protection contre l’infiltration des eaux pluviales qui 
provoqueraient des fissures. 
 

III.1.2. Principe de calcul : 

 
Dans le calcul, l’acrotère est considéré comme une console encastrée dans le 
plancher terrasse. 
Le calcul de ferraillage se fait pour une bande de 1m de largeur, C’est un système 
isostatique assimilé à une console de 100cm de largeur, encastrée au plancher 
terrasse et soumise à un effort normal dû à son poids propre et un moment à 
l’encastrement dû à une charge d’exploitation de 1kN/ml appliquée à son extrémité. 
La fissuration est considérée comme préjudiciable car l’acrotère est sujet aux 
intempéries. 
 
 
 
                                                                                    F=1kN 
 
 
 

; 

                                                                                                  

 

 

 

                          

 

 

 

 

 

 

 

 

III.1.3. Évaluation des charges et surcharges : 

 

b. Schéma statique de l’acrotère a. Schéma de l’acrotère 

Figure III.1.L’acrotère 

Tableau III.1.Evaluation des charges et surcharges 

Charge permanent 



 
 
 
 
 
 
 
 
 

III.1.4.Détermination des efforts : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.1.5.Calcul de ferraillage : 

 
Le calcul du ferraillage se fait par une section rectangulaire (100x10) cm² soumise à 
la flexion composée et en situation durable. 
 
 
 
 

 Poids propre :     0,1 x 0,6 x 25 = 1,50  kN/ml. 

 Revêtement :       2(0,015x0,6 x18) = 0,324 kN/ml. 
G = 1,824 kN/ml 

Charge d’exploitation 

Q = 1 kN 

Tableau III.2. Les efforts à ELU et ELS 

L'E.L.U 

L'effort normal NU =1,35×G = 1,35×1,824 = 2,46 KN 

Moment d’encastrement   Mu = 1,5xQxh =1.5x1x0.6=0,90 kN.m 

Effort tranchant  Tu = 1,5xQ = 1,5 kN. 

L'E.L.S 

L'effort normal Nser = G = 1,82 kN. 

Moment d’encastrement   Mser = Q x h = 0,60 kN.m 

Effort tranchant  Tser = Q =1 KN 

Tableau III.3. Les données 



III.1. 5.1. A l’E.L.U : 
 Calcul de l'excentricité: 

 

 A l'attention de :  cm
N
M

e
u

u 59.36
246

9.0
0

         

 

On a :              cmc
h

e 5.25.2
2

10

2
59.36

0
        

 
 
Donc le centre de pression se trouve à l'extérieur du segment limité par les 
armatures. Alors on a une section partiellement comprimée.

  
 Calcul du moment de flexion: 

 
e : distance entre le point d’application de N et le centre des armatures tendues. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dimensions Résistances caractéristiques 

Notations Valeurs Unités Notations Valeurs Unités 

b 100 cm Fc28 25 MPa 

h 10 cm Fe 400 MPa 

C1 2,5 cm Sollicitations 

C2 2,5 cm Notations Valeurs Unités 

Longueur de flambement Nu 2,46 KN 

Notations Valeurs Unités Mu 0,9 KN.m 

L0 0,6 m Nser 1,82 KN 

Lf 1,2 m Mser 0,6 KN.m 

Figure III.2. Section de béton armée à l’ELU 



        

 

 

cmc
h

ee 09.395.259.36)
2

( 20   

 
mKNeNM .96.03909.046.21   

 

 Calcul des armatures verticales : 

 

Le calcul se fait en flexion simple 
 

012.0
)5.710017.14(

1096.0

)( 2

3

2

1 








db

M

bc
  

 

392.0012.0 1               →   A’1 = 0 cm² et β=0.993 

 

mcm
d

M
A

s

1.37²371.0
5.7993.0348

1096.0 3
1

1 









      

 

N : effort de compression alors    ²37.0
348100

46.2
371.0

100
1 cm

N
AA

S










   

A’=A’
1=0mm² 

 
Donc : A=37mm². 
 
 
 
 
 

Condition de non fragilité : 

  

²1
1000

10100

1000
min cm

B
A 


  

 
²37.0²1min cmAcmA   

 

 
On adoptera : A= 5HA8 =2,31cm². 
 
 Armatures de répartition : 

 

On a : ²16.1²58.0
24

cmAcm
A

A
A

rr    

Donc on prendra    Ar= 46 = 1,13cm². 

 



 

 Espacement : 

 

  cmcmcmhMinScmS p 3033;30320 min   

  cmcmcmhMinScmSr 4045;30415 min   

 

III.1. 5. 2. Vérification à l’ELS : 
Données : 

Nser=1.82KN.                                                                                                    
Mser=0.6KN.m 
 Calcul de l’excentricité: 

 

On a : m
N

M
e

ser

ser 33.0
82.1

6.0
0    

                       cmecmc
h

335.25.25
2

0     

On doit vérifier l’inégalité ci-contre : 
20

'
'




B

I

N

M
G

ser

G              

Où : ²65.1034)031.2(1510100)(15 '

0 cmAAhbB   
 

cmdACA
hb

B
084.5)5.731.25.20(15

2

²10100

65.1034

1
)(15

2

²1
211

0

1 
























 

          
 cmh 916.4084.51012    

 

 

   433'

222

2

111

3

2

3

1

'

60.8542)²5.2916.4(31.2²5.2084.5015)916.4084.5(
3
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)²()((15)(
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cAcA
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G
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 
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B

I G 68.1
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
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MG’=Nser×CG’ 

CG’=e0-(h/2-c)+(hcm 

CG’=MG
’/Nser=cm > IG/(B0×cm.                                                          

Donc on a une section partiellement comprimée (SPC)                                                    

Il faut vérifier que :  

ss

bb








        (fissuration préjudiciable). 

Où  1b
k.yσ         avec         

'G

ser

S

N
k                                                  

        1s
yd15kσ        

On va calculer y2 à l'aide de l'équation suivante:           
      y2

3 + py2 + q = 0…….."*"             tel que: 



p = -3 c2 + 
90A

b
 (d - c)  p = -2259.98 cm2   

et  q = -2 c3 - 
90A

b
  (d - c)2  q = 40784.74 cm2. 

Où: c: La distance entre la fibre la plus comprimée du béton et le point "c" et 
puisque "N" est un effort de compression donc " c = h/2 – e = -34.09cm < 0". 

 D’où l’équation "*" devient   :     y2
3 + (-2259.98) y2

 + 40784.74 =0 
On va résoudre l'équation précédente, tout en respectant la condition suivante : 

0 < y1 = y2 + c < h  

 

 

 

 

 

 

y1: distance entre la fibre comprimée de béton la plus éloignée et l'axe neutre.  

 Finalement, on trouve :   
  y2

’  = 30.04 cm   
  y2

’’  =  24.70 cm rejetée comme valeur ( y2+c < 0 ) 
  y2

’’’ = -54.30 cm rejetée comme valeur ( < 0 ) 

 D’où alors :  0  y1 = 30.04 + ( -27.89 ) = 2.15 cm  h = 10 cm 
 Donc on prend :  y2 = 30,04 cm. 

 En revanche on a : k = 
N

Sxx
      

 Avec ; Sxx = 
by1

2

2
 + 15 A’s ( y1 – c’) - As ( d- y1).  Sxx=45.75 cm3 

 D’où alors :   k = 1820/45750   k=39.78 x 10-3 N/mm3 

 Donc :  b  = ky1=(39.78 x 10-3) x 21.5  b = 0.85 MPa 

 Et      :  s  = 15 k ( d - y1) = 15 x 39.78 x 10-3( 75 - 21.5 )  s = 31.92 MPa 
 Donc, on obtient : 

b = 0.85 MPa   b= 0,6 fc28 = 15 MPa (cv). 

s=31.92MPa MPa 633.201MPa 201.633η110 ; MPa 333.33
3

2
Min ffσ tjes









 (cv) 

 Donc on adoptera la section calculée à l'E.L.U. 

 

III.1.6. Vérification de l'effort tranchant : 

La section d'armature tendue doit être capable d'équilibrer l'effort de traction "F" qui 
est égale à: 

083.11T
075.09.0

90.0
5.1

d9.0

M
VT u

u 





  

Alors les armatures tendues ne sont pas soumises à aucun effort de traction, donc 
pas de vérification à faire. 

 

 



 

III. 1.8.Vérification de la contrainte de cisaillement du béton:                                    

On doit vérifier que:  τu      telles que:. 

           MPa 0.02
751000

101.5

b.d

V 3
u

uτ 



  

Et :    = min 0,15 
γb

fc28 ; 4 Mpa  = 2,5 Mpa  (la fissuration est préjudiciable) 

D’où alors :  MPa 2.5MPa 0.02 ττ uu
  

Donc le béton seul reprend l'effort de cisaillement et les armatures transversales ne 
sont pas nécessaires 

III.1.9. Vérification de l'acrotère au séisme: 
 
L’acrotère doit être calculé sous l'action des forces horizontales par la formule 
suivante: 
Fp = 4ACpWp [1] ►►Art [6.2.3] ◄◄ 
A: coefficient d'accélération; 
Cp: facteur de force horizontal; 
A = 0,15 [Modificatifs et compléments aux RPA99 (groupe d’usage2, zone IIa)] 
Cp = 0,8 [1] ►► Tab [6.1] ◄◄: 
Wp: poids propre de l'élément 
Wp= 1,880 kN. 

D’où alors : Fp = 4 x 0,15 x 0,8 x 1,880  Fp = 0,902 kN < 1,5Q = 1,5kN (C.V) 

 

       

 

III.2. Plancher à corps creux: 

 
Les planchers sont des éléments plans horizontaux, supposés infiniment rigides dans 
leur plan. Ils ont pour rôle : 

 Cheminement des charges aux éléments porteurs. 

Figure III.3. Ferraillage de l’acrotère 



 Assurer l’isolation des différents étages du point de vue thermique et 
acoustique. 

On adopté comme plancher pour notre bâtiment un plancher en corps creux qui a                                     
pour avantage: 

 Il assure une bonne isolation phonique et thermique 

 Il est plus léger que la dalle pleine. 

        

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.2.1.Dalle de compression: 
 
Sert à la bonne distribution des charges verticales sur les poutrelles, ainsi que pour 
résister aux efforts appliquées sur la dalle ; on prévoit un ferraillage en quadrillage. 
La table de compression a une épaisseur de 4 cm avec un espacement de 65 m 
entre poutrelles. La section d’armature à prévoir doit satisfaire aux conditions 
suivantes: 
 
 Espacement pour les armatures perpendiculaire aux nervures au plus égale à                                                 

a1≤20cm; 
 Espacement pour les armatures parallèles aux nervures au plus égale à :                                                                                                                                                                               

a2≤33cm; 
 La section d’armatures dans le sens perpendiculaire aux nervures est donnée 

par :               A≥ 200/fe(Mpa)                      si  L≤50cm ; 

                      A≥ 0.02×L×200/fe= 4×L/fe      si 50cm ≤L≤ 80cm. 

 

Figure III.4.  Schéma statique de la coupe du plancher 

 

Entrevous en terre 

cuite, béton ou 

entrevous légers 

isolants 

Acier en sinusoïde  

Dépassant de la poutrelle 

Poutrelle (nervure) 

 

Treillis soudé 

Dalle de compression 



Avec : 
 L : espacement entre axes des nervures (65cm dans notre projet) ; 
 fe : nuance de l’acier FeE520 (fe=520Mpa), le treillis soudé qui sera utilisé 

sera à maillage carré de 20cm x 20 cm.  
 

50cm≤L=65cm≤80cm                    A≥  4×L/fe =0.5cm²/ml 
 
La section d’armatures dans le sens parallèles aux nervures est données par : 
                   

                         A≥  A/2=0.25cm²/ml 

 

On choisira :  A55=0.98cm²       esp=20cm 

                      A55=0.98cm²       esp=20cm 

 

 

        

 

 

III.2.2.Les poutrelles : 

 
Les poutrelles sont préfabriquées, elles sont calculées par les sollicitations (G, Q), la 
surface revenant à chaque poutrelle est S = 0,65*L, on dispose les poutrelles dans le 
sens de la petite portée, le calcul des poutrelles se fait en deux étapes : 
 Avant coulage ; 
 Après coulage. 

 
a. Avant coulage :   

 
La poutrelle avant coulage est une poutre isostatique ayant les charges suivantes: 

 son poids propre. 

 le poids de corps creux (entrevous). 

 une charge concentrée à son milieu dont l’intensité est la plus grande de 1kN 
ou (0.5*L)kN, qui représente le poids d’un ouvrier. 

 
 

Figure III.5. Disposition des armatures de la table de compression 



 

 

 

Le tableau suivant regroupe les charges pour une section de 12x4 cm² : 

 
 
 
 
 
 
 
Le calcul  en flexion simple: 
 
 

 
 
 
 
 

  
  

        
 

        

            
                  

Cette valeur de μ=1.73 sort du domaine de la flexion simple ; en plus la poutrelle 
dans cette étape accusera une grande déformation (flèche) d’où : instabilité de la 
poutrelle, il faut prévoir des étaiements (pied droits) dont le nombre est déterminé de 
façon à éliminer le risque de déformation.  

b . Après coulage : 

 G  = poids du plancher (16+4)= 3,2×0,65=2,08 kN/ml      

 Q  =1×0,65=0,65 kN/ml      

   
                    

       
           pour la poutre continue 

Figure III.6. Dimensionnement de la poutrelle 

La travée L (m) Q (KN) G (KN) 

2,95 1,48 

poids de poutrelle poids du corps creux 

0,12×0,04×25 = 0,12 0,65×1 = 0,65 

0,77 

Tableau III.4. Les charges de la poutrelle avant coulage  

Tableau III.5. Calcul des moments 

MG(KN.m) MQ(KN.m) Mu(KN.m) 

   

 
      

  

 
      

 
1,35MG+1,5MQ=2,76 

 
 



    
 

    
     cm      pour L > 5m 

    
 

   
                      pour L< 5m 

 

 

 

 

 

 

 
On place 2 étaiements à une distance  L=2,95m pour les poutrelles.  

 
 

 

 

 

 
 
Dans cette étape, l’ensemble des poutrelles est considéré comme une poutre 
continue. Types de poutres continues est à envisager :  

 Poutrelle à 3 travées. 

 Poutrelle à 5 travées. 

III.2.2.1. Méthode de calcul : 

 

 Le rapport entre  les portés successifs est compris entre 0.8 et 1.25  pour tout type 

des poutrelles, donc la méthode forfaitaire est applicable.  

 La méthode forfaitaire : 

On utilise la méthode forfaitaire pour les éléments remplissant les conditions 
suivantes : 

- La surcharge d'exploitation Q ne doit pas dépasser le double des charges   
permanentes ou bien 5000 N/mm². 

 Q ≤




²mm/N5000

G2
 

Tableau III.6. Calcul des moments 

Nombre des 
étaiements 

G 
(kN/ml) 

Q 
(kN/ml) 

1.35G+1.5Q 
(kN/ml) 

L       
(m) 

     
(  ) 

       
(cm) 

   ≤     
(cm) 

0 

2,08 1 4,308 

2,95 
10,22 0,59 

Non 

1 2,95 
0,63 0,59 

Non 

2 2,95 
0,12 0,59 

Oui 

Figure III.7. Choix de disposition des étaiements 



- Les moments d'inertie de toutes les travées doivent être égaux et le rapport 
entre les travées successives doit être compris entre 0.8 et 1.25 

          - La fissuration est peu nuisible. 
Exposé de la méthode   [1]  

On désigne chaque travée par : 
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3) Pour les appuis: 
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Avec :   
Mt : Moment en travée.                                                  
Me : Moment max sur l'appui droit. 

M : Moment max sur l'appui gauche.                        
Ma : Moment à l'appui. 

M0 : Moment isostatique=
8

PL2

 (kN.m) 

T=T0+
L

MM e =
L

MM

2

PL e
        T : effort tranchant à gauche de la travée. 

Te=-T0+
L

MM e =-
L

MM

2

PL e
 

    
Te : effort tranchant à droite de la travée. 

 

 

 
 

 

 

III.

2.2.2. Sollicitations de calcul : 

On a deux types des poutrelles dont la solution se fait par la méthode forfaitaire: 

      Vérification si la méthode forfaitaire est applicable. 

Tableau III.7. Actions de calcul des poutrelles après coulage 

Niveau G(KN/m) Q(KN/m) qu(KN/m) qser(KN/m) 

Terrasse 6,54x0,65=4,25 1*0,65=0,65 
6,71 4,90 

Plancher 
courant 

6x0,65=3,90 1,5*0,65=0,975 
6,73 4,88 



- Q = 1kN/m²≤




 

2

2

/     5

/ 08.132

mkN

mkNG
            (C.V) 

 
- l'inertie est constante pour toutes les travées. 

 -    0,8< LAB / LBC  <1,25    (C.V) 

- La fissuration est peu nuisible    

       Poutrelle à cinq travées Type 1: 

 

        

 

Tableau III.8.  Différentes sollicitations dans la poutrelle à cinq travées (ELU) 

TRAVEE M0 (KN m) Mt(KN m) Mw(KN m) Me(KN m) Tw(KN) Te(KN) 

A-B 5,91 3,71 1,18 2,95 8,79 -8,79 

B-C 6,60 3,48 3,30 2,64 9,84 -9,84 

C-D 4,26 2,25 1,70 1,70 7,30 -7,30 

D-E 5,47 2,89 2,19 2,74 8,54 -8,54 

E-F 5,69 3,57 2,84 1,14 9,84 -9,84 

Tableau III.9. Différentes sollicitations dans la poutrelle à cinq travées (ELS) 

TRAVEE M0 (KN m) Mt(KN m) Mw(KN m) Me(KN m) Tw(KN) Te(KN) 

A-B 4,30 2,70 0,86 2,15 6,40 -6,40 

B-C 4,80 2,54 2,40 1,92 7,16 -7,16 

C-D 3,10 1,64 1,24 1,24 5,32 -5,32 

D-E 3,98 2,10 1,59 1,99 6,22 -6,22 

E-F 4,14 2,60 2,07 0,83 7,17 -7,17 
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Figure III.8. Différents efforts dans la poutrelle à cinq travées (ELU) 
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Poutrelle à trois travées Type 2: 

Figure III.9. Différents efforts dans la poutrelle à cinq travées (ELS) 

Tableau III.10. Différentes sollicitations dans la poutrelle à trois travées (ELU) 



 

 

      

 

 

 

 

 
 

T(kN) 

 

TRAVEE M0 (KN m) Mt(KN m) Mw(KN m) Me(KN m) Tw(KN) Te(KN) 

A-B 6,60 4,14 1,32 3,30 9,84 -9,84 

B-C 4,26 2.25 2,13 2,13 7,30 -7,30 

C-D 5,47 3.44 2,74 1,09 9,65 -9,65 

Tableau III.11. Différentes sollicitations dans la poutrelle à trois travées (ELS) 

TRAVEE M0 (KN m) Mt(KN m) Mw(KN m) Me(KN m) Tw(KN) Te(KN) 

A-B 4,80 3,02 0,96 2,40 7,16 -7,16 

B-C 3,10 1.64 1,55 1,55 5,32 -5,32 

C-D 3,98 2.50 1,99 0,80 7,03 -7,03 
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Figure III.10. Différents efforts dans la poutrelle à trois travées (ELU) 
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Récapitulations : 

D’après ce qui précède, les sollicitations max en travée et en appuis sont : 

Figure III.10. Différents efforts dans la poutrelle à trois travées (ELS) 

 ELU ELS 



 

III.2.2.3. Calcul du ferraillage : 

 Armatures longitudinales : 

Le ferraillage est calculé en flexion simple :  

 Pour le moment positif (en travée) la section transversale de calcul sera la 

section en T. 

 Pour le moment négatif (aux appuis) la section transversale de calcul sera la 

section rectangulaire dont les dimensions sont mentionnées ci-dessous : 

 

 

 

        

 
La fissuration est peu nuisible, la situation est durable. 
 

Mau(KN.m) Mtu(KN.m) Tu(KN) Ma ser(KN.m) Mt ser(KN.m) 

Sollicitations 3.30 4.14 9.84 2.40 3.02 

Référence Poutrelle à 
5 travées 

Poutrelle à 
3 travées 

Poutrelle à 
5 travées 

Poutrelle à 
5 travées 

Poutrelle à 3 
travées 

Tableau III.12. Récapitulations des efforts 

Figure III.11. Les sections considérées pour le calcul des ferraillages. En 

travée (à gauche); En appui  (à droite)   

Tableau III.13.Calcul des ferraillages 

 
En travée section T 

Aux appuis section 
rectangulaire 

 

E
L
U

 

        

Mu (kN.m) 4,14 3,30 

M0 (kN.m) 

M0=b*h0*σb adm*(d-(h0/2)) 
=59,072                                           

M0 >Mu ⇒   l’axe neutre 
appartient à la table                                                           

/ 



 
Après avoir fait les calculs nécessaires en flexion simple, les résultats sont : 
 

 
 

 
 
 

 

 

 

 

 

 

Pour les appuis des poutrelles en utilisent une barre de 8 ; et deux autres barres 

pour le ferraillage de dalle de compression. 

 

 

⇒ section rectangulaire 

µ 0,075 0,053 

µl 0,392 

µ< µl Oui Oui 

Β 0,993 0,916 

A (cm²) 0,90 0,72 

Le choix 3HA10=2,35 cm² 1HA10+1HA12=1,91cm² 

B/1000 1,3 0,24 

A≥ B/1000 OUI OUI 

 

V
é
ri
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a
ti
o

n
 a

 

l’E
L
S

 

  

Mser (kN.m) 3,02 2,40 

σb adm(Mpa) 15 

y1 (cm) 1,55 7,94 

IG (   ) 12940,90 5586,40 

K (N/   ) 0,023 0,042 

σb (Mpa) 0,36 3,41 

σb ≤ σb adm Oui Oui 

Tableau III.14.Ferraillage longitudinaux des poutrelles   

Section 
d’armature 

En travée Aux appuis 

At=3HA10 Aa=1HA10+1HA12 



 

   

Armatures transversales :  

    En adoptant une inclinaison des armatures transversales : α= 90°, la section     

d’armatures transversales et son espacement sont : 

 

Diamètre des armatures  transversales t : 

      t≤Min








10

b
;;

35

h 0

l ={5.71;14;12}(mm) 

     On adopte t≤ 5.71  on prend : t=5 mm  at=
4

2

t
=19.63 mm² 

   at  : section d'une barre;                
   nt: nombre des barres at=0,19 cm²  et nt=2  At=at.nt=0.38cm². 
 

Espacement  St: 

St






cm40

d9.0
Min =(16.2;40 cm) 

 
At min ≤ 0.003.st.b          RPA99Version2003 ►►Art [7.5.2.2] ◄◄ 

 st ≥ At/0.003.b =10.56cm   , on adopte: St = 15cm. 

 

Tableau III.15.Les armatures transversales dans les poutrelles et leur espacement    

A transversales espacement 



 
 

 

III.2.2.4. Vérification au cisaillement : [1]  

La vérification se fera à l’ELU en comparant la contrainte de cisaillement du béton 
dans l’âme de la poutrelle à la contrainte de cisaillement admissible donnée pour le 
cas de la fissuration peu nuisible avec des armatures transversales verticales. 

 u=
 

   
=

        

       
               33.35;

2.0 28 







 MPa

f
Min

b

c


Mpa 

 

Vérifications nécessaires : [1] 

Section d'armatures transversales (FeE400). 

4.0
Sb

fA

t0

et 



MPa.  84.0

150120

40038





 MPa0.4 MPa   (C.V) 

 
















 ]sin[cosf9.0

Kf3.0

Sb
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e

28tu

s

t0

t




  022.002.0

0


 t

t

Sb

A
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Avec:     K=1  flexion simple et la fissuration est peu nuisible 

              =90° Pour les armatures transversales 

III.2.2.5.Vérifications préliminaires de la flèche :  [1] 

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul des flèches si 
toutes  les conditions suivantes sont satisfaites : 
 
 
 
 
 

 
Donc : le calcul de la flèche est nécessaire. 

III.2.2.6. Évaluation détaillée de la flèche [1] 

L=2.95 m  

2.95 m< 5 m   ⇒        = L/500= 0.59 cm 

  
    

  
 
                     

         
           

Tel que : 

  =bo/b=12/65=0.185 

  =ho/h=  4/20=0.2 

 

26 15cm 

Tableau III.15. Vérifications préliminaires de la flèche des poutrelles 

1ere condition 2eme condition 

h/L ≥ Mt/(15 Mo)   ≤ 3.6/fe 

h/ L = 0.20 / 2.95 = 0.068 
 Mt/(15Mo)=4.14/(15*6.60)=0.042 

 =A/(bo*d)=3.39/(12*18)=0.016 
3.6/ fe = 3.6 / 400 = 0.009 

CV Condition non vérifiée 



  
      

       
 

                

                 
         

 

                      ⇒ Condition vérifiée 
La flèche est vérifiée, et on va adopter le même ferraillage qui a été calculé pour 
toutes les poutrelles.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

     

        

 

 

 

 

Figure III.12.  Ferraillage des poutrelles  



 

 

 

 

 

 

III.3.Les escaliers : 

III.3.1. Introduction : 

 
Un escalier est une suite de plans horizontaux disposés en gradins, afin de permettre 
aux usagers du bâtiment de se déplacer à pied d’un niveau à un autre, un escalier 
sert donc à monter et descendre, la montée et la descente doivent se faire aussi 
aisément que possible et sans danger. 

III .3.2. Définition des éléments d’un escalier : 

 volée : C’est la partie d’escalier comportant une suite ininterrompue de marches 
égales et située entre deux paliers successifs, une volée ne doit pas comporter plus de 20 à 
22 marches et moins de 3 marches.   

 Le palier : C’est la partie horizontale d’un escalier, arrêtant la suite des marches au 
droit d’un étage, ou entre les étages, pour assurer l’accès à chaque niveau intermédiaire 
(palier d’arrivée ou palier intermédiaire). 

 La paillasse : C’est la dalle en pente supportant les marches d’une volée. 

 Le jour : C’est la largeur en plan du vide entre deux volée parallèles. 

 La marche : C’est la surface délimitée par la foulée et l’emmarchement. 

 La contre marche : C’est la partie verticale prenant place entre deux marches. 

 L’emmarchement : C’est la largeur utile d’une volée, elle est fonction de la 
destination de l’escalier. 

 Le collet : C’est le nom donné au bord limitant l’escalier du coté jour. 

 La foulée : C’est la distance horizontale comprise entre chaque contre marche. 

 La ligne de foulée : C’est la projection en plan du trajet suivi par une personne 
empruntant l’escalier, pour les escaliers dont la largeur de l’emmarchement n’excède pas 
1.30 m, la ligne de foulée se trouve au milieu de l’emmarchement. 

 

Figure III.13.   Représentation d’un escalier 



Ligne de foulée

paillasse

Marche

Contre marche

palier

E

Emmarchement

h

g

 
 

  
 

 

 

 h : Hauteur de la marche. 

 g : Largeur de la marche. 

 L : Longueur horizontale de la paillasse. 

 H : Hauteur verticale de la paillasse. 

III.3.4.Dimensionnement 

Pour les dimensions des marches "g" et les contres marches "h" on utilise 
généralement la formule de BLONDEL: cm 662hgcm 59   

Il porte un palier et une paillasse. 
 
1er volée 

1n

L
get          

n

H
h


  

n: nombre de contres marches. 
(n-1): nombre de marches. 
 

1)x.n.(nn.L1)H.(n2hgx  on pose : 

……..(*)        
  

Pour la formule générale (*):    cm 662hgcm 59   on prend :            

                                       g+2h = 64 m. 

01532).n4021532(6464.n²   

0306n.61064n²                       9n                  

 

 

02HL).n2H(xx.n² 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Nombre de marches:         n - 1 = 8 

Nombre de contres marches: n = 9 

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

Hauteur de la marche:    

 

 Vérification de la formule de blondel 
      59cm ≤ g + 2h = 64cm  ≤ 66cm 

 

 Vérification d’inclinaison α :  
Tg α = H / L = 153 / 240 = 0.6375                         α = 32.517°               

 

 Longueur de la paillasse ep :  

           Ltotal= 284.619 + 130 = 414.619cm  
 

 Epaisseur de la paillasse: 

         Ltotal / 35 ≤ ep ≤ Ltotal / 30                               11.82cm ≤ ep ≤  13.8cm                                                                                                   
     
On adoptera : ep = 15 cm 
 
2emevolée 

1n

L
get          

n

H
h


  

n: nombre de contres marches. 
(n-1): nombre de marches. 
 

1)x.n.(nn.L1)H.(n2hgx  On pose : 

……..(*)        
  

Pour la formule générale (*):    cm 642hgcm 59   on prend             

 

Figure  III .14.Modalisation d’escalier 1
er
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g+2h = 64 m. 

0701).n2707012(6464.n²   

0306n.61064n²  9n   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

              

Nombre de marches:         n - 1 = 9 

Nombre de contres marches: n = 10 

Le giron: g = L / n-1 = 270 / 9= 30cm  

Hauteur de la marche: 

 

 Vérification de la formule de blondel 

      59cm ≤ g + 2h = 64cm  ≤ 66cm 

 Vérification d’inclinaison α :  

Tg α = H / L = 1.7 /270 = 0.62                         α = 32.19°               

 Longueur de la paillasse ep :  

 Ltotal= 319.06 + 130= 449.06cm  

 Epaisseur de la paillasse: 

    L total / 35 ≤ e p ≤ L total / 30                               12.83cm ≤ e p ≤  14.96cm                                                                                                   

    On adoptera : ep = 15 cm 

 

 

 

 

 

 

 

Figure  III .15.Modalisation d’escalier 2
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III.3.5. Evaluation des charges et surcharges :                                                                              

III.3.5.1. Charges permanentes : 

 

 

 

 

III.3.5.2. Surcharge d'exploitation: 

 
Le palier: Q = 2.5kN/m2 
La paillasse: Q = 2.5kN/m2 

 

 

Tableau III.16.  Charge permanente de la paillasse de l’escalier 

N0 
Composants Epaisseur 

(m) 
Poids volumique 

(kN/m3) 
Poids surfacique 

(kN/m2) 

1 Carrelage 0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 20 0.40 

3 Lit de sable 0.03 18 0.54 

4 Poids propre de la 
marche 

0.17/2 25 2.13 

5 Poids propre de la 
paillasse 

0.15/cos 25 3.00 

6 Enduit en ciment 0.02 18 0.36 

Charge permanente 6.86 

Tableau III.16.  Charge permanente de la paillasse de l’escalier 

N0 
Composants Epaisseur 

(m) 
Poids volumique 

(kN/m3) 
Poids surfacique 

(kN/m2) 

1 Carrelage 0.02 22 0.44 

2 Lit de sable 0.03 18 0.54 

3 Mortier de pose 0.02 20 0.4 

4 Poids propre du palier 0.15 25 3.75 

5 Enduit en ciment 0.02 18 0.36 

Charge permanente 5.49 



 

III.3.6. Détermination des sollicitations: 

A l'E.L.U: Pu =1.35 G + 1.5 Q 

A l'E.L.S: Pser = G + Q 

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants: 

 

 

 

 

III.3.7. Détermination des efforts: 
Volée -1- 
A l'E.L.U: 

F 0 

Ra+Rb= (13.02 x 2.4) + (11.16x 1.30) = 45.75 k N 
Ra+Rb = 45.75 k N 

M/B 0 

Ra× 3,7- 13,02. 2,40.2.5 + 11.16. 1,3 0,65= 0 
Ra = 23.66kN et Rb = 22.09 k N 
 
(0 ≤ x ≤ 2.40) 
Moment fléchissant : M(x)= 23.66x – 13.02x2/2 
Effort tranchant: T(x) = -13.02x + 23.66 
M (0) = 0 k N.m ; T (0) = 23.66kN 
M (2.4) = 19.28 k N.m ; T (2.4) = -7.58kN 
 
(0 ≤ x ≤ 1.3) 
Moment fléchissant : M(x) = 19.28–7.58x– 11.16x2/2 
Effort tranchant: dm(x)/d x=T(x)=-7.58-11.16x 
M (0) = 19.28 k N.m; T (0) = -7.58kN.m 
M (1.3) =0 k N.m; T (1.3) =-22.08kN .m 
 
Supposant qu’on a des semi-encastrements telle que : 
Mt=0.85Mo=0.85×21.51=18.28 k N.m 
Ma=Mb=0.5 Mo=0.5×21.51=10.75 k N.m 

 

 

Tableau III.17.   Combinaison des charges de l’escalier  

 G(KN/ml) Q(KN/ml) PU(KN/ml) Pser(KN/ml) 

Palier 5.49 2.5 11.16 7.99 

Paillasse 6.86 2.5 13.02 9.36 
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A l'E.L.S 



F 0 

Ra+Rb= (9.36 x 2.40) + (7.99 x 1.30) 
Ra+Rb=32.85 

M/B 0 

Ra.3.7- 9.36. 2.4.2,5 -7.99. 1.3. 1,3/2= 0 
Ra = 17 k N et Rb = 15.84 k N 
 

 

 

 

Figure  III .16. Schéma statique des efforts du l’escalier à l’E.L.U 



(0 ≤ x ≤ 2.4) 
Moment fléchissant : M(x) = 17x – 9.36 x2/2 
Effort tranchant: T(x) =- 17+ 9.36 x 
M (0) = 0 k N.m ; T (0) = 17 k N 
M (2.4) = 13.85 k N.m ; T (2.4) = 5.46 k N 
 
(0 ≤ x ≤ 1.30) 
Moment fléchissant : M(x) = 13.85–5.46x– 7.99 x2/2 
Effort tranchant     dm(x)/dx = T(X)=-5.46-7.99x 
M (0) = 13.85 k N.m; T (0) =5.46kN 
M (1.3) =0 k N.m; T (1.3) =-15.84 k N 
Supposant qu’on a des semi-encastrements telle que : 
Mt=0.85Mo=0.85*15.44=13.12 k N.m 
Ma=Mb=0.5 Mo=0.5*15.44=7.72 k N.m 
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Volée -2- 

A l'E.L.U: 

F 0 

Ra+Rb= (13.02 x 2.7) + (11.16x 1.30) = 45.75 kN 
Ra+Rb = 49.66 k N 

M/B 0 

Ra.4 - 13,02. 2,70.2.65 + 11.16. 1,3 0,65= 0 
Ra = 25.65kN et Rb = 24.01 k N 
 
(0 ≤ x ≤ 2.7) 
Moment fléchissant : M(x)= 25.65x – 13.02x2/2 
Effort tranchant: T(x) = -13.02x+ 25.65 
M(0) = 0 k N.m ; T (0) = 25.65kN 
M(2.7) = 21.79 k N.m ; T (2.7) = -9.50kN 
 
(0 ≤ x ≤ 1.3) 
Moment fléchissant : M(x) = 21.79–9.5x– 11.16x2/2 
Effort tranchant:  dm(x)/dx=T(x)=-9.5-11.16x 
M(0) = 21.79 k N.m; T(0) = -9.5kN.m 
M(1.3) =0 k N.m; T(1.3) =-24.k N .m 
 
Supposant qu’on a des semi-encastrements telle que : 
Mt=0.85Mo=0.85*25.26=21.47 k N. m 
Ma=Mb=0.5 Mo=0.5*25.26=12.63 k N.m 

 

 

 

 

 
Figure  III .17. Schéma statique des efforts du l’escalier à l’E.L.S 
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A l'E.L.S 



F 0 

Ra+Rb= (9.36 x 2.70) + (7.99 x 1.30) 

 

 

 

Figure  III .18. Schéma statique des efforts du l’escalier à l’E.L.U 



Ra+Rb=36.10 

M/B 0 

Ra. 4- 9.36. 2.7.2,65 -7.99. 1.3. 1,3/2= 0 
Ra = 18.43 kN et Rb = 17.67 kN 
 
(0 ≤ x ≤ 2.7) 
Moment fléchissant : M(x) = 18.43x – 9.36 x2/2 
Effort tranchant: T(x) =- 18.43+ 9.36 x 
M (0) = 0 k N.m ; T (0) = 18.43 k N 
M (2.7) = 15.64 k N.m ; T (2.7) = 6.84 K N 
(0 ≤ x ≤ 1.30) 
Moment fléchissant : M(x) = 15.64–6.84x– 7.99 x2/2 
Effort tranchant     d M(x)/d x = T(X)=-6.84-7.99x 
M (0) = 15.64 k N.m; T (0) =6.84kN 
M (1.3) =0 k N.m; T (1.3) =-28.41 kN 

Supposant qu’on a des semi-encastrements telle que : 
Mt=0.85Mo=0.85*18.14=15.42 kN. m 
Ma=Mb=0.5 Mo=0.5*18.14=9.07 kN. M 
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On remarque que les moments de la 2ème volée sont plus grands que les moments 
de la 1ier volée, alors on adopte les moments de la 2ème volée pour ferrailler. 

 

 

 

 

 

 

Figure  III .19. Schéma statique des efforts du l’escalier à l’E.L.S 

Tableau III.18. Les données 

 

Béton 

ƒc28 = 25 MPa γb = 1.5 σbc = 14.2 MPa c = 2 cm 

ƒt28 = 2.1 MPa b = 100 cm h= 15cm d=13cm 

Acier 
FeE400 fe=400MPa γs = 1.15 σs = 348 MPa 

Tableau III.19.Calcule des sections d’acier de l’escalier 

 Mu (kN.m) μ Β A(cm²) A'(cm²) Aadopt (cm²) 

En travée 21,47 0,0894 0,954 4,97 0 4HA14=6,16 

En appuis 12,63 0,0526 0,973 2,86 0 4HA12=4,52 



 

III.3.7.1. Condition de non fragilité : 
On vérifie que: 

On vérifie que: 
1000

B
A Amin

  

En travées: cm² 50.1
1000

15100
cm² 16.6A Amin




      (c .v) 

En appuis : cm² 50.1
1000

15100
cm² 52.4A Amin




       (c. v) 

 

III.3 .7.2. Les armatures de répartition :  

 

 

 

 

 

 

III.3.7.3. Vérification de l'espacement : 

 

 

III.3.7.4. Vérification à l'E.L.S : 
 
La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc on ne doit vérifier que 

σσ bb
  

MPa 15250.60.6.
c28bσ  F    

 

Tableau III.20. Les armatures de répartition   

 Ax (cm²) on adopte 

En travée A/4=6.16/4=1.54 4HA8=2.01 

En appuis A/4=5.42/4=1.35 4HA8=2.01 

Tableau III.21.Vérification de l’espacement des armatures    

 les armatures longitudinales les armatures de répartitions 

En travée St=25cm≤min[3h=45cm;33cm] 
=33cm 

St=25cm ≤ 
min[3h=45cm;33cm]=33cm 

En appuis St=25cm≤min[4h=60cm;45cm] 
=45cm 

St=35cm≤min[4h=40cm;45cm] 
=40cm 

Tableau III.22. Vérification du ferraillage de l’escalier à l’E.L.S    

 En travées En appuis 

A (cm²) 6.16 4.52 

Mser (kN.m) 15.42 9.07 

Par rapport à :At+Aa 



 

 

 

 

 

 

III.3.7.5. Vérification de l'effort tranchant : 

0.197MPa
1301000

1065.25

.d

3

0

u

u

b
V

τ 



  

On considère la fissuration comme peu nuisible : 

MPa 3.335MPa ; MPa33.3
0.2

Min
γ

τ
b

28

u

















f
c

 

MPa 3.33MPa 0.197 ττ uu
    (c.v) 

 

III.3.7.6. Vérification de la flèche [2]  
 

Le calcul de la flèche n'est pas nécessaire si les conditions ci-après sont vérifiées: 

)..(042.0
26.2520

47.21
0375.0

400

15

20

1
vnc

M

M

L

h

o

t 


  

).(005.0
400

2
0047.0

13100

16.62

.0

vc
fdb

A

e




  

 Donc la vérification de la flèche est nécessaire. 
 

 

Y (cm) 06.4y015A.d15A.y50y2   57.3y015A.d15A.y50y2   

I (cm4)   72.9615Iyd15Ay
3

b
I

23     78.7317Iyd15Ay
3

b
I

23   

σb (MPa) 
15 

σb (MPa) 
.y

I

M
σ

ser

b
  =6.51 4.42.y

I

M
σ

ser

b
  

σb ≤σb  
Oui Oui 

Tableau III.23. Vérification de la flèche de l’escalier        

A(cm²) M(KN.m) ρ% σs (MPa) μ y(cm) I0 (cm4) 

6.16 15.42 0.47 214.90 0.99 7.82 30757.89 

Iƒi (cm4) Iƒv (cm4) Fi(mm) Fv(mm) ΔF(mm) Fadm(mm) ΔF < Fadm 



 

III.3.8. Calcul de la poutre palière: 

 
La poutre palière a pour rôle de supporter le poids d’escalier, elle sera calculée en 
flexion simple. 

III.3.8.1. Pré dimensionnement 

La longueur de la poutre: L =2.7m 
L/15 ≤ h ≤ L/10 ; 0.3h ≤ b ≤ 0.7h 
L = 2.7 m => 18 ≤ h ≤ 27=> h = 30 cm 

L = 2.7 m => 8.1 ≤ b ≤ 19 => b = 30 cm 

 

 

 

Vérification des prescriptions du RPA 99 VERSION 2003: 

                         b = 30cm ≥ 20cm.        (c. v) 
                        h = 30cm ≥ 30cm.        (c .v) 
                         h   / b = 1  < 4                (c. v) 

 

III.3.8.2. Charges revenants à la poutre: 

Ru = 25.65kN; Rser = 18.43kN 
Poids propre de la poutre: 0,30 x 0,30 x 25 = 2.25 k N/ml. 
GT =2.25N 
Donc: Pu = 1.35 x GT + R = 1,35x 2.25+ 25.65 = 28.68 k N/ml 
Pser = G + R= 2.25+18.43 =20.68 k N/ml. 
 

III.3.8.3. Calcul des efforts: 

On a pris les valeurs données par l’aide mémoire de la résistance des matériaux. 
On a une poutre parfaitement encastrée, on calcul les réactions (RA,RB) avec la 
méthode de RDM. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

RA = RB = PL/2 

3.25*104 3.06*104 2.367 3.506 1.139 5.4 Oui 

 

Figure III .20.  Schéma statique de la poutre palière      
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M max (Appuis) = MA = MB = PL2/12 
M max (Travée) = PL2/24 

A .L’ELU : 

Réaction d’appuis : RA = RB =39.43 k N 
Effort tranchant : Tmax = RA =39.43 k N 

Moment fléchissant : Mmax (Travée) =9.03 K N.m et Mmax (Appuis) =18.07 k N.m 

 

 

 

B. L’ELS : 

Réaction d’appuis : RA = RB = 28.43 k N 
Effort tranchant : Tmax = RA = 28.43 k N 

Moment fléchissant : Mmax (Travée) = 6.51 k N.m et Mmax (Appuis) = 13.03 k N.m. 

III.3.8.4. Ferraillage de la poutre palière: 

 
 Armatures longitudinales: 

 
Le calcul des armatures longitudinales s’effectue en flexion simple à l’état limite 
ultime. 
 Acier: FeE400 ; γs = 1.15 ; σ s = 348 M Pa 
Béton : fc28 = 25 M Pa ; γb = 1.5 ; σ b = 14.2 M Pa 
b=30cm, h=30cm, d=27cm, c=3cm, (fissuration peu nuisible) 
 

 
Vérifications: 

 à  L’ELS : 

 

 

 

 

 RPA99Version2003 Art [7.5.2.1]  

Tableau III.24.Ferraillage de la poutre palière      

 M (kN.m)   A (cm2) A min(cm2) Aadopt (cm2) A(cm2) 

En travée 9.03 0.029 0.986 0.98 0.9 4HA12 4.52 

En appuis 18.07 0.058 0.970 1.96 0.9 4HA12 4.52 

Tableau III.25.Vérification à l’ELS de la poutre palière 

 M ser(kN.m) A (c m2) I (cm4) k (N/mm3) Y (cm) b (MPa) σb≤

σb  

Travée 6.51 4.52 349922.68 0.018 7.61 1.37 C.V 

appuis 13.03 4.52 34992.68 0.037 7.61 2.81 C.V 



Amin = 0,5% b h 
A max = 4% b h zone courante 
A max = 6% b h zone de recouvrement     
 
 
 

 
 
 

 

 

 Vérification de l’effort tranchant: 

 

 

 

 
Vérification des armatures longitudinales : 

Al ≥ (γs .Vu/ e)⟹4.52 cm2≥1.13cm2                     (C.V) 

Vérification de compression dans la bielle de béton : 

 

 
 Armatures transversales: 

 

 

 

 
 
At = at.nt (nt = 4). 
 
At =2,009 cm2 , At =4HA8=2.01 cm2 

 

 

 

On doit vérifier: 
 
 
 

Tableau III.26. Vérification vis-à-vis RPA 99 version 2003 de la poutre palier 

 A(cm2 ) A min=4.5cm2 A max=36cm2 

Travée 4.52 C .V C.V 

appuis 4.52 C.V C.V 

MPa 35.0
.db

V
τ

0

u

u


MPa 3.335MPa ; 3.33MPa
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28

u















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f
c

C.V           MPa 3.33MPa 35.0 ττ uu
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






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mm 8φ
t
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4

π
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t

t

.φ
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  cm3.240.9d;40cmMinSS tt

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fb

fA
S

tu

set

t 01.44
3

..

28








 

 
On prend :      St = St =24.3 cm 
 
Section minimale d’armatures transversales: 

At= 2,01cm2  

Vérification vis-à-vis RPA99Version2003. Art [7.5.2.2]  

St [h/4; 12Øl]      

  St [7.5; 16.8]  = 7.5cm             en zone nodale 

  St h/2 = 15cm                               en zone courante 

 On adopte les valeurs suivantes:        
 

  

At 

min =0,003. St. b≤ At 
0, 003.15.30=1.35 cm2 <2.01 cm2                 (C.V) 

 Vérification de la flèche: 

0.0625
16

1
109,0

275

30h

Lx

                  (C.V) 

0.085
10

1
109,0

h

M
M

L 0

t                        (C.V) 

1050.0
4,2

002.0
.d

A

fb e0

                        (C.V) 

 La vérification de la flèche n’est pas nécessaire parce que toutes les conditions 

sont vérifiées. 
 

 

 

 

 

III.4. Les balcons : 

III.4.1 Introduction :  
 

 Le balcon est constitué d’une dalle pleine  encastré dans les poutres, l’épaisseur est 

conditionnée par : 

       L/35 e  L/30   on a : L = 2,30m     

III.4.2. Evaluation des charges: 

 Charge permanente:     G=5.49kN/m² 











courante) (zone     cm 15

nodale) (zone       cm 7

S

S

t

t



 Charge d'exploitation:   Q=3,50kN/m² 
 

III.4.3. Schéma statique : 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.4.4. Combinaison des charges : 
 

 E.L.U :       qu=1.35 G +1.5 Q              qu=12.66 kN/ml 

 E.L.S :        qser= G + Q                       qser=8.99 kN/ml 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.4.5. Calcul des efforts internes : 

 
La section la plus sollicitée est au niveau de l'encastrement. 
 
 

III.4.6. Calcul de ferraillage : 

 
Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m de largeur. 
 

 

 

Figure III .21.  Schéma statique du balcon      

Tableau III.27. Calcul des efforts internes 

 La formule ELU ELS 

Moment fléchissant 
M(KN.m)   








 2

2
x

q
xM

 

-6.33 -4.495 

Effort tranchant 
 T(KN) 

  qxxT   12.66    8.99 

Tableau III.28. Ferraillage des balcons 

Mu(kNm) µ µ<µl A's(cm2) β Acal(cm2) Choix Aadp(cm2) 

6.33 0.0263 Oui 0 0.987 1.42 4HA8 2,01 

100 

cm 



Espacement: 

vérifiéecmS
cm

cm
MinS

cm

h
MinS

tt

t

..............20
33

45

33

3














 

Armatures de répartitions: 

22 01.150,0
24

cmAcm
A

A
A

r
s

r
s   

Le choix est de:4HA8/ml=2,01cm2 avec: St=20cm 

 

 

 

 

 

 

 

III.4.7. Vérifications  
A. Condition de non fragilité  

 

vérifiéecmAcmA

fe

f
bdAA

ss

t
ss

..............57,1 01,2

23,0

2min2

28min




 

B. Vérification de l'effort tranchant  

On doit vérifier que: uu    

Avec:    MPaMPafMin cu 5,24;1,0 28  (Fissuration préjudiciable). 

vérifiéeMPaMPa
xbd

T
u

u
u .................5,2097,0

1351000

6310.14 3max

   

C. Vérification de l'E.L.S  

 

On considère que la fissuration est préjudiciable. 
Les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous: 
 

 

 

D. Vérification de la flèche : 

 

 

Tableau III.29. Vérification des contraintes du balcon 

Mser (kNm) As(cm2) y(cm) I(cm4) σbc(MPa) 
bcbc  

 
σs(MPa) 

ss  
 

4,495 2,01 2,51 3844,82 2,94 Oui 183,98 Oui 

1ere condition 2eme condition 



 

 

Donc la vérification de la flèche n'est pas nécessaire. 

 

 

 

 

III.5. La dalle machine : 

III.5.1.  Introduction : 

 
La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important par 
rapport à celle des dalles de l’étage courant ou terrasse, cela est due au mouvement 
de l’ascenseur ainsi qu’à son poids, en tenant compte de la variation des efforts de la 
machine par rapport à la dalle. Elle est composée de : 

 Le moteur (machine) 

 Dalle supportant la machine 

 Cabine d’ascenseur. 

     t     o)      t     o)    t   o     4.2/fe (MPa)        e 

0,065 0,045 oui 0,0015 0,0105 oui 

Tableau III.30. Vérification la flèche du balcon 



 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

III.5.2.  Pré dimensionnement : 

La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine rigidité vu le poids de la machine. 

 

 

 
 
 
 

Figure III .22.  Système à traction classique      

Lx=1,5m 

Ly=2,25m 



 

 
 
Nous avons deux conditions à vérifier : 

 Résistance à la flexion : [1] 

cmecme
L

e
L xx 75.33

40

150

50

150

4050
  

 Condition de l’A.N.A : 

L’Entreprise Nationale des Ascenseurs (A.N.A) préconise que l’épaisseur de la dalle 
machine soit : e ≥ 25 cm. On prend : e=25cm. 

 

III.5.3. Détermination des charges permanentes et charges d'exploitation : 

III.5.3.1. Charges permanentes G: 

 

 
 

 

 

III.5.3.2. Poids de la machine supportée : 

 

q : est le chargement de la dalle donné par l’entreprise nationale des ascenseurs 
sous forme de charges concentrées 
 

Figure III .23.Dimensions de la dalle machine 

Tableau III.30. Charge permanente G 

No composants 
Epaisseur 

(m) 
Poids volumique 

(kN/m3) 
Poids surfacique 

(kN/m2) 

1 Dalle pleine 0,25 25 6,25 

2 
Enduit en 

ciment 
0.02 18 0.36 

Charge  permanente G 6.61 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 
 
 
 
 

 

22 /125.5/92.5125 mkNmkg
S

P
q

i



    

Gtot=6.61 + 5.125 = 11.73KN/m2 

 

 

 

 

 

III.5.3.3. La charge d’exploitation : 

 
L’ANA exige une charge d’exploitation plus importante que celle d'une terrasse 
inaccessible de l'ordre de :  

Q=5kN/m2 
 

 

 
Figure III .24. Déférentes charges agissantes sur la dalle 

Tableau III.31.  Les charges concentrées  

P     (kgf) 

P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7 P8 P9 

8400 3200 200 600 800 1250 750 1100 1000 

Tableau III.32.  Détermination des chargements de la dalle 



 
 
 
 
 

III.5.4. Calcul des sollicitations :  

On a: 66.0
2.25

1.50
ρ 

Y

X

L

L
  

Donc la dalle travaille suivant les deux directions. 

III.5.4.1. Méthode de calcul : 

Il existe deux méthodes pour le calcul des dalles pleines : 

 la méthode forfaitaire : utilisable aux formes géométriques simples et régulière 

sous chargement modéré. 

 La méthode des lignes de rupture : utilisable pour les cas des charges élevées 

et les formes géométriques irrégulières, basée sur le mécanisme des fissures. 

Donc on utilise pour notre cas la méthode des lignes de rupture.  

III.5.4.2. Hypothèses (ligne de rupture) : 

 La ligne de rupture devise la dalle en plusieurs régions qui s'appellent  régions 

rigides, elles sont supposées demeurer plane après déformation.  

 Les lignes de rupture sont des lignes droites. 

 

III.5.4.3.Principe de calcul: 
 

Travail extérieur = Travail intérieur. 
Travail extérieur: en fonction de (charge, portée). 
Travail intérieur: en fonction du moment. 
 
 
 
Pour le cas des charges réparties: 
 

                                  f
cdgext

q.S.T   

 

 q: charge répartie. 

 S: surface de la région rigide. 

 ƒcdg: flèche au niveau du c.d.g de la région rigide. 

M.L.θTint
  

 M: moment de flexion. 

 L: projection de la ligne de rupture sur l'axe de rotation. 

G (kN/m2) Q (kN/m2) PU (kN/m2) PSer(kN/m2) 

11,73 5 23,34 16,73 



 θ: l'angle de rotation. 

 

 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 

 Travail externe : 
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 Travail interne : 

TTTT
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Avec :       

 TT
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4
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Figure III .25.  Les lignes de rupture 
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 Principe du travail virtuel : 

TT intext
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Pour déterminer " y " on dérive " q " par rapport a " y ". 

m 1,05 y02.53-y  75.0y² 0.75 0
dy

dq


 
 
 
 
 
On remplace " y " on trouve :   M=0.107q 

  KN.m 9.16 85,620.1070.107.qu  MMt  

KN.m 58.416.90.50.5.M aM  

III.5.4.4.Calcul du ferraillage: 

Le calcul du ferraillage se fait pour une bande de 1 m de largeur, la fissuration est 
peu nuisible. 

 

 
 
 
 
 
 
 
 

Tableau III.33. Les données 

fc28 25 MPa h 25 cm 

ft28 2,1 MPa d 23 cm 

fe 400 MPa c 2  cm 

b adm 14.2 MPa c’ 2  cm 

s  adm 348 MPa b  100 cm 



Hauteurs utiles: 


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





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




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Tel que: 
.b.d²

μ
σ
M
b

u         et        
..d.

A
σ
M
s

u


    

Les résultats sont ordonnés dans le tableau suivant: 

 

 
 

 
 
 

 

 

 

 

III.5.4.5. Condition de non fragilité   [1] 

 

cm² 2.5
1000

10025

1000

B
Amin




  

Donc on adopte les sections en travées: 










cm² 39.3123

cm² 3.39123
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Et on adopte les sections en appuis :       





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

cm² 39.3123

cm² 3.39123

A
A

y

x
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III.5.4.6. Condition d'espacement :   [1] 

  cm 22cm 22 , cm 502hMinSt


 
On prend : S = 25 cm 

III.5.4.7. Vérification de l'effort tranchant:    [1] 

Tableau III.34. Calcul des sections d’acier de la dalle 

  
Mu 

(kN.m) 
μ β A (cm²) 

A' 
(cm²) 

Amin 
(cm²) 

Sens x 
En travée 9.16 0.012 0.994 1.17 0 2.5 

En appuis 4.64 0.006 0.997 0.59 0 2.5 

Sens y 
En travée 9.16 0.014 0.993 1.23 0 2.5 

En appuis 4.64 0.007 0.996 0.62 0 2.5 
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Donc le béton peut supporter tout seul l'effort de cisaillement, donc les armatures 
transversales ne sont pas nécessaires. 

 
 
 
 
 
 
 

 

III.5.5. Vérification à l’E.L.S :     [1]  

Béton : MPafy
I

M
cbc

ser

b 156,0 28     

Acier : La fissuration est considérée comme non préjudiciable. 

 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

 D

étermination de la valeur de « y » :  

0151550 2  AdAyy  

Tableau III.35. Calcul le moment service 

  Mser (Kn.m) 

Sens x 
En travée 0.107*qser=0.107*62.86=6.72 

En appuis 0.5*Mt=0.5*6.72=3.36 

Sens y 
En travée 0.107*qser=0.107*62.86=6.72 

En appuis 0.5*Mt=0.5*6.72=3.36 



Moment d’inertie :  2
3

15
3

ydA
by

I s   

Les résultats trouvés en travée et sur appui dans les deux sens sont regroupés dans 
le tableau suivant : 

 

 
 

 
 
 
 
 

 

 

 

III.5.6. Vérification de la flèche [1] 

 
Il n’est pas nécessaire de faire la vérification de la flèche, si les trois conditions citées 
ci-dessous sont vérifiées simultanément : 
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Les trois conditions sont vérifiées donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire   

 

III.5.7. Vérification de non poinçonnement     [1] 

 
Si la condition suivante est vérifiée, aucune disposition supplémentaire n’est 
nécessaire. 

 
 
 

Le calcul se fera pour la force concentrée maximale uniquement 
 

Tableau III.36. Vérification à l’ELS 

  
Mser 

(Kn.m) 

As 
(cm2) 

Y   
(cm) 

I   
 (cm4) 

K 
(N/mm3) 

bc

(MPa) 

bbc  
 

Sens x 
En travée 6.72 2.5 8.56 40495.21 0.016 0.136 OUI 

En appuis 3.36 2.5 4.28 19344.62 0.017 0.074 OUI 

Sens y 
En travée 6.72 2.5 8.41 40448.15 0.016 0.134 OUI 

En appuis 3.36 2.5 4.21 19315.26 0.017 0.073 OUI 

b

cj

cu

f
hUQ


 045,0

 



Qu= 84 KN ,    γb = 1.5 ,     ƒcj = 25 MPa ,      h = 25 cm 
Uc = 2(u + v) 
           u = a + 2(e + h/2) 
         v = b + 2(e + h/2) 
Uc = 2(a+b) + 8e + 4h 
 
Avec : a=b=e=0 
Uc = 4h = 100 cm 
Qu = 84 KN < 0.045 x Uc x h x (ƒc28/γb) =1875 KN……… (Condition vérifiée) 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III .25. La vérification de non poinçonnement 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 



 

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. 

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

repère 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 : 

 T  
       

    
                             T  

       

    
 

Avec : 

 Ix et Iy : 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 : 

 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 :            
12

L.e  3

XI        ;     
12

e.L  3

YI   
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Figure IV.1.Disposition des voiles 



 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 
 

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 : 
 

                               GRYGRx YYEXXE   

 
 

Figure IV.2.Vue en plan centre de masse et centre de torsion 

Tableau IV.1.Résultats du centre de masse et de torsion d’après le logiciel ROBOT 
 G(m) R(m) 

 XG YG XR YR 

Etage 1 16,34 6,83 16,34 7,37 

Etage 2 16,34 6,83 16,34 7,37 

Etage 3 16,33 6,83 16,34 7,40 

Etage 4 16,33 6,83 16,34 7,40 

Etage 5 16,33 6,83 16,34 7,40 

Etage 6 16,33 6,83 16,34 7,42 

Etage 7 16,33 6,97 16,35 7,42 

Tableau IV.2. Calcul de l’excentricité théorique 

 Direction X Direction Y 

 XR(m) XG(m) EX théo(m) YR(m) YG(m) EY théo(m) 



 

IV.2. 3.2. Excentricité accidentelle : [2]  

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 

   

 

 

    
Les valeurs des excentricités accidentelles sont représentées dans le tableau 
suivant : 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

IV.2. 3.3. 

Effets de la 

torsion 

accidentelle :  [2]  

 

Etage 1 16,34 16,34 0,00 7,37 6,83 0,54 

Etage 2 16,34 16,34 0,00 7,37 6,83 0,54 

Etage 3 16,34 16,33 0,01 7,40 6,83 0,57 

Etage 4 16,34 16,33 0,01 7,40 6,83 0,57 

Etage 5 16,34 16,33 0,01 7,40 6,83 0,57 

Etage 6 16,34 16,33 0,01 7,42 6,83 0,59 

Etage 7 16,35 16,33 0,02 7,42 6,97 0,45 

 

 LX(m) LY(m) EX ACC(m) EY ACC(m) 

Etage 1 32,75 16,15 1,63 0,81 

Etage 2 32,75 16,15 1,63 0,81 

Etage 3 32,75 16,15 1,63 0,81 

Etage 4 32,75 16,15 1,63 0,81 

Etage 5 32,75 16,15 1,63 0,81 

Etage 6 32,75 16,15 1,63 0,81 

Etage 7 32,75 13,55 1,63 0,68 

Tableau IV.3. Calcul de l’excentricité accidentelle 



     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. 
 
 

 
 
 

 

 

IV. 3. Choix 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 

La satisfaction aux conditions de régularité en plan et en élévation de notre bloc  et 
ne dépasse pas les 23 mètres, selon le RPA art4.1.2, la méthode statique 
équivalente est applicable en moyenne du logiciel d’analyse ’’ROBOT’’.     

IV.3.2. Méthode statique équivalente : 

IV.3.2.1. Principe : 

 
Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont 
remplacées par un système de forces statiques fictives dont les effets sont 
considérés équivalents à ceux de l’action sismique.   
Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan 
horizontal. Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées 
appliquées successivement suivant deux directions orthogonales caractéristiques 

Tableau IV.4. Calcul de l’excentricité totale 

 Direction X Direction Y 

 EX Théo 

(m) 
EX ACC 

(m) 
EX Théo±EX ACC EY Théo 

(m) 
EY ACC 

(m) 
EY Théo±EY ACC 

 EXThéo+
EX ACC 

EXThéo-
EXACC 

EYThéo+
EYACC 

EYThéo-
EYACC 

Etage 1 0,00 1,63 1,63 -1,63 0,54 0,81 1,35 -0,27 

Etage 2 0,00 1,63 1,63 -1,63 0,54 0,81 1,35 -0,27 

Etage 3 0,01 1,63 1,64 -1,62 0,57 0,81 1,38 -0,24 

Etage 4 0,01 1,63 1,64 -1,62 0,57 0,81 1,38 -0,24 

Etage 5 0,01 1,63 1,64 -1,62 0,57 0,81 1,38 -0,24 

Etage 6 0,01 1,63 1,64 -1,62 0,59 0,81 1,40 -0,22 

Etage 7 0,02 1,63 1,65 -1,61 0,45 0,68 1,13 -0,23 



choisies par le projeteur. Dans le cas général, ces deus directions sont les axes 
principaux du plan horizontal de la structure. 
Il faut souligner toutefois que les forces et les déformations obtenues pour l’élément 
à partir des méthodes d’analyse statiques pour les charges de conception 
recommandées sont inférieures aux forces et aux déformations qui seraient 
observées sur la structure sous l’effet d’un séisme majeur pour lequel les charges ont 
été spécifiées. Ce dépassement des forces est équilibré par le comportement ductile 
qui est fourni par les détails de construction de l’élément. 
C’est pourquoi l’utilisation de cette méthode ne peut être dissociée de l’application 
rigoureuse des dispositions constructives garantissant à la structure : 

 Une ductilité suffisante ; 

 La capacité de dissiper l’énergie vibratoire transmise à la structure par des 

secousses sismiques majeures. 

 

 

 

 

 

 

 

IV. 3.2.2. Modélisation : 

 
 Le modèle du bâtiment à utiliser dans chacune des deux directions de calcul 

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 ; 

 La rigidité latérale des éléments porteurs du système de contreventement est 
calculée à partir de sections non fissurées pour les structures en béton armé 
ou en maçonnerie ; 

 Seul le mode fondamental de vibration de la structure est à considérer dans le 
calcul de la force sismique totale.  

IV.3.2.3. Calcul de la force sismique totale: 

 
L a force sismique totale V, appliquée à la base de la structure, doit être calculée 
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule : 

W
R

QDA
V

..


 

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           
 

c. Coefficient de comportement R : [RPA : Tab.4.3] 

 
On prend dans un premier calcul (R=4) ce qui correspond à un système de 
contreventement de structures en portiques avec des voiles en béton armé, et on doit 
vérifier le type de notre système à partir des résultats obtenus par le logiciel             
(ROBOT) qui sont données ci-après : 
 
Somme de réactions totales à la base : Fz=127671,488 KN 
Somme totales des efforts repris par les voiles : Fz=26139,578 KN 
Somme totales des efforts repris par les poteaux : Fz=101531,91 KN 
Ce qui donne un pourcentage des efforts repris par les voiles est 20 % 
et le pourcentage des efforts repris par les poteaux est 80 % 

 
 
 
 
 
A partir des résultats ci-dessus on a dans le cas de système de contreventement 
constitué par des voiles porteurs en béton armé et ce conformément [2] [Art.3.4.A.2]  
Ce type de contreventement doit vérifier les conditions suivantes : 
 le système est constitué de voiles uniquement ou de voiles et de portiques. 
 Dans ce dernier cas les voiles reprennent plus de 20 % des sollicitations dues 

aux charges verticales, on considère que la sollicitation verticale est reprise 
uniquement par les voiles. 

 
Donc : R=3.5 

d. Facteur de qualité Q : [2 : 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 : 

 

 Tableau IV.5.  détermination du facteur de qualité Q du bloc  

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 Non 0,05 Non 0,05 


6

1 qPQ



 

En récapitulant les résultats on trouve :    

2,12,01

2,12,01





Y

X

Q

Q

 
e. Périodes caractéristiques : [2 : Tab.4.7.]
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IV.4. 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 des périodes ;  

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

5 
Contrôle de la qualité des 

matériaux 
Oui 0 Oui 0 

6 
Contrôle de la qualité de 

l’exécution  
Oui 0 Oui 0 

 Figure IV.3. Spectre de réponse 



 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- . 

 

 

 

 

 

 

 

 

IV.4.1.Vérification de comportement : 
 

Mode 01 

 
 

Mode 02 

 
 

Mode 03 



 

 

 

 

 

 

 

 

IV. 4. 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 à 90% au moins de la masse totale de la structure  
d’après RPA99 version 2003, Art 4.3.4.a.                       
      

 

Figure IV.4. : Le comportement des trois premiers modes  

Tableau IV.6. Le comportement des trois premiers modes 

Modes  Masse modale UX(%) Masse modale UY(%) Masse modale  UZ(%) 

1 67,20 0,20 0,00 

2 0,21 69,11 0,00 

3 0,02 0,02 0,00 

Mode 1 Mode 2 Mode 3 

translation pure suivant X translation pure suivant Y rotation autour de l’axe z 

Tableau IV.6.Coefficient de participation massique 

Mode 
Période 

(s) 

Cumul des masses modales effectives (%) 

Sens X Sens Y Sens Z 

1 0,69 67,20 0,20 0,00 

2 0,65 67,41 69,31 0,00 

3 0,51 67,43 69,33 0,00 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
La participation modale cumulée atteint les 90 % de la masse totale à partir du 8ème 

mode pour notre bloc. 

 

 

 

IV. 4.3.Vérification des périodes : 

 
     Les valeurs de T, calculées à partir de ROBOT ne doivent pas dépasser celles 
estimées à partir des formules empiriques appropriées de 30%.  [RPA 99 version 
2003Art 4.2.4.4] 

T : période fondamentale suivant les deux directions on utilise la formule :                            
T= CT x hN

3/4  
hN : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier 
niveau (N). 
CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage et 
donné par le tableau 4.6.RPA99 Version2003. 

 
      

 
 

 

 

IV.4.4.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 V pour une valeur de 
période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée [RPA99 version 
2003 Art 4. 3.6]  

4 0,18 71,83 82,18 0,00 

5 0,18 85,79 86,36 0,00 

6 0,13 85,80 86,37 0,00 

7 0,09 90,14 86,66 0,00 

8 0,09 90,34 92,46 0,00 

9 0,08 90,40 92,50 0,01 

Tableau IV.7. Vérification des périodes 

Tempirique(s) Tnumérique(s) 1,3*Temp Tnum ≤ 1.3*Temp 

0,54 0,69 0,70 CV 



 Donc il faut vérifier que :       
  

 
      

   Calcul de la force sismique totale [2. Art 4.2.3] : 

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 = 0,15 

 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 = 0,4s, tableau 4.7 (avec site S2)  

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= 2,36 
Dy= 2,36 
 

 R : coefficient de comportement global de la structure  
                      R = 3,5 

 Q : facteur de qualité     
                      Qx=Qy=1,2 
 

 W : poids total de la structure 
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β = 0,2      tableau 4.5 
 



W=13068,8 kN 
      

 

 
 
 
 
 
 
 
      

 
 

 

 

 

IV.4.5.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  

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 

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

0,15 2,36 2,36 3,50 1,20 1,20 13068,8 1586,18 
1586,18 

 

Tableau IV.9. Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul  

 V (kN) Vt (kN) 0.8*V Vt ≥ 0.8*V 

X 1586,18 2946,13 
1268,94 

 
CV 

Y 1586,18 3096,58 
1268,94 

 
CV 



 

    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

IV. 4.5.1. Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur : 
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Figure IV.5. Les forces agissent sur la stabilité au renversement 



 

    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
VX  = 2946,13 kN 
      

 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.6.Distribution des forces sismiques 

Tableau IV.10. Forces sismiques selon la hauteur suivant X 

hi (m) Wi (kN) Wihi αx Fix (kN) 

22,61 1634,89 36964,86 0,23 669,57 

19,38 1714,84 33233,60 0,20 601,99 

16,15 1872,39 30239,10 0,19 547,74 

12,92 1872,39 24191,28 0,15 438,19 

9,69 1872,39 18143,46 0,11 328,65 

6,46 2050,95 13249,14 0,08 239,99 

3,23 2050,95 6624,57 0,04 120,00 

SOMME 162646,00 1 2946,13 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
Vy  = 3096,58 kN 
      

 
 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.7. Concentration des forces sismiques aux  étages suivant X 

Tableau IV.10. Forces sismiques selon la hauteur suivant Y 

hi (m) Wi (kN) Wihi αy Fiy (kN) 

22,61 1634,89 36964,86 0,23 703,77 

19,38 1714,84 33233,60 0,20 632,73 

16,15 1872,39 30239,10 0,19 575,72 

12,92 1872,39 24191,28 0,15 460,57 

9,69 1872,39 18143,46 0,11 345,43 

6,46 2050,95 13249,14 0,08 252,25 

3,23 2050,95 6624,57 0,04 126,12 

SOMME 162646,00 1 3096,58 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
IV. 4.5.2. Moment de renversement : 
      

 
 

 

 
 

 

 
 

IV. 

4.5.3. Moment stabilisant : 

 

Figure IV.8. Concentration des forces sismiques aux  étages suivant Y 

Tableau IV.11.Calcul le moment de renversement   

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

22,61 669,57 703,77 15138,98 15912,24 

19,38 601,99 632,73 11666,57 12262,31 

16,15 547,74 575,72 8846,00 9297,88 

12,92 438,19 460,57 5661,41 5950,56 

9,69 328,65 345,43 3184,62 3347,22 

6,46 239,99 252,25 1550,34 1629,54 

3,23 120,00 126,12 387,60 407,37 

∑Mo 46435,51 48807,11 



      

 

 

Donc il faut vérifier que : 5,1
0


M

M t
 

 
 

 

      

 

 
La condition est vérifiée se qui implique la stabilité de l’ouvrage vis-à-vis du 
renversement suivant les deux directions. 

IV.4.6.Vérification des déplacements : 

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

        [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 :  

    
 
      

Tableau IV.12.Calcul le moment stabilisant   

hi (m) Wi (KN) XG(m) YG(m) Mt xi (KN.m) Mt yi (KN.m) 

22,61 1634,89 16,34 6,83 11166,30 26714,10 

19,38 1714,84 16,34 6,83 11712,36 28020,49 

16,15 1872,39 16,33 6,83 12788,42 30576,13 

12,92 1872,39 16,33 6,83 12788,42 30576,13 

9,69 1872,39 16,33 6,83 12788,42 30576,13 

6,46 2050,95 16,33 6,83 14007,99 33492,01 

3,23 2050,95 16,33 6,97 14295,12 33492,01 

∑Mt 89547,04 213447,00 

Tableau IV.13. Vérification de stabilisation 

Mtx 
(kN.m) 

Mty 
(kN.m) 

Mox 

(kN.m) 
Moy (kN.m) 

x

tx

M

M

0

 

y

ty

M

M

0

 
5,1

0


M

M t
 

89547,04 213447,00 46435,51 48807,11 1,93 4,37 CV 



Selon [RPA: Art 5.10] le déplacement horizontal relatif d’un étage par rapport aux 
étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser: 
Δ k limite = 0.01 he 
 
Avec :  

 he : la  hauteur de l’étage k. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

      

 

 
 

Tableau IV.14. Vérification des déplacements inter-étages sens X 

Niv (m)  e 
(cm) 

 k =R.  e 
(cm) 

Δ k=   k –  k-1 
(cm) 

0,01.he 
(cm) 

Δ k≤0,01.he 

+22,61 1,70 5,95 1,05 3,23 CV 

+19,38  
1,40 

4,90 

0,70 3,23 CV 

+16,15  
1,20 

4,20 

1,05 3,23 CV 

+12,92  
0,90 

3,15 

1,05 3,23 CV 

+9,69  
0,60 

2,10 

1,05 3,23 CV 

+6,46  
0,30 

1,05 

0,70 3,23 CV 

+3,23 
 

0,10 0,35 

0,35 3,23 CV 

+0,00 
 

0,00 0,00 

   

Tableau IV.15. Vérification des déplacements inter-étages sens Y 



 

 

 

 

IV. 4.7.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". 

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

 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   >0.20, la structure est partiellement instable et doit être redimensionnée. 

      

 

Niv (m)  e 
(cm) 

 k =R.  e 
(cm) 

Δ k=   k –  k-1 
(cm) 

0,01.he 
(cm) 

Δ k≤0,01.he 

+22,61 1,60 5,60 0,70 3,23 CV 

+19,38  
1,40 

4,90 

1,05 3,23 CV 

+16,15  
1,10 

3,85 

1,05 3,23 CV 

+12,92  
0,80 

2,80 

0,70 3,23 CV 

+9,69  
0,60 

2,10 

1,05 3,23 CV 

+6,46  
0,30 

1,05 

0,70 3,23 CV 

+3,23 
 

0,10 0,35 

0,35 3,23 CV 

+0,00 
 

0,00 0,00 

   

Tableau IV.16.Vérification l’effet  P-  sens X 



 

 

 

 

 

      

 

 
On constate d'après les tableaux  que  la  structure  étudiée  est  justifiée vis –à- vis 
de l'effet P-Δ. 

 
IV.5.Conclusion : 
 
A travers les résultats obtenus et les vérifications, nous pouvons conclure que la 
conception adoptée reflète le comportement typique du bloc. 

 
 
 
 

hk (m) Pk(KN) Fix (KN) Vkx (KN) kx (cm)     0,10 

22,61 1634,89 669,57 669,57 1,05 1,13×10-3 CV 

19,38 3349,73 601,99 1271,56 0,70 0,95×10-3 CV 

16,15 5222,12 547,74 1819,3 1,05 1,87×10-3 CV 

12,92 7094,51 438,19 2257,49 1,05 2,55×10-3 CV 

9,69 8966,90 328,65 2586,14 1,05 3,76×10-3 CV 

6,46 11017,85 239,99 2826,13 0,70 4,22×10-3 CV 

3,23 13068,80 120,00 2946,13 0,35 4,81×10-3 CV 

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

Hk (m) Pk(KN) FiY (KN) VkY (KN) kY (cm)     0,10 

22,61 1634,89 703,77 703,77 0,70 0,72×10-3 CV 

19,38 3349,73 632,73 1336,50 1,05 1,36×10-3 CV 

16,15 5222,12 575,72 1912,22 1,05 1,78×10-3 CV 

12,92 7094,51 460,57 2372,79 0,70 1,62×10-3 CV 

9,69 8966,90 345,43 2718,22 1,05 3,57×10-3 CV 

6,46 11017,85 252,25 2970,47 0,70 4,02×10-3 CV 

3,23 13068,80 126,12 3096,59 0,35 4,57×10-3 CV 



 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

V.1. Introduction 

 
 Le règlement CBA 93 exige dans les calculs relatifs aux constructions courantes et 
aux constructions industrielles, de tenir compte des effets des variations de 
température pour les éléments de construction comprise entre joints distants au 
minimum de : 

 30m dans les wilayas côtières à l'exception d'ORAN, TEMOUCHENT et 
TLEMCEN qui rentrent dans la catégorie suivante : 

 25 m dans les autres wilayas su tell, des Hauts plateaux et de l'Atlas 
Saharien. 

 20 m dans le moyen sud et l'extrême sud. 

  
A défaut de justification plus précise on adopte, pour les constructions situées à l’air 
libre des variations uniformes de température suivante : 
 
 En Algérie du nord (climat tempéré) : 35°c et -15°c ; 
 Pour le proche et le moyen sud : 45°c et -20°c ; 
 Pour l’extrême sud : +50°c et -300c. 

 
On va voir que les dimensions en plan du notre bloc  sont supérieures à 25m 
 (LX= 33,15m) ; il est impératif de prendre en considération les effets des variations 
de température dans les calculs.  
 

V.2. Effet de la température 
 

 La température à une influence sur la vie de la structure suivant les changements 
saisonniers, une augmentation sensible de la température provoque une dilatation 
des éléments structuraux d’un ouvrage, de même une chute de la température 
provoque un raccourcissement de ces derniers.       
 

V.3. Coefficient de dilatation thermique   

         
Comme la plupart des matériaux utilisés par les ingénieurs, le béton a un coefficient 
de dilatation thermique positif, mais sa valeur dépend à la fois de la composition du 
béton et de son état hydrique au moment du changement de température. 
L'influence de la composition du béton vient du fait que les deux principaux 
constituants du béton, la pâte de ciment hydraté et les granulats, ont des coefficients 
thermiques différents ; or, le coefficient du béton découle de ces deux valeurs. Le 
coefficient de dilatation thermique linéaire de la pâte de ciment hydraté varie entre 
environ "11.10-6 et 20.10-6 °C" et est plus élevé que celui des granulats. 

 

 

 

 

 

 

 



 

V.4. Dilatation thermique   

 
La plupart des matériaux se dilatent en se réchauffant et se contractent en se 
refroidissant. Le changement de longueur correspondant à une variation de 
température s'exprime comme suit : 
                        
 

   0

0

0 TT
l

ll
l 


         Ou       T

l

l
l




0

 

Avec : 
L 0 : Longueur initiale lorsque la température varie de T0 et T.  
L : Longueur finale lorsque la température varie de T0 et T. 
α l : Coefficient linéaire de dilatation thermique (°C-1). 
 

Evidemment, le réchauffement ou le refroidissement modifient toutes les dimensions 
d'un corps et produisent un changement de volume ΔV, qu'on peut calculer à l'aide 
de l'équation suivante : 

                                                           T
V

V
v




0

 

Avec : 
ΔV : Changement de volume. 
V0 : Volume initial. 
α v : Coefficient volumique de dilatation thermique. 
Dans le cas des matériaux à dilatation isotrope αv vaut environ 3αl. 

 

V. 5. Contraintes thermiques  

 
Les contraintes thermiques résultent des changements de température. Elles 
peuvent causer la rupture ou la déformation plastique des matériaux. Les deux 
principales sources de contraintes thermiques sont la dilatation (ou la contraction) 
entravée et les gradients de température.  

 

V.5.1. Contraintes thermiques dues à la dilatation et à la contraction 

 
Considérons d'abord une tige pleine homogène et isotrope, chauffée ou refroidie 
uniformément, c'est-à-dire sans gradient de température. Si la tige peut se dilater ou 
se contracter librement, elle ne sera soumise à aucune contrainte. Par contre, si elle 
est ancrée à ses extrémités, elle subira une contrainte thermique "". En supposant 

que la température augmente de T0 à T, on peut évaluer cette contrainte au moyen 
de la relation suivante : 
                                       = E αl (T0 – T) = EαlΔT 

E : Module d'élasticité. 
αl : Coefficient linéaire de dilatation thermique 

 

 

 



 

V.5.2. Contraintes thermiques dues aux gradients de température    

 
Quand on chauffe ou qu'on refroidit un matériau solide, la température de chacun de 
ses parties se trouve modifiée. En un point donné, la température dépend de la 
forme du matériau, de ses dimensions, de sa conductibilité thermique et du taux de 
variation de la température. Des contraintes thermiques peuvent résulter des 
gradients de température qui se développent dans le matériau.  
Ces contraintes sont souvent engendrées par un réchauffement ou un 
refroidissement brusque, au cours duquel la température extérieur change plus 
rapidement que la température interne ; elles peuvent aussi être causées par des 
variations différentielles de dimension qui empêchent certaines zones de se dilater 
ou de se contracter librement. Par exemple, au cours d'un réchauffement, la surface 
du matériau peut devenir nettement plus chaud et se dilater davantage que les 
régions internes. Dans ce cas, les contraintes superficielles de compression peuvent 
être équilibrées par des contraintes internes de tension.  
Et, lors d'un refroidissement subséquent, l'extérieur du matériau sera soumis à des 
tensions et l'intérieur subira des contraintes de compression. 
     

a. Convention de signe 

 

La contrainte thermique produite par un changement de la température se traduit par 
une contrainte de traction ou de compression est cela en fonction de l’augmentation 
ou de la diminution de la température (selon logiciel robot 2010) :  

±ΔT >0      > o qui se traduit par une compression  

           ΔT < 0     < o qui se traduit par une traction 

 

 Remarque : 

 

L’effet de température a une grande importance au niveau des poutres de rives. 
Le règlement CBA 93 propose de prévoie un joint de dilatation a L=25 m, donc on 
considère que on a une poutre continue et on applique la charge thermique a L=20m 
par rapport a l’origine suivant les deux sens comme il ‘est illustrer dans la figure ci 
après : 

 
 

 

 

 

Figure V.1. Application de charge thermique 



 

b. Combinaisons de calcul  

 

     On distingue les différentes combinaisons suivantes : 
 ELUT:    1,35G +1,5Q ± 0,8T………………………….CBA 93. 
 ELST:     G + Q ± 0,6 T.........................................CBA 93.   
 

c. Méthode de calcul 

 

Afin de quantifier les efforts induits par la température dans les différents éléments 
de contreventement de la structure en égard des dimensions en plan, qui sont :       
LX = 33,15m  et LY= 13,96 m, un calcul à la température a été conduit sur la base de :  
 
Pour le gradient de température  ΔT1 = 65ºC (de 45°c à -20°c) 
L'application a été effectuée sur les parties, les plus exposées à la variation de 
température. 
Application d'un chargement thermique (T1 et T2) sur les éléments de façades et de 
la terrasse. Dans cette partie on suppose que tous les éléments structuraux ont une 
température de référence de l'ordre de 25°C. 
 

V.6. Pourcentages minimaux d'armatures longitudinales dans les éléments 

exposés 

 
Pour les ouvrages de dimensions courantes armés d'aciers à haute adhérence de 
classe FeE400 ou treillis soudés, on applique les prescriptions suivantes : 

 
Lorsque la longueur des éléments en béton armé extérieur aux bâtiments est limitée 
à:        5m dans les régions du nord. 

3m dans les régions du sud.  
    
  La section des armatures longitudinales est au moins égale à : 

0,002 de la section de béton lorsque le béton a une résistance caractéristique 
à la traction (ƒt28 = 2,4MPa) et que des précautions sont prises pour éviter une 
dessiccation trop rapide pendant les premiers jours du durcissement. 
0,0025 de la même section lorsque les conditions ci-dessus ne sont pas 
satisfaites. 

 
Lorsque les longueurs des éléments dépassent : 

10m dans les régions du nord. 
6m dans les régions du sud. 

 
Où lorsque les éléments sont solidaires à leurs extrémités d'une structure rigide, la 
section des armatures longitudinales est au moins égale à 0,005 de la section de 
béton. 
 
Pour 5m < L < 10m d'une part, et 3m < L < 6m d'autre parte, la section minimale des 
armatures longitudinales est obtenue par l'interpolation linéaire entre les valeurs 
précédentes 

 



 

 V.7. Conclusion 
 

Les différents cas de chargement de la température ont induit un changement des 
sections d’acier disposé à mi-travée au niveau des poutres. Pour les autres éléments 
de structure l'influence n'a pas induit un changement des sections d'acier mais on a 
constate une augmentation des contraintes. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 



VI.1. Introduction : 

Le ferraillage des éléments résistants devra être conforme aux règlements en 
vigueur en L’occurrence le C.B.A93 et R.P.A.99 version 2003. 
Les combinaisons sont en fonction du type de sollicitation, nous distinguons les 
différentes combinaisons suivantes :  

 les combinaisons données par les règles du C.B.A 93 : 

 E.L.U :1,35G +1,5Q  et  G +Q + E                

  E.L.S  G + Q           

                    

 les combinaisons données par les règles du R.P.A99 version 2003 : 

 G +Q ± E 

 0,8 G ± E  

Avec :           
 G : charges permanentes. 

 Q : charges d’exploitations. 

 E : charges sismiques. 

 
VI.2. Ferraillage des poutres : 

VI.2.1. Introduction : 

 
Les poutres sont ferraillées en flexion simple à l’état limite ultime de résistance, sous 
l’effet des moments les plus défavorables. 
On calcule les poutres en tenant compte des règlements en vigueur sous deux 
situations : 
      

 
 

 
 
 
 
 
 
 

VI.2.2.   Recommandations du R.P.A99 :  

Tableau VI.1. Les données de calcul 

situation durable situation accidentelle 

Béton Acier Béton Acier 

b  =1,5 s  =1,15 b  =1,5 s  =1,15 

b  = 25 Mpa FeE 400 b  = 25 Mpa FeE 400 

b    =14,2Mpa 
Mpas 348

 
b    =14,2Mpa 

Mpas 348

 



VI.2.2.1.   Armatures longitudinales :  
 

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux pour toute la poutre 

est de 0,5% en toute section. 

 Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de : 

o 4% en Zone courante. 

o 6% en Zone nodale. 

 Les poutres supportant de faibles charges verticales sont sollicitées 

principalement par les forces latérales sismiques qui doivent avoir des 

armatures symétriques. Avec une section en travée au moins égale à la moitié 

de la section sur appui. 

 La longueur minimale de recouvrement est  de 40 en Zone IIa. 

VI.2.2.2. Armatures transversales :  

 La quantité d’armatures transversales est donnée par : At =0 ,003. St .b. 

         b: largeur de la poutre. 
St : espacement maximum entre les armatures transversales est donné comme suit : 

 St ≤ h/2 en Zone courante. 

 St ≤min (h/4 ; 12) en zone nodale.   

Les moments fléchissant ainsi que les sections d’aciers adoptées sont résumés dans 
les  Tableaux suivants : 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
      

 
 

Tableau VI.2.  Ferraillage longitudinal des poutres principales 

 Niveau position Mu   
(KN.m) 

N
o
 

élément 
combinaison A' 

(cm
2
) 

Acalcul 
(cm

2
) 

Achoisie (cm
2
) 



 
      

 
 

 
 
 
 
 

 

 

VI.2.3. Vérification des contraintes à l’état  limite de service : 

 
Après le choix des armatures longitudinales, une vérification à L’E.L.S est 
nécessaire. 
Les contraintes sont calculées à L’E.L.S sous Mser : 

 Béton : La contrainte admissible du béton est donnée par la formule : 

In
te

rm
é
d

ia
ir
e

 
 

Terrasse 
Travée 

61,55 939 1,35G+1,5Q
+0,8T 

0 4,99 6HA14=9,23 

Appui 
-94,38 947 1,35G+1,5Q

+0,8T 
0 7,92 6HA14=9,23 

 
Etages 

Travée 61,54 777 1,35G+1,5Q 0 4,49 6HA14=9,23 

Appui -96,46 607 G+Q+EY 0 8,11 6HA14=9,23 

R
iv

e
 

 
Terrasse 

Travée 59,25 942 G+Q-EX 0 5,40 6HA14=9,23 

Appui -64,98 942 G+Q+EX 0 5,94 6HA14=9,23 

 
Etages 

Travée 
49,35 772 G+Q-EX 0 4,47 6HA14=9,23 

Appui -83,82 602 G+Q+EX 0 7,74 6HA14=9,23 

Tableau VI.3.  Ferraillage longitudinal des poutres secondaires 

 Niveau position Mu   
(KN.m) 

N
o
 

élément 
combinaison A' 

(cm
2
) 

Acalcul 
(cm

2
) 

Achoisie (cm
2
) 

In
te

rm
é
d

ia
ir
e

  
Terrasse 

Appui 
41,04 1002 1,35G+1,5Q

+0,8T 
0 4,61 6HA12=6,78 

Appui -64,61 984 G+Q+Ex 0 6,41 6HA12=6,78 

 
Etages 

Appui 42,22 832 1,35G+1,5Q 0 4,75 6HA12=6,78 

Appui -68,01 811 G+Q+Ex 0 6,78 6HA12=6,78 

R
iv

e
 

 
Terrasse 

Appui 
19,27 997 1,35G+1,5Q

+0,8T 
0 2,08 6HA12=6,78 

Appui -52,05 997 G+Q+Ex 0 5,07 6HA12=6,78 

 
Etages 

Appui 
16,99 827 1,35G+1,5Q

+0,8T 
0 1,82 6HA12=6,78 

Appui -51,73 827 G+Q+Ex 0 5,04 6HA12=6,78 



               b   = 0,6 fc28=15 MPa , et on doit vérifier que      b  ≤ b . 

 Acier : on considère que la fissuration est préjudiciable, donc :            

s = min ((2/3)*fe ; 110  tjf )=201,63 Mpa  et on doit vérifier que  s ≤ s .      

 

      
 
 

 
 

 

 

Tableau VI.4. Vérification des contraintes à l’ELS des poutres principales 

  
Niveau 

position 
Mser 

(KN.m) 
Combinaison 

 Aadoptée 
(cm

2
) 

σb 

(MPa) 
[σb] 

(MPa) 
σs 

(MPa) 
[σs] 

(MPa) 
σb≤ [σb] 
σs≤ [σs] 

In
te

rm
é
d
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e

  
Terrasse 

Travée 45,00 G+Q+0,6T 9,23 6,31  
15 

149,32  
201,63 

CV 

Appui -68,56 G+Q+0,6T 9,23 9,61 200,51 CV 

 
Etages 

Travée 41,45 G+Q 9,23 5,81  
15 

-  
201,63 

CV 

Appui -64,66 G+Q 9,23 9,07 - CV 

R
iv

e
 

 
Terrasse 

Travée 41,23 G+Q+0,6T 9,23 5,81  
15 

136,81  
201,63 

CV 

Appui 42,05 G+Q+0,6T 9,23 5,89 139,53 CV 

 
Etages 

Travée 39,55 G+Q+0,6T 9,23 5,54  
15 

131,07  
201,63 

CV 

Appui 54,26 G+Q+0,6T 9,23 7,61 180,05 CV 

Tableau VI.5. Vérification des contraintes à l’ELS des poutres secondaires 

  
Niveau 

position 
Mser 

(KN.m) 
N

o 

élement 
 

Aadoptée 
(cm

2
) 

σb 

(MPa) 
[σb] 

(MPa) 
σs 

(MPa) 
[σs] 

(MPa) 
σb≤ [σb] 
σs≤ [σs] 

In
te

rm
é
d
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e

  
Terrasse 

Appui 29,88 1002 6,78 7,79  
15 

184,00  
201,63 

CV 

Appui -13,04 984 6,78 3,40 80,34 CV 

 
Etages 

Appui 30,72 832 6,78 8,01  
15 

-  
201,63 

CV 

Appui -12,60 811 6,78 3,29 - CV 

R
iv

e
 

 
Terrasse 

Appui 13,97 997 6,78 3,64  
15 

86,07  
201,63 

CV 

Appui -21,76 997 6,78 5,67 134,06 CV 

 
Etages 

Appui 12,31 827 6,78 3,20  
15 

75,84  
201,63 

CV 

Appui -19,91 827 6,78 5,19 122,66 CV 



 

        

 

 

VI.2.4. Vérification des poutres selon les conditions RPA99 et CBA93 :  
 
Il faut vérifier que :   

 A tendue ≥ Amin CBA 

 A Travée ≥ Amin RPA    et     A Travée ≤ Amax RPA 

 A appui   ≥ Amin RPA    et      A appui   ≤ Amax RPA 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

      

Figure VI.1.Disposition des armatures pour les poutres 

Tableau VI.6.  Vérification des poutres principales selon les conditions RPA et CBA 



 
 

      

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

VI.2.5.  Justification des poutres sous sollicitations des efforts tranchants :  
La contrainte de cisaillement du béton est donnée par :   

  
Niveau position 

Aadoptée 
(cm2) 

Amin CBA 
=1,35cm2 

Amin RPA 
=6cm2 

Amax 
RPAtravée 

=48cm2 

Amax 
RPAapui 

=72cm2 

In
te

rm
é
d

ia
ir
e
  

Terrass
e 

Travée 9,23 CV CV CV - 

Appui 9,23 CV CV - CV 

 
Etages 

Travée 9,23 CV CV CV - 

Appui 9,23 CV CV - CV 

R
iv

e
 

 
Terrass

e 

Travée 9,23 CV CV CV - 

Appui 9,23 CV CV - CV 

 
Etages 

Travée 9,23 CV CV CV - 

Appui 9,23 CV CV - CV 

Tableau VI.6.  Vérification des poutres secondaires selon les conditions RPA et CBA 

  
Niveau 

position 
Aadoptée 
(cm2) 

Amin CBA 
=0,97cm2 

Amin RPA 
=4,35cm2 

Amax RPA 

=54cm2 

In
te

rm
é
d

ia
ir
e
 

 
Terrasse 

Appui 6,78 CV CV CV 

Appui 6,78 CV CV CV 

 
Etages 

Appui 6,78 CV CV CV 

Appui 6,78 CV CV CV 

R
iv

e
 

 
Terrasse 

Appui 6,78 CV CV CV 

Appui 6,78 CV CV CV 

 
Etages 

Appui 6,78 CV CV CV 

Appui 6,78 CV CV CV 



.db
T

τ
0

u

u
  

 Tu: effort tranchant 

 

     
 

 
 

      

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

      

Tableau VI.7.  Calcul de   u 

 poutres de rive poutres intermédiaires 

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

  

Tableau VI.8. Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres principales  

 Niveau Vu   (KN) No élément Combinaison u (Mpa)       (Mpa) u≤       

In
te

rm
é
d

ia
ir
e
  

Terrasse 
 

103,99 
 

1295 
 

1,35G+1,5Q 
+ 0,8T 

 
0,93 

 
2,5 

 
CV 

 
Etages 

 
103,01 

 
939 

 
1,35G+1,5Q 

 
0,92 

 
3,3 

 
CV 

R
iv

e
 Terrasse 51,26 1294 G+Q+EX 0,46 3,26 CV 

Etages 82,72 940 G+Q-EX 0,74 3,26 CV 

Tableau VI.9. Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres secondaires  



 

VI.2.6. 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 :          
 
 
                                                         
    
                                                          :          Zone nodale 
 
                                                          :           Zone courante 
 
 
 

D’après CBA 93 :  
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Les valeurs des sections d’armatures transversales (At) ainsi que leurs espacements 
(St) pour chaque poutre sont résumés dans le tableau suivant : 
 
      
 

 Niveau Vu(KN) No élément Combinaison u (Mpa)      Mpa) u≤       

In
te

rm
é
d

ia
ir
e

 

 
Terrasse 

 
81,24 

 
1341 

 
G+Q+EX 

 
1,00 

 
3,26 

 
CV 

 
Etages 

 
95,60 

 
832 

 
G+Q+EX 

 
1,18 

 
4,34 

 
CV 

R
iv

e
 

 
Terrasse 

 
37,38 

 
1357 

 
G+Q-EX 

 
0,46 

 
3,26 

 
CV 

 
Etages 

 
51,90 

 
811 

 
G+Q-EX 

 
0,64 

 
3,26 

 
CV 

Tableau VI.10.  Calcul des armatures transversales et leur espacement 






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

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VI.2.7. 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
 

 
010

1

M

M

L

h t  

 
efdb

A 2.4

0

  

Avec : Mt = K*M0                    
 K : est un coefficient réducteur (0.75≤ K ≤ 0.85), on prend  K = 0,80. 

 

      
 

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

 

  
CBA 93 RPA 99 St adopté (cm) 

 

Section 
u 

(Mpa) 
St (cm) At (cm2) 

St 

(ZN) 
(cm) 

St 

(ZC) 
(cm) 

At 
(cm2) 

S 
(ZN) 
(cm) 

St 

(ZC) 
(cm) 

At choisie     

(cm2) 

30×40 0,93 33,3 2,01 9,6 20 0,86 10 20 2,01=4Φ8 

30×30 1,18 24,3 2,01 7,5 15 0,67 10 20 2,01=4Φ8 

Tableau VI.11 : Vérification de la flèche des poutres 

 
1ere condition 2eme condition 3eme condition 

 
 

 
 

 

  
 

 

 
 

 

  
 

 

 
 

  

    
 

 

 
  

  

    
   

 

  
 

   

  
   

   

  
 

PP(30X40) 0,075 0,062 CV 0,085 0,080 CV 0,0018 0,0105 CV 

PS(30X30) 0,111 0,062 CV 0,111 0,080 CV 0,0024 0,0105 CV 



 

 

      

 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.2. Ferraillages des poutres principales 



 

 

      

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

VI.3. Ferraillage des poteaux : 

 

Figure VI.3. Ferraillages des poutres secondaires 



Les poteaux sont des éléments verticaux dans le bâtiment et sont supposés 
reprendre les charges verticales et la totalité des charges horizontales pour les 
structures auto stables ou bien une charge horizontale restreinte supérieure à 25% 
pour les structures contreventées. Leur inertie joue un rôle prépondérant dans la 
résistance des charges horizontales. Les poteaux sont généralement soumis à la 
flexion composée. 
 

VI.3.1.   Détermination des armatures longitudinales : 

VI.3.1.1.   Recommandations des règlements : 

 
 Selon le CBA : 

 












comprimébéton  desection  :B  510

parement delongueur de 4

min
%

B

A
%.

 par métre cm² pour 

 A
ll

 
En plus la Condition de non fragilité :  

     
 

    
 

 Selon le RPA 99 version 2003 : [Art 7.4.2.1] 

 La Zone nodale est bornée par la face supérieur du plancher et h’. 
 

     

 
 
 
 
 

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans 

crochets. 

 Leur pourcentage est limité en zone IIa par: 

Figure VI.4.  Définition de la zone nodale dans les poteaux 



%
b.h

A
% 48,0  l  : En zone courante 

   %
b.h

A
% 68,0  l

 : En zone de recouvrement. 

 Le diamètre minimum est de 12 mm. 

 La longueur minimale des recouvrements est de : 40 Φ en zone IIa. 

 La distance maximale entre deux barres voisines sur une même face ne doit 

pas dépasser : 25 cm en zone IIa. 

 pour la zone nodale dans les poteaux, les longueurs à prendre en compte 

pour chaque barre sont données dans la figure ci-dessous. 

 he : la hauteur d’étage.  

VI.3.1.2.  Sollicitations extrêmes de ferraillage : 

Pour équilibrer l’effort normal et le moment de flexion, nous pouvons avoir les trois 
cas extrêmes suivant : 

 1
er

 cas : Influence du moment : 

Le calcul en flexion composé ce fera avec Mmax et son Ncorres.  

 2
eme

 cas : Influence de l’effort normal : 

Le calcul en flexion composé ce fera en prenant Nmax et son Mcorres. 

 3
eme

 cas : Effort normal minimum : 

Le calcul en flexion composé ce fera pour Nmin et son Mcorres. 

VI.3.1.3. Etat limite de stabilité de forme : 
Pour régler le problème du flambement dans la flexion composée il faut tenir compte 
des trois excentricités ; pour cela on déterminera un nouveau moment de flexion M 
supposé être  appliqué au centre de gravité de la section du béton seul : 

                   
 e1 : Excentricité du 1er ordre provoqué par le moment de flexion égale à : 

 

   
 

 
  

 
 e2 : Excentricités du 2eme  ordre, due aux actions de déformation telle que le 

retrait et le fluage, elle tient compte le problème de flambement. 

  =
3 L

2
f  2+α.  

10000.h
 

Avec :             

  =
Déformation finale due au fluage

Déformation instantanée du béton
=2 : généralement pour le béton 

 



   
Moment permanent

Moment total
=

 G

 u
 

 

 Lf : longueur de flambement. 

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

 ea : Excentricité additionnelle, due aux imperfections géométriques, avec  0 

sa longueur libre.  

   Max [ 
   cm 

250
 ,  2 cm] 

VI.3.1.4.  Détermination des armatures à l’ELU de résistance : 

 Situation durable: 

 Béton: γb = 1.5 ; ƒc28 =  25 MPa ; σbc = 14.2 MPa. 

 Acier: γs = 1.15 ; FeE 400 ; σs = 348 MPa. 

 Situation accidentelle: 

 Béton: γb = 1.15 ; ƒc28 =  25 MPa ; σbc = 18.5 MPa. 

 Acier: γs = 1 ; FeE 400 ; σs = 400 MPa. 

      Avec :                         
 
 

 
 
 
 

 
 
 Tableau VI.12: Ferraillages longitudinaux des poteaux 

 
Elément Sollicitation Valeurs Combinaison 

Cas de 
section 

A 
(cm²) 

A’ 
(cm²) 

Aadoptée (cm²) 

P
o

t 
(4

5
x
4

5
) 

R
iv

e
 

12 
Nmax (kN) 1756,96 G+Q+EX SEC 3,35 1,03 8HA16+4HA12

=20,60 Mcorres(kN.m) 70,71 G+Q-EX 

22 
Mmax (kN.m) 97,68 G+Q+EY SEC 2,16 0,83 8HA16+4HA12

=20,60 Ncorres (kN) 1199,78 G+Q+EY 

16 
Nmin  (kN) -167,19 G+Q-EX SET 1,01 1,90 8HA16+4HA12

=20,60 Mcorres(kN.m) 69,99 G+Q+EX 

P
o

t 
(4

5
x
4

5
) 

 

In
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rm
é
d
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ir
e

 

45 
Nmax (kN) 1065,81 G+Q+EX SEC 2,04 0,61 8HA16+4HA12

=20,60 Mcorres(kN.m) 38,52 G+Q+EY 

211 
Mmax (kN.m) 76,56 G+Q+EY SEC 1,49 0,60 8HA16+4HA12

=20,60 Ncorres (kN) 842,89 1,35G+1,5Q 

236 
Nmin  (kN) 24,38 G+Q-EX SPC 17,13 0,00 8HA16+4HA12

=20,60 Mcorres(kN.m) 63,71 G+Q-EX 



 
S.P.C : section partiellement comprimée. 
S.E.C : section entièrement comprimée. 
S.E.T : section entièrement tendue.  

 

  

VI.3.2. Vérification des poteaux selon les conditions RPA et CBA 

 
 

      

 

VI.3.3. Vérification des contraintes à l’ELS : 

 

P
o

t 
(4

0
x
4

0
)R

iv
e
 383 Nmax (kN) 868,55 1,35G+1,5Q SEC 1,66 0,51 8HA16=16,08 

Mcorres(kN.m) 55,77 1,35G+1,5Q 

552 Mmax (kN.m) 82,06 G+Q+EY SEC 1,16 0,49 8HA16=16,08 

Ncorres (kN) 662,57 G+Q+EY 

376 Nmin  (kN) -496,70 0,8G-EX SEC 1,99 0,24 8HA16=16,08 

Mcorres(kN.m) 11,86 0,8G-EX 

P
o

t 
(4

0
x
4

0
) 

 

In
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rm
é
d
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ir
e

 

408 Nmax (kN) 1004,49 1,35G+1,5Q SEC 2,03 0,47 8HA16=16,08 

Mcorres(kN.m) 18,84 1,35G+1,5Q 

721 Mmax (kN.m) 84,46 G+Q-EY SPC 15,18 0,00 8HA16=16,08 

Ncorres (kN) 407,52 1,35G+1,5Q 

406 Nmin  (kN) -267,95 0,8G-EY SPC 15,53 0,00 8HA16=16,08 

Mcorres(kN.m) 54,79 0,8G-EY 

P
o

t 
(3

5
x
3

5
) 

R
iv

e
 

892 Nmax (kN) 304,03 1,35G+1,5Q SPC 11,44 0,00 8HA14=12,31 

Mcorres(kN.m) 65,12 1,35G+1,5Q 

1062 Mmax (kN.m) 65,32 G+Q+EY SEC 2,51 0,56 8HA14=12,31 

Ncorres (kN) 123,55 G+Q+EY 

877 Nmin  (kN) -83,81 0,8G-EX SPC 10,35 0,00 8HA14=12,31 

Mcorres(kN.m) 20,25 0,8G-EX 

P
o

t 
(3

5
x
3

5
) 
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é
d
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 918 Nmax (kN) 398,98 1,35G+1,5Q SEC 1,86 0,19 8HA14=12,31 

Mcorres(kN.m) 67,15 G+Q-EX 

1061 Mmax (kN.m) 75,07 G+Q+EY SEC 2,96 0,51 8HA14=12,31 

Ncorres (kN) 145,73 1,35G+1,5Q 

916 Nmin  (kN) -63,65 0,8G-EY SPC 11,04 0,00 8HA14=12,31 

Mcorres(kN.m) 46,05 0,8G-EY 

Tableau VI.6.  Vérification des poteaux selon les conditions RPA et CBA 

Dimension 
Aadoptée 
(cm2) 

Amin CBA 
cm2 

Amin RPA 
cm2 

Amax RPA 
recouvre
ment cm2 

Amax RPA 
courante 

cm2 

Vérification 

(35x35) 12,31 1,23 9,80 49,00 73,50 CV 

(40x40) 16,08 1,60 12,80 64,00 96,00 CV 

(45x45) 20,60 2,03 16,20 81,00 121,50 CV 



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 selon les règles CBA93. 
On doit vérifier les contraintes du béton et d’acier avec les contraintes admissibles 
suivantes :  

 Section entièrement comprimée : 

σ  
    

  
 

  
    

  
 

 

σ      
    

  
 

  
    

 
    

  
 

  

 

 Section partiellement comprimée : 

  = k.   

  =15 k.       

Il faut vérifier : 

 Pour la fissuration peu nuisible :  σb ≤ [σb]=0.6.fc28=15MPa  

 Pour la fissuration préjudiciable: σb ≤ [σb]=0.6.fc28=15MPa   

                  et  σs ≤ [σs]=201,63MPa 

 

 

 

 

 
Les résultats de vérification seront représentés dans le tableau suivant : 
 
      
 

 
Préj :  fissuration  préjudiciable 

Tableau VI.13: Vérification des armatures à ELS des poteaux 

 
Section 

Mser 
(kN.m) 

Nser 
(kN) 

A   
(cm²) 

Fissuration 
σb 

(MPa) 
σs 

(MPa) 
σb≤ 
[σb] 

σs≤ 
[σs] 
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 45x45 44,47 1040,0
3 

20,60                       peu 5,40 - CV CV 

40x40 44,00 732,73 16,08                       peu 6,10 - CV CV 

35x35 42,35 291,46 12,31                     peu 8,40 - CV CV 

R
iv

e
 45x45 55,98 895,77 20,60                       préj 5,2 57,40 CV CV 

40x40 36,59 632,98 16,08                       préj 5,1 38,10 CV CV 

35x35 31,50 221,77 12,31                     préj 6,3 47,20 CV CV 



peu :   fissuration  peu nuisible 

 

VI.3.4. Détermination des armatures transversales : 

VI.3.4.1. Calcul de la contrainte de cisaillement τu : 

 
La contrainte tangentielle u dans les poteaux est conventionnellement prise égale à : 

db

V

0

u
u   

Avec : 

 Vu : la valeur de l’effort tranchant, vis-à-vis de l’état limite ultime (u). 

 b0 : la largeur de poteau. 

 d : la hauteur utile (d = h - c).  

VI.3.4.2. Contrainte tangente admissible        : 

La contrainte tangente limite u  a pour valeur : 

 Selon le CBA93 : 

Armatures droites (α = 90°) 
Fissuration peu nuisible : 





















leaccidentelsituation  32,4

durablesituation  33,3
 5;2,0 28

MPa

MPa
MPa

f
Min

u

u

b

c

u






   

 
Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 





















leaccidentelsituation  26,3

durablesituation  50,2
 4;15,0 28

MPa

MPa
MPa

f
Min

u

u

b

c

u






  

 Selon le RPA.99 version 2003 : [2 : 7.4.3.2] 

Le RPA fixe la contrainte admissible par :  

   
5 si     04,0

5 si   075,0

28



















d

cdbu f

 

Avec : λ c’est l’élancement d’un poteau égale à : 

















 
B

I

i

f

 i

 
l



 Pour une section carrée de coté ‘’a’’ l’élancement a pour valeur :  



 46312
a

,
a

ff ll
  

VI.3.4.3. Vérifications des contraintes tangentielles : 

Les contraintes de cisaillement dans le poteau le plus sollicité suivant les deux 
directions sont représentées dans le tableau suivant et la fissuration est peu 
nuisible : 

 

 
 
 
VI.3.4.4. 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. 

 

 Selon le CBA93 : 

 

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

est donné par la relation :  

 
 
     




  



   

 
  

 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. 

Tableau VI.14: Vérifications des contraintes de cisaillement dans les poteaux 

Section 
élément 

Combi-
naison 

Vu   

(kN) 

u 

(MPa) 
  ρd 

[u ]RPA 
(MPa) 

[u ]CBA 
(MPa) 

u  ≤ 
[u ] 

35x35 885 G+Q+EX 57,50 0,30 22,38 0,075 1,875 4,32 CV 

40x40 545 G+Q+EX 67,18 0,45 19,58 0,075 1,875 4,32 CV 

45x45 859 G+Q-EX 77,35 0,69 17,41 0,075 1,875 4,32 CV 



      
  

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 :       

St  
h   fe . At

ρ Vu 
 

 

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: 

                        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 ( ,15cm) en zone IIa.      

 Dans la zone courante:    St ≤ 15   en zone IIa. 

 

 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 135o ayant 

une longueur droite de 10 t 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 : 

 
Les résultats en respectant  les conditions précédentes sont : (fe =400MPa)  

 

 

VI.3.4.5. Vérification de la quantité d’armatures transversales minimale 

(At/St.b) : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau VI.15: Les armatures transversales et leurs espacements  

Section Vu  

(kN) 

At 

(cm2) 
λg ρ 

St cal 

(cm) 
Zone St finale Choix 

35x35 57,50 
 

2,01 6,46 
2,5 

36,13 courante 15 4Ø8 

nodale 10 4Ø8 

40x40 67,18 2,01 5,65 
2,5 

30,92 courante 15 4Ø8 

nodale 10 4Ø8 

45x45 77,35 2,01 5,05 2,5 26,38 courante 15 4Ø10 

nodale 10 4Ø10 

Tableau VI.16: Vérification de la quantité d’armatures transversales 

Poteau Zone 
  

    
    

  

    
      

35x35 courante 0,37 CV 

nodale 0,57 CV 

40x40 courante 0,33 CV 

nodale 0,50 CV 

45x45 courante 0,45 CV 

nodale 0,89 CV 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.5. Ferraillage des poteaux (45×45) 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.6. Ferraillage des poteaux (40×40) 

Figure VI.7. Ferraillage des poteaux (35×35) 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

VI.4.Ferraillage des voiles 

VI.4.1.Introduction  

Dans notre projet, on a un système de contreventement constitué par des voiles 
porteurs en béton armé, dont le but est d’assurer la stabilité (et la rigidité) de 

l’ouvrage vis à vis des charges horizontales. 

Combinaison 

Selon le règlement parasismique Algérienne (RPA 99 Version 2003) les 
combinaisons à considérer dans notre cas (voiles) sont les suivants : 
G + Q ± E 
0.8G ± E 
 

VI.4.2.Prescriptions imposées par RPA99 Version2003 

Aciers verticaux :  

 L’effort de traction engendrée dans une partie du voile devra être pris en 

totalité par les armatures. Leurs pourcentages minimaux valent 0,2% de la 

section horizontal de béton tendue. 

 A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur 1/10 de la langueur de voile, cet espacement est au plus égale à 15 cm (le 

ferraillage vertical doit être symétrique en raison de changement en terme de 

moment). 

 

Aciers horizontaux : 

Les armatures horizontales parallèles aux faces du mur doivent être disposées sur 
chacune des faces entre les armatures verticales. 
 

Règles communes :  



a) Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est 
donné comme suit : 
- Globalement dans la section du voile 0,15% 
- En zone courante 0,10% 
b) L’espacement des barres verticales et horizontales doit être inférieur à la plus 
petite valeur de  deux valeurs suivantes. 
S ≤ 30cm 
S ≤ 1,5.e 
 
Avec :  
   e : épaisseur du voile 
c) Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins quatre épingles 
au mettre carrée. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées 
vers l’extérieure. 
 
 
d) Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des 
zones d’about) ne devrait pas dépasser 1/10 de la l’épaisseur du voile. 
e) Les longueur de recouvrement doivent être égales à : 
 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des 

efforts sont possibles. 

 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de 

toutes les combinaisons des charges possibles. 

 

VI.4.3.Armatures transversales : CBA93 

 
Elles sont perpendiculaire aux faces du voile elles servent de lien entre les deux 
nappes d’armatures verticales et empêchent leur flambement éventuel, ces 
armatures sont généralement des épingles au nombre au moins de quatre par mètre 
carrée. 
 
A. Calcul du ferraillage vertical : 

Dans le calcul de ferraillage, on utilise la méthode des contraintes pour déterminer 
les armatures verticales. 
Pour déterminer les armatures verticales, on utilise ra la méthode des contraintes 
Le calcul du ferraillage des voiles se fait pour les épaisseurs suivantes : 
 e=15 cm 

 



 

 

 

 

 
Méthode de calcul :  

 
Dans ce chapitre nous supposerons que les sollicitations de calcul, et nous 
étudierons comment les armateurs peuvent être déterminées à partir de la méthode 
du NAVIER : Les éléments de réduction des forces directement appliquées aux 
voiles sont constituées à un niveau donnée par : 
N : l’effort normal. 
M : moment de flexion. 
T : l’effort tranchant. 
Les contraintes sont données par les formules classiques. Soit : 

  : La section horizontale du voile. 
e : son épaisseur. 
 

 
 ; 

 

  
  : Les modules de résistance de cette section. 

Les contraintes normales sur les fibres extrêmes sont : 

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

1- Section entièrement tendue (SET): σ1 et σ2 < 0 

 

Figure VI.8: Disposition des voiles 



 

 

 

 

 

 

2- Section entièrement comprimée (SEC): σ1 et σ2 > 0 

 

 

 

 

s min0.15%e*L 
3- Section partiellement comprimée σ1 et σ2 de signes opposées 

 

Figure VI.9.  Diagramme des contraintes (SET) 

Figure VI.10.  Diagramme des contraintes (SEC) 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

VI.4.4.Calcul des armatures verticales des voiles  

 

Figure VI.11.  Diagramme des contraintes (SPC) 

Tableau VI.17 Les armatures verticales des voiles 

Epaisseur 15(cm) 

Voile V1 V2 V3 V4 

L(m) 3,65 5,00 1,5 2,25 

min(Mpa) -3,50 -19,23 -13,76 -7,33 

max(Mpa) 1,17 2,64 8,44 2,19 

Nature SPC SPC SPC SPC 

Lt(m) 1,69 2,65 1,17 1,73 

F(KN) 590,56 361,55 85,95 272,76 

s(Mpa) 400 400 400 400 

AS(cm²) 3,62 5,21 3,08 3,92 

AS’(cm²) 3,62 5,21 3,08 3,92 

0,2%Bt 5,08 7,95 3,53 5,19 

As/ml≥0,2%Bt CV CV CV CV 

Amin CBA 5,72 9,89 2,54 3,15 



 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b. Armatures transversales : 

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

le diamètre des armatures Øt ≤Øv. 

 

        

                      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Pour notre bloc, toutes les longueurs de recouvrement sont :  
Lr=40ф =48 cm 

 

Amin RPA 7,20 11,25 3,37 5,06 

St d’about (cm) 10 10 10 10 

St courante (cm) 20 20 20 20 

2 armatures d’about 
(cm) 

2×4HA12 
=9,05 

2×4HA12 
=9,05 

2×4HA12 
=9,05 

2×4HA12 
=9,05 

2 armatures 
courantes (cm) 

   2×12HA10 
=18,84 

2×18HA10 
=28,24 

2×5HA10 
=7,85 

2×9HA10 
=14,12 

     

Disposition des épingles Figure V.12. Les armatures transversales et les épingles 



 

                                      
           
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

VI.4.5.Vérification des voiles à 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 du voile majoré de 40%. 
La contrainte de cisaillement est :  

db

Tcal
u

0

4,1
  

Avec : T : l’effort tranchant a  la base du voile. 
b0 : épaisseur de voile. 
d : hauteur 
utile d=0.9h 
h : hauteur totale de la section brute. 
 

L a contrainte limite est : 
282,0 cf



 , il faut vérifier la condition suivante :  u  

 
 
 

C. Ferraillage horizontal : 
Selon le CBA93, les aciers horizontaux seront calculés et disposés dans le voile afin 
d’équilibrer l’effort tranchant 
Comme At est connue, alors : At=2.at=2.π t

2/4=1.00cm2,  t =8 mm. 
L’espacement St des aciers horizontaux  

          
Lr=40ф 

Figure VI.13. La zone de recouvrement des voiles 

Tableau VI.16. Vérification a l’effort tranchant des voiles  

Voile Epaisseur (cm) T(KN) (MPa)  (MPa) bb    

V1 15 182,73 0,75 5 CV 

V2 15 125,85 0,90 5 CV 

V3 15 395,74 1,27 5 CV 

V4 15 54,48 0,70 5 CV 



    
       

   
  

                
 

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

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

 σcm=Nc/B, σtm=Nt/B  (Nc: effort normal de compression, N: effort normal de 
traction 

B=L×a : (section totale du béton et Fcj : contrainte de traction du béton.) 
 
 
 
 
 
 
Et on doit vérifier que :  
                                          St ≤ Min [0,9d, 40cm]  
                                           
                                          St ≤ min (1,5a, 30cm) 

 
 

VOILE  Ep 
(cm) 

N(KN) K StCBA93 StRPA99 Stchoisis Ah choisis 

(cm²) 
Amin 
=0,150
/0 B 

Ah≥ 
Amin 

V1 15 854,21 0,65 148,05 22,50 20 2×(16Ø8)
=8,04 

2,4 CV 

V2 15 1691,25 1,75 251,68 22,50 20 2(16Ø8)=
8,04 

3,75 CV 

V3 15 846,48 1,36 122,77 22,50 20 2(16Ø8)=
8,04 

1,12 CV 

V4 15 720,50 0,70 195,10 22,50 20 2(16Ø8)=
8,04 

1,87 CV 

 

Tableau VI.17. Détermination des armatures horizontales 



 

 

 

 

 

 

Figure VI.14.Disposition des armatures des voiles en 3D 

    

 



 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.15.Ferraillage du voile 01 

    

 

Figure VI.16.Ferraillage du voile 02 

    

 

Figure VI.17.Ferraillage du voile 03 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

Figure VI.18.Ferraillage du voile 04 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

VII.1.  Introduction 

 
Une fondation est un ouvrage de transmission des charges de la superstructure au  
sol, elle ne peut être calculée que si l’on connaît la superstructure et ses charges, 
d’une part et les caractéristiques du sol d’autre part. 
La répartition des contraintes dans le sol est supposée être généralement linéaire 
(uniforme, trapézoïdale ou triangulaire). 
Les fondations doivent assurer deux fonctions essentielles : 
 Reprendre les charges et les surcharges supportées par la structure ; 
 Transmettre les charges et les surcharges au sol dans de bonnes conditions, 

de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage. 
Le dimensionnement de la  fondation doit être compatible avec la capacité portante 
admissible du sol. 

VII.2. Type de la fondation  

Pour les fondations on distingue : les fondations superficielles (semelles isolées, 
semelles filantes, radiers, etc.….) les fondations peu profondes (puits), et les 
fondations profondes (pieux). On dispose dans la pratique d’une grande diversité de 
fondations parmi les quelles on devra faire notre choix en tenant compte de plusieurs 
facteurs comme l’hétérogénéité du sol, les mouvements de nappe phréatique, la 
diversité des modes d’exécution, l’influence des bâtiments déjà existants sur le sol 
sous–jacent qui contribuent à la complexité des problèmes de fondations. La solution 
doit vérifier deux conditions : 

 Le coefficient de sécurité vis-à-vis de rupture doit être suffisant ; le calcul des 
fondations est un calcul à la rupture ; 

 Les tassements doivent être admissibles pour ne pas endommager le 
bâtiment ; 

  Les tassements différentiels sont la cause la plus fréquente d’incident pour la 
structure. Un même tassement différentiel aura des conséquences plus ou 
moins graves selon la nature de la construction,  d’autre part le tassement 
dépend de la rigidité de la construction qui intervient sur la répartition des 
efforts au niveau de la fondation. 

VII.3.  Connaissance du site et du sol 

Pour projeter correctement une fondation, Il est nécessaire d’avoir une bonne 
connaissance de l’état des lieux, au voisinage de la construction à édifier, mais il est 
surtout indispensable d’avoir des renseignements aussi précis que possible sur les 
caractéristiques géotechniques des différentes couches qui constituent le terrain. 
Le rapport du sol donne les informations suivantes : 
 
 
 
 
 
 
 



 Le sol n’est pas agressif vis-à-vis du béton ordinaire, le pourcentage de sulfate 
ne se présente que sous forme de trace ; 

 L e sol n’est pas gonflant en présence d’eau le coefficient de gonflement Cg 
étant égal à 0,031; 

 L’argile rencontrée est de type normale à inactive, l’activité A variant entre 
0,62 à 1,03 ; 

 Le sol est moyennement compressible le coefficient de compressibilité Cc 
étant égal à 0,121 ; 

 Le tassement total est de l’ordre de 2,10 cm ; 
 Il s’agit d’une argile minérale de moyenne plasticité. 

 

Dans notre cas on doit justifier le type de fondation correspondant à sol = 2,00 bar 
avec une profondeur d’ancrage de 1,40 mètre. 

VII.4.  Choix du type de fondation 

Le  choix  du  type  de  fondation  dépend  de : 
 Type d’ouvrage à construire ; 
 La  nature  et  l’homogénéité du bon sol ; 
 La  capacité  portante  du  terrain  de  fondation ; 
 L’exigence économique ; 
 La facilité de réalisation ; 
 La distance entre axes des poteaux. 

Vue la présence des voiles et le rapprochement des poteaux, les semelles seront de 
4 natures : 
 Semelles isolées ; 
 Semelles filantes sous voiles ; 
 Semelles filantes sous poteaux ; 
 Radier. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



Le schéma suivant montre la disposition initiale des semelles : 
 

 

        

 

VII.4.1. Calcul des semelles isolées: 

VII.4. 1.1.Dimensionnement des semelles isolées: 

 
Le dimensionnement des semelles se fait par la combinaison suivante : 
              

 G+Q 
 
Données : 

 
 N : Effort normale agissant à l’ELS ; 

 sol : Contrainte admissible du sol ; 
 a : Petit côté du poteau ; 
 b : Grand côté du poteau ; 

 
 

avec : S=A×B 
                                      S : surface de la semelle 

                                          A : longueur de la semelle 
                                       B : largeur de la semelle 

 
 
 
 
 
 
 

Figure VII.1.Représentation initiale des semelles 
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On peut considérer que :  
 
 
Donc on aura :   
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Figure VII.2.Représentation des semelles isolées sous poteaux carrés 

Tableau VI.1.  Dimensionnement des semelles isolées 

Sem- 
elle 

NELS 

(KN) 
a 

(m) 
b 

(m) 
a/b B 

(m) 
A 

(m) 
Aadopt 
(m) 

Badopt 
(m) 

h (cm) 

S1 488,89 0,45 0,45 1 1,56 1,56 2,00 2,00 35 

S2 327,74 0,45 0,45 1 1,28 1,28 1,60 1,60 30 

S3 278,81 0,45 0,45 1 1,18 1,18 1,60 1,60 30 

S4 347,41 0,45 0,45 1 1,36 1,36 1,60 1,60 30 

S5 392,06 0,45 0,45 1 1,40 1,40 1,60 1,60 30 

S6 661,15 0,45 0,45 1 1,81 1,81 2,00 2,00 35 

S7 675,62 0,45 0,45 1 1,83 1,83 2,00 2,00 35 

B
b

a
A

sol
b

a

N
B







VII.4.1.2. Vérification des contraintes 
 
La contrainte obtenue sera calculée par la plus défavorable des combinaisons cité  
ci- dessous : 

 G+Q 
 

L’excentricité de la résultante des efforts est :     
 

 
 

 
a .Suivant  (OX) 

 

                                                                    Diagramme des contraintes trapézoïdales 

 

                                                                    Diagramme des contraintes triangulaires 

 

 
      

  

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau VI.2.Vérification des contraintes suivant OX 

Sem-
elle 

NELS 

(KN) 
My 

(KN.m) 
B 

(m) 
A 

(m) 
e 

(m) 
B/6 
(m) 

diagr
a 

M 

(KN/m²) 
sol 

(KN/m²) 

Vérific
ation 

S1 488,89 0,73 2,00 2,00 15x10-4 0,33 Trap 122,77 266 CV 

S2 327,74 0,97 1,60 1,60 30 x10-4 0,26 Trap 129,44 266 CV 

S3 278,81 1,22 1,60 1,60 44 x10-4 0,26 Trap 110,69 266 CV 

S4 347,41 0,95 1,60 1,60 25 x10-4 0,26 Trap 147,64 266 CV 

S5 392,06 0,48 1,60 1,60 12 x10-4 0,26 Trap 153,85 266 CV 

S6 661,15 0,57 2,00 2,00 9 x10-4 0,33 Trap 165,71 266 CV 

S7 675,62 0,35 2,00 2,00 5 x10-4 0,33 Trap 169,16 266 CV 

solM
B

e

BA

N
 33.1)

6
1( 

solM
eBA

N
 33.1

)5.0(3

2







b .Suivant  (OY) 

 

                                                                    Diagramme des contraintes trapézoïdales 

 

                                                                    Diagramme des contraintes triangulaires 

 
 

 

  

 
 

VI.4.1.3. Ferraillages des semelles isolées 
Combinaison de calcul 

 
Le ferraillage obtenu sera calculée par la plus défavorable des combinaisons cité  ci- 
dessous : 
 

 1,35G+1,5Q 
 

On utilise la méthode des bielles si (e<B/18) 
On utilise la méthode des consoles si (e>B/18) 
 
Et on a : 
 

  

ET 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau VI.3.Vérification des contraintes suivant OY 

Sem
-elle 

NELS 

(KN) 
Mx 

(KN.m) 
B 

(m) 
A 

(m) 
e 

(m) 
A/6 
(m) 

diagra M 

(KN/m²) 
sol 

(KN/m²) 

Vérifica
tion 

S1 488,89 0,84 2,00 2,00 17x10-4 0,33 Trap 122,85 266 CV 

S2 327,74 0,67 1,60 1,60 20x10-4 0,26 Trap 129,01 266 CV 

S3 278,81 0,50 1,60 1,60 17x10-4 0,26 Trap 109,64 266 CV 

S4 347,41 2,47 1,60 1,60 66x10-4 0,26 Trap 139,32 266 CV 

S5 392,06 2,51 1,60 1,60 64x10-4 0,26 Trap 156,82 266 CV 

S6 661,15 6,28 2,00 2,00 95x10-4 0,33 Trap 169,99 266 CV 

S7 675,62 0,84 2,00 2,00 87x10-4 0,33 Trap 169,53 266 CV 

solM
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e
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N
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 a-suivant OX 

 
 

 

 
 

 b-suivant OY 

 

       A : Petit côté de la semelle. 
       a : Petit côté du poteau.      
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Tableau.VII.4. Ferraillages des semelles suivant OX 

sem
-elle 

NELU 

(KN) 
M/y 

(kN.m) 
 

ex  
(m) 

 

B 
(m) 

 

b 
(m) 

 

d 
(m) 

 

N1(x) 
(KN) 

 

As // B 
(cm²) 

 

B/18 
 

ex-
(b/18) 

 

S1 1379,16 1,66 1,10x10-3 2,00 0,45 0,35 1381,65 19,37 0,111 -0,109 

S2 1320,91 1,06 0,80x10-3 1,60 0,45 0,30 1322,90 15,85 0,088 -0,088 

S3 1343,81 0,08 0,06x10-3 1,60 0,45 0,30 1344,00 16,10 0,088 -0,088 

S4 1343,86 0,60 0,45x10-3 1,60 0,45 0,30 1343,00 16,11 0,088 -0,088 

S5 1376,68 0,66 0,48x10-3 1,60 0,45 0,30 1378,05 16,51 0,088 -0,088 

S6 1437,41 1,57 1,10x10-3 2,00 0,45 0,35 1439,77 19,93 0,111 -0,100 

S7 1229,20 6,44 5,2x10-3 2,00 0,45 0,35 1238,86 17,14 0,111 -0,100 

Tableau VII.5. Ferraillages des semelles suivant OY 

Sem-
elle 

NELU 

(KN) 
M/x 

(kN.m) 
ey  
(m) 

A 
(m) 

a 
(m) 

d 
(m) 

N1(y) 
(KN) 

As // B 
(cm²) 

S1 1379.16 0,67 4,80x10-3 2,00 0,45 0,35 1380,17 19,10 

S2 1320.91 1,54 1,17x10-3 1,60 0,45 0,30 1323,22 21,36 

S3 1343.81 1,53 1,14x10-3 1,60 0,45 0,30 1346,68 16,10 

S4 1343.86 1,60 1,19x10-3 1,60 0,45 0,30 1346,81 16,13 

S5 1376.68 7,58 5,51x10-3 1,60 0,45 0,30 1391,02 16,66 

S6 1437.41 3,58 2,50x10-3 2,00 0,45 0,35 1442,77 19,97 

S7 1229.20 6,84 5,60x10-3 2,00 0,45 0,35 1239,46 17,15 



Récapitulation: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 

 
 

Vérification des longueurs de scellement : 
 
La contrainte admissible d’adhérence s= 2,80 MPa.          

La longueur de scellement égale à : ls≥.fe/4s 
 

 

 

 

Conclusion : 

 
Donc toutes les barres doivent être prolongées jusqu’aux extrémités de la semelle 
mais ne peuvent pas comporter des crochets. 
 
 
 
 

 

Tableau VII.6 .Ferraillage final des semelles isolées 

Semelle A(m) B(m) A finale (cm2) 

S1 2,0 2,0 20HA12=22,62 

S2 1,6 1,6 16HA12=18,10 

S3 1,6 1,6 16HA12=18,10 

S4 1,6 1,6 16HA12=18,10 

S5 1,6 1,6 16HA12=18,10 

S6 2,0 2,0 20HA12=22,62 

S7 2,0 2,0 20HA12=22,62 

Tableau VII.7. Vérification des longueurs de scellement des semelles isolées 

Sem-
elle 

B(m) A(m) A/4(cm) Ls(cm) Ls≥ A /4 A/8(cm) A/8≤Ls 

S1 2.0 2.0 50 45 CNV 25 CV 

S2 1.6 1.6 40 45 CV 20 CV 

S3 1.6 1.6 40 45 CV 20 CV 

S4 1.6 1.6 40 45 CV 20 CV 

S5 1.6 1.6 40 45 CV 20 CV 

S6 2.0 2.0 50 45 CNV 25 CV 

S7 2.0 2.0 50 45 CNV 25 CV 



Vérification de la stabilité au renversement : [1] ►► [Art 10.1.5] ◄◄ 
 

Quelque soit le type de fondation (superficielles ou profondes) on doit vérifier que 
L’excentrement de la résultante des forces verticales gravitaires et des forces 

sismiques reste al ‘intérieur de la moitié centrale de la base des éléments de 
fondation résistant au renversement (e= M/N ≤ B/4). 
 

 

 
Remarque : 

Pour les autres semelles  on remarque qu'il y a                                         
chevauchement, on passe alors                                                                                                       
à l'étude des semelles filantes. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

VII.4.2. Calcul des semelles filantes : 
 

Les dimensions des semelles sont déterminées en fonction des conditions ci-
dessous : 
 Limitation des contraintes du sol et des tassements différentiels sous semelles ; 
 Transmission correcte des efforts par bielles obliques de compression du béton ; 
 Bon enrobage des armatures ; 
 Non poinçonnement ; 

VII.4.2.1. Semelles filantes sous poteaux: 

Tableau VII.8.Vérification de la stabilité au renversement des semelles isolées 

Sem-
elle 

NELU 

(KN) 
M/x 

(kN.m) 
M/y 

(kN.m) 
eX 

(m) 
ey 

(m) 
B 

(m) 
B/4 
(m) 

e 
    

S1 1379,16 0,67 1,66 1,10x10-3 4,80x10-3 2,00 0,50 CV 

S2 1320,91 1,54 1,06 0,80x10-3 1,17x10-3 1,60 0,40 CV 

S3 1343,81 1,53 0,08 0,06x10-3 1,14x10-3 1,60 0,40 CV 

S4 1343,86 1,60 0,60 0,45x10-3 1,19x10-3 1,60 0,40 CV 

S5 1376,68 7,58 0,66 0,48x10-3 5,51x10-3 1,60 0,40 CV 

S6 1437,41 3,58 1,57 1,10x10-3 2,50x10-3 2,00 0,50 CV 

S7 1229,20 6,84 6,44 5,20x10-3 5,60x10-3 2,00 0,50 CV 

Figure VII.3. Les bulles de pression 



La semelle filante sous deux poteaux comporte 2 éléments, on distingue : la semelle 
et la poutre de libage. 
- La semelle travaille transversalement, et supporte l’effort normal et le moment 
transversal provenant du poteau. 
- La poutre de libage travaille longitudinalement et support les efforts normaux 
provenant du poteau, elle travaille comme une poutre continue (renversée), en 
flexion simple. 

 

Le dimensionnement des semelles se fait par la combinaison suivante : 
              

 G+Q 
 
Données : 

 
 N : Effort normale agissant à l’ELS ; 

 sol : Contrainte admissible du sol ; 
 L : Longueur entre les poteaux ; 
 L1 : Longueur du premier débord ; 
 L2 : Longueur du deuxième débord. 

 
 

                      avec : N = N1+N2+…+Nn

 
 

  
 
 

 

 

 

 

Figure VII.4.Représentation des semelles filantes sous deux poteaux 

Tableau VII.9.  Dimensions des semelles filantes 

)(. 21 LLL

N
B

Sol 







VII.4.2.2. Vérification des contraintes 
 

La contrainte obtenue sera calculée par la plus défavorable des combinaisons cité  
ci- dessous : 

 G+Q 
 

L’excentricité de la résultante des efforts est :     
 

 
 

 
a .Suivant  (OX) 

 

                                                                    Diagramme des contraintes trapézoïdales 

 

                                                                    Diagramme des contraintes triangulaires 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Semelle N ELS b L L1 L2 B Badopt h(min) hadopt 

SF1 978,89 0,45 1,60 0,80 0,80 1,53 2,00 0,43 0,45 

SF2 1210,24 0,45 1,60 0,80 0,80 1,89 2,00 0,43 0,45 

SF3 1050,62 0,45 1,60 0,80 0,80 1,64 2,00 0,43 0,45 

SF4 921,55 0,45 1,60 0,80 0,80 1,44 2,00 0,43 0,45 

SF5 935,27 0,45 1,60 0,80 0,80 1,46 2,00 0,43 0,45 

SF6 1010,11 0,45 1,60 0,80 0,80 1,57 2,00 0,43 0,45 

SF7 1246,50 0,45 1,60 0,80 0,80 1,94 2,00 0,43 0,45 

SF8 947,22 0,45 1,60 0,80 0,80 1,48 2,00 0,43 0,45 

Tableau VII.10.Vérification des contraintes suivant OX 

Sem-
elle 

NELS 

(KN) 
My 

(KN.m) 
B 

(m) 
A 

(m) 
e 

(m) 
B/6 
(m) 

diagr
a 

M 

(KN/m²) 
sol 

(KN/m²) 

Vérific
ation 

S1 978,89 1,20 2,00 4,10 0,0010 0,33 Trap 119,82 266 CV 

S2 1210,24 0,98 2,00 4,10 0,0080 0,33 Trap 147,95 266 CV 

S3 1050,62 1,65 2,00 4,10 0,0016 0,33 Trap 128,73 266 CV 

S4 921,55 1,50 2,00 4,10 0,0016 0,33 Trap 112,93 266 CV 

S5 935,27 2,05 2,00 4,10 0,0022 0,33 Trap 114,81 266 CV 

solM
B

e

BA

N
 33.1)

6
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solM
eBA
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b .Suivant  (OY) 

 

 

 

 

 

 

 

 

VII.4.2.3. Ferraillages des semelles Filante  
Combinaison de calcul 

 
Le ferraillage obtenu sera calculée par la plus défavorable des combinaisons cité  ci- 
dessous : 
 

 1,35G+1,5Q 
  
On a : 
 

  

ET 

 

 

 

 

 a-suivant OX 

 

 

S6 1010,11 0,95 2,00 4,10 0,0009 0,33 Trap 123,55 266 CV 

S7 1246,50 2,13 2,00 4,10 0,0017 0,33 Trap 152,79 266 CV 

S8 947,22 1,56 2,00 4,10 0,0021 0,33 Trap 116,25 266 CV 

Tableau VII.11.Vérification des contraintes suivant OY 

Sem-
elle 

NELS 

(KN) 
Mx 

(KN.m) 
B 

(m) 
A 

(m) 
e 

(m) 
B/6 
(m) 

diagr
a 

M 

(KN/m²) 
sol 

(KN/m²) 

Vérific
ation 

S1 978,89 6,95 2,00 4,10 0,0072 0,33 Trap 121,92 266 CV 

S2 1210,24 6,08 2,00 4,10 0,0050 0,33 Trap 149,81 266 CV 

S3 1050,62 6,61 2,00 4,10 0,0063 0,33 Trap 130,54 266 CV 

S4 921,55 5,72 2,00 4,10 0,0062 0,33 Trap 114,48 266 CV 

S5 935,27 4,58 2,00 4,10 0,0049 0,33 Trap 115,73 266 CV 

S6 1010,11 6,99 2,00 4,10 0,0069 0,33 Trap 125,74 266 CV 

S7 1246,50 5,69 2,00 4,10 0,0046 0,33 Trap 154,09 266 CV 

S8 947,22 4,05 2,00 4,10 0,0043 0,33 Trap 117,00 266 CV 

Tableau VII.12.Ferraillages des semelles suivant OX 
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b-suivant OY 

 

 

 

 

 

 

 

   

VII.4.3. Semelles filantes sous poteaux et voiles: 
On dimensionne cette semelle avec la somme des efforts normaux  des poteaux et 
des voiles aux niveaux de la semelle. 

 
 

 

VII.4.3.1.Dimensionnement : 

_

L.

N
B

sol


 . 

      h = d+c. 

 L : Longueur de la semelle ; 

B: la largeur de la semelle ; 

a : la largeur du poteau ; 
h : la hauteur de  la semelle. 
∑ NU = ∑ NU POT+∑ NU voile 

Sem
-elle 

NELU 

(KN) 
M/y 

(kN.m) 
ex 

(m) 
B 

(m) 
b 

(m) 
d 

(m) 
N1(x) 
(KN) 

As // B 
(cm²) 

S7 1655.71 1.13 7X10-4 2.00 0.45 0.45 1651.47 17.84 

Tableau VII.13 Ferraillages des semelles suivant OY 

Sem-
elle 

NELU 

(KN) 
M/X 

(kN.m) 
eY 
(m) 

A 
(m) 

a 
(m) 

d 
(m) 

N1(x) 
(KN) 

As // A 
(cm²) 

S7 1655,71 8,38 5,1x10-3 4,10 0,45 0,45 1661,84 42,12 

Tableau VII.14. Ferraillages final de semelles filantes sous poteaux 

Semelle A(m) B(m) AA finale (cm2) AB finale (cm2) 

S7 4,10 2,00 38HA12=42,98 16HA12=18,10 

Figure VII.5. Semelle sous poteaux et voile 



 

 

 

 

 

VII.4.3.2. Vérification des contraintes 
 
La contrainte obtenue sera calculée par la plus défavorable des combinaisons cité  
ci- dessous : 

 G+Q 
 

L’excentricité de la résultante des efforts est :     
 

 
 

 
a .Suivant  (OX) 

 

                                                                    Diagramme des contraintes trapézoïdales 

 

                                                                    Diagramme des contraintes triangulaires 

 
 

 

 

 
b .Suivant  (OY) 

 

 

 

 

 

 

VII.4.3.3. Ferraillages des semelles Filantes sous poteaux et voiles   
Combinaison de calcul 

Tableau VII.15. Dimensionnement de la semelle sous voile 

Semelle N ELS b L L1 L2 B B(ad) h(min) hadopt 

SFsv1 1225,19 0,45 2,75 0,80 0,80 1,53 2,00 0,43 0,45 

SFsv2 1655,34 0,45 4,55 0,60 0,60 1,35 2,00 0,43 0,45 

Tableau VII.16.Vérification des contraintes suivant OX 

Sem-
elle 

NELS 

(KN) 
My 

(KN.m) 
B 

(m) 
A  

(m) 
e 

(m) 
B/6 
(m) 

diagr
a 

M 

(KN/m²) 
sol 

(KN/m²) 

Vérific
ation 

SFsv1 1225,19 1,39 2,00 5,25 1,13x10-3 0,33 Trap 117,08 266 CV 

SFsv2 1655,34 1,67 2,00 6,20 1,08x10-3 0,33 Trap 133,90 266 CV 

Tableau VII.17.Vérification des contraintes suivant OY 

Sem-
elle 

NELS 

(KN) 
Mx 

(KN.m) 
B 

(m) 
A  

(m) 
e 

(m) 
B/6 
(m) 

diagr
a 

M 

(KN/m²) 
sol 

(KN/m²) 

Vérific
ation 

SFsv1 1225,19 1,66 2,00 5,25 1,35x10-3 0,33 Trap 117,16 266 CV 

SFsv2 1655,34 8,34 2,00 6,20 5,03x10-3 0,33 Trap 135,77 266 CV 
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Le ferraillage obtenu sera calculée par la plus défavorable des combinaisons cité  ci- 
dessous : 
 

 1,35G+1,5Q 
  
On a : 
 

  

ET 

 

 

 

 

 a-suivant OX 

 

 

b-suivant OY 

 

 

 

 

   

 

 

 

 

   

 Longitudinalement:   ( POUTRE DE LIBAGE ) 

La semelle travaille comme une poutre continue (renversée), sous deux poteaux et 

chargée  uniformément par :     
L

N
q G  

NG : La somme des efforts normaux transmis par les poteaux : N = 1337.02 kN 

Tableau VII.18. Ferraillages des semelles suivant OX 

Sem-
elle 

NELU 

(KN) 
M/y 

(kN.m) 
ex 

 (m) 
B 

(m) 
b 

(m) 
d 

(m) 
N1(x) 
(KN) 

As // B 
(cm²) 

SFsv1 1669,14 1,90 1,13x10-3 2,00 0,45 0,42 1671,99 17,28 

SFsv2 1982,24 2,27 1,14x10-3 2,00 0,45 0,42 1985,65 19,28 

Tableau VII.19.Ferraillages des semelles suivant OY 

Sem-
elle 

NELU 

(KN) 
M/X 

(kN.m) 
ey 

(m) 
A 

(m) 
a 

(m) 
d 

(m) 
N1(x) 
(KN) 

As // A 
(cm²) 

SFsv1 1669,14 2,26 1,35x10-3 5,25 0,45 0,42 1670,43 54,66 

SFsv2 1982,24 5,72 2,56x10-3 6,20 0,45 0,42 1984,79 64,91 

Tableau VII.20. Ferraillages final de semelles filantes sous poteaux  et voiles 

Semelle A(m) B(m) AA finale (cm2) AB finale (cm2) 

SFsv1 5,25 2,00 5x10HA12=56,55 18HA12=20,36 

SFsv2 6,20 2,00 6x10HA12=67,86 18HA12=20,36 
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 mlkNq /  10.326
10.4

02.1337
  Donc : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

Ferraillage de la poutre de 

libage à l'ELU: 

Les armatures principales:  

Béton: ƒc 28 = 25MPa ; γb 
=1.15 ; σbc = 14.2MPa ; ƒt 

28 = 2.1MPa, 

b = 45 cm ; h = 45cm ; d = 42cm. 

Acier: FeE400 . Fe = 400 MPa ; γs = 1 ; σs = 400 MPa. 

 

 

 

 

 

Vérification à l'E.L.S aux appuis et en travée: 

 

 

 

 

Figure VII.6. Schéma et diagramme des efforts internes de la semelle filante 

Tableau VII.21. Calcul des sections d'acier de la poutre de libage 

 Mu 

kN.m 
μ β 

A 

cm² 

A' 

cm² 

Amin 

cm² 

Aadopt  

cm² 

Aux appuis -163,05 0,108 0,942 9,97 0 2,31 4HA14+4HA12=10,67 

En travée -73,94 0,049 0,974 5,69 0 2,30 4HA14=6,15 

Tableau VII.22.Vérification à l’ELS aux appuis et en travée 



Vérification de l'effort tranchant:                      

On doit vérifier que: ττ u

u 

u b.d

V
  













 MPa4;

f15.0
min

b

e

u
26.3u   MPa  (Fissuration préjudiciable) 

Où : 

MPa 90,1
420504

1010,326

b.d

3

uτ 



 uV

 

 

MPa 26.31,90MPa ττ uu
       (CV)  

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
   

 

 

 

 

 

 

VII.4.4. Radier sous voiles 
 
Le radier (radier nervuré) sera muni de nervures reliant les poteaux et sera calculé 
comme un panneau de dalle pleine sur quatre appuis –nervures- chargés par une 
contrainte uniforme qui représente la contrainte maximale du sol résultante des 
efforts normaux dans les poteaux. 
 

 

 

Mser 

kN.m 

Achoisi 

cm2 

y1 

cm 

IG 

cm4 

k 

N/mm3 

b 

MPa 
 b 

MPa 

s 

MPa 
 s 

MPa 
Vérification 

-57,21 10,67 14 ,19 171131,69 0,33 4,74 15 141,95 266,66 CV 

-49,68 6,15 11,30 111443,25 0,44 5,04 15 208,57 266,66 CV 



 
 

 

 

 

 

 

 

VII.4.4.1. Pré dimensionnement du radier : 
VII.4.4.1.a. Détermination de Nu et Nser : 

Nu : l’effort ultime agissant sur le radier. 
Nu = 5721,69KN. 
 
Nser : l’effort Normale de service agissant sur le radier. 
Nser = 4187,62KN  
 
 

 

 

VII.4.4.1.b. Surface nécessaire du radier : 

 = Nser / Sr  sol  Sr   Nser / sol = 4187,62 ×103/ 0,2 = 20,94 m² 

Sr  20,94 m². 
On prend directement la surface du radier tout en prévoyant un bord de 80 cm.                
La surface du radier sera : Sr = 30 m²  

 Vérification sous Nu : 

              = Nu / Sr  sol               0,19 Mpa  0,2 Mpa                       CV 
La surface du radier est suffisante. 
 

Figure VII.7.  Schéma d’un radier nervuré 



VII.4.4.1.c. Hauteur du radier : 

 

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

  
    

  
 

   

  
         

On adopte : h=35 cm. 

VII.4.4.2. Ferraillage 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 proposée par le     
CBA 93.                                    
La fissuration est considérée préjudiciable, vu que l’état d’agressivité dû au 
pourcentage en sulfates est nul. 
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: 

ρ  
 ,  

 ,  
           ⇒                                                

VII.4.4.2.a. Calcul des Charges du radier : 

qrad=PP+Premblai=25×0,35 + 18×(2-0,35)=38,45kN/m². 
à l’ELU:   qu=1,35×qrad =51,91kN/m². 
à l’ELS:   qs= qrad =38,45kN/m². 

VII.4.4.2.b. Calcul des moments : 

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

 Détermination des moments à l’ELU: 

Mx = μx.qu.lx² = 0,06x51,91x (2,59)² = 20,89 kN.m. 
My = μy. Mx = 0,544x27,16 = 11,36 kN.m. 

 
En travée: 
           Mtx = 0,85Mx= 0,85 x 20,89 = 17,76 kN.m 
           Mty = 0,85My=0,85 x 11,36= 9,66 kN.m.  
 
Aux appuis: 
           Max = -0,3 Mx = -0,3 x 20,89 = - 6,27 kN.m. 
           May = -0,3 Mx = -0,3 x 20,89 = - 6,27 kN.m. 

 Détermination des moments à l’ELS: 

Mx = μx.qser.lx² = 0,0661 x 38,45 x (2,59)² = 17,05 kN.m. 
My = μy. Mx = 0,671 x 17,05 = 11,44 kN.m. 

 
 En travée: 



Mtx = 0,85Mx=0,85 x 17,05 = 14,49 kN.m. 
Mty = 0,85My=0,85 x 11,44 = 9,72 kN.m.  

 
Aux appuis: 

Max = -0.3 Mx = -0,3 x 14,49= - 4,35  kN.m. 
May = -0.3 Mx = -0,3 x 18,22 = - 4,35  kN.m  

 

 

 

 

 

 

 Détermination des armatures longitudinales à l’ELU de résistance: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Vérification des contraintes à l’ELS: 

 

 

On remarque que les contraintes sont vérifie.  

 Vérification de la contrainte de cisaillement: 

 x  
 u   x   y

  y   x
 48,40    

Tableau VII.23.Calcul des armatures longitudinales à l’ELU du radier 

 

sens 
Mu 

(kN.m) 
h (cm) A (cm²) A choisi (cm²) 

Travée 
X 17,76 35 19,62 18HA12=20,36 

Y 9,66 35 23,54 21HA12=23,75 

Appui 
X - 6,27 35 19,62 18HA12=20,36 

Y - 6,27 35 23,54 21HA12=23,75 

Tableau VII.24.Vérification des armatures du radier à l’ELS 

 

sens 
AELU 

(cm²) 
Mser 

(kN.m) 
σs 

(MPa) 
σb 

(MPa) 
σs≤ 
[σs] 

σb≤ 
[σb] 

Travée 
X 20,36 14,49 23,26 0,33 CV CV 

Y 23,75 9,72 78,45 0,75 CV CV 

Appui 
X 20,36 -4,35 148,25 0,93 CV CV 

Y 23,75 -4,35 172,93 1,08 CV CV 



 y  
 u   x   y

  y
 44,82    

 
On doit vérifier : 

τ  =
     

   

     d
 

         

        
           

0.07  fc28

γb
           

Donc, on n’a pas besoin d’armatures transversales. 
 

 

 

VII.5. Les longrines : 

VII.5.1.Introduction : 
 

Les longrines sont des poutres longitudinales reposant sur le sol, elles sont situées 

juste au dessus des semelles. Elles servent à solidariser les points d'appuis d'un 

même bloc, tendant à s'opposer au déplacement relatif de ces points d'appuis dans 

le plant horizontal. Elles  transforment  l'effort normal provenant par les charges et 

surcharges en un effort de traction. 

VII.5.2. Pré dimensionnement : 
 

Pour un sol de fondation de catégorie (S2), les dimensions minimales de la section 
transversale des longrines sont (25 x 30) cm².    
On adopte: (b x h) = (30 x 40) cm². 
 

VII.5.3.Sollicitations: 
 

Les longrines doivent être calculées pour résister à la traction sous l'action d'une 

force  " F " égale à : KN  02
α

N
F                                                                                                                                                     

N : effort normal à la base du poteau le plus sollicité : NU = 1426,06 KN 
α : coefficient de site en fonction de la zone sismique 
 Dans notre cas : α =  15 (Zone IIA ;  Site S2) 

=> 07,95
15

06,1426
F KN 

 

VII.5.4. Ferraillage: 
 

 A l'ELU 

Les armatures longitudinales sont données par : 
S

U

N
A


   

Donc : A = 7,13 cm2 
 

 Condition de non fragilité: (CBA 93) 



2,1
1000

3040

1000
min 







hb
A  cm2              

Alors : Amin = 1,2 cm2         
 Etat limite de service: (CBA 93) 

La fissuration est considérée comme préjudiciable : 

202]110;
3

2
min[  tjeS fF   MPa    

Avec : Nser = 1040,03 KN 
Alors : Aser =  8,54 cm2  
 Section minimale donnée par le RPA99 Version2003 

BAR %6,0  

Alors : )3040(
100

6,0
RA  

AR = 7,2 cm2 
 

 Résultat 

 

A = Max [AU ; Amin ; Aser ; AR] = 8,54 cm2 
On adopte :   A = 6HA14  = 9,23 cm² 
 Armatures transversales 

67,4
3

14

3
 l

t


  mm 

On adopte :  = 8 mm 
 

 Espacement 

 

St ≤ Min [20 cm ; 15φl] = Min [20cm ; 21cm]  
On adopte : St = 15 cm.              

 

 

 

 

 

 

 

                             

 

  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VII.8.  Ferraillage des longrines 



 
Ce projet de fin d’étude, nous a permis de mettre en pratique toutes 

nos connaissances acquises durant notre cycle de formation d’ingénieur, 

d’approfondir nos connaissances en se basant sur les documents 

techniques et réglementaires, de mettre en application les méthodes de 

calcul récentes, et de mettre en évidence les principes de base qui 

doivent être pris dans la conception des structures des bâtiments. 

Dans cette optique, on a dimensionné et vérifié les éléments 

résistants principaux et secondaires de la superstructure et de 

l'infrastructure en mettant en pratique nos connaissances théoriques 

acquises durant notre formation universitaire. 

D’après l’étude effectuée dans le cadre de se projet de fin d'étude, il 

convient de souligner que pour une bonne conception parasismique, il 

est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en étroite 

collaboration dès le début de projet afin de prendre en charge toutes les 

contraintes induites par la structure adoptée par rapport à l'architecture 

proposée et arriver à une sécurité maximale de l'ouvrage sans surcoût 

important. 

Enfin, l'objectif principal de l'ingénieur concepteur est de réduire le 

risque sismique à un niveau minimal et de facilité l'exécution de l'ouvrage 

en adoptant une conception optimale qui satisfait les exigences 

architecturale et les exigences sécuritaires. 

 
 

 

 

 

 

 

 



 
 

Documents réglementaires :  

 [1] : Règles parasismiques Algérienne R.P.A99.                                                     (Document 

technique réglementaire D.T.R-B.C.2.48). 

 [2] : Règle de conception et de calcul de structures CBA93.                               (Document 

technique réglementaire D.T.R-B.C.2.41). 

 [3] : C  rg s p r       s    s r   rg s  ’  p         s D   R -B.C.22. 

Manuels techniques : 

 [4] : Calcul des ouvrages en Béton Armé. M. BELAZOUGHI. 

 [5] : Formulaire de béton armé. DAVIDOVICI VICTOR.   

 [6] : Stabilité des voiles et des fondations. « ALBIGES et GOULET ». 

Logiciels : 

 ROBOT version 23.0 

 ROBOT EXPERT 2010 

 AUTO CAD 2013 

 Excel 2007 

 TURBOFONDA 

 SOCOTEC 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 


