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Résumé :  
       Le présent mémoire consiste en l’étude d’un bâtiment en R+6+1 sous-sol implanté dans  

      La wilaya de Blida qui est classée en zone sismique III selon le RPA99 version 2003.  

Le pré dimensionnement des éléments porteurs à été fait conformément au BAEL91 Modifié 99, 

RPA99 ver2003 et au CBA93.  

L’analyse dynamique de la structure a été réalisée à l’aide du logiciel d’analyse ETABS V9.7.4. 

Les poteaux et les poutres ont été ferraillés avec le logiciel SOCOTEC, les vérifications ont été 

menées par le même logiciel.     

Les voiles ont été étudiés par la méthode simplifiée basé sur les contraintes.  

Pour la fondation on a opté pour un radier qui a été calculé par la méthode classique.  

Mots clés : Radier ; les voiles ; zone sismique ; les poteaux ; les poutres ; CBA93 ; RPA99 ; 

BAEL91.  
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  Liste des symboles   

  

𝑨′𝒔 : Quantité d’armatures des fibres supérieures. 

𝑨𝑫 : Armatures diagonales. 

𝑨𝒄 : Section d'armature membrure supérieur. 

𝑨𝒄 : Armatures en section courante (armatures de peau). 

𝑨𝒉 : Armatures horizontales. 

𝑨𝒓 : Quantité d’armatures de répartition. 

𝑨𝒓 : Armatures de renfort. 

𝑨𝒔 : Quantité d’armatures des fibres inférieures. 

𝑨𝒔 : Section d’acier. 

𝑨
𝒂𝒅𝒑 

:
 

𝒔 Quantité d’armatures adoptée. 

𝑨𝒎𝒂𝒙 : 𝒔 Section maximale des armatures. 

𝑨𝒎𝒊𝒏 : 𝒔 Section minimale des armatures. 

𝑨𝒗𝒋 : Section d’aciers de couture (Bétonnage). 

𝑩𝑺𝑭 : Largeur des semelles filantes. 

𝑩𝒓 : Section réduite du poteau. 

𝑪𝑻 : Coefficient en fonction du système de contreventement du type de 

remplissage. 

𝑪𝒑 : Facteur de force horizontale. 

𝑬𝒊𝒋 : Le module de déformation longitudinale instantanée du béton. 

𝑬𝒔 ∶ Le module d’élasticité de l’acier. 

𝑬𝒗𝒋 ∶ Le module de déformation longitudinale différée du béton. 

𝑭𝒑 : Action des forces horizontales. 

𝑭𝒕 : Force de traction. 

𝑮𝑨𝒄𝒕𝒓 : Poids de l’acrotère. 

𝑮𝑫𝑷 ,𝑬.𝑪 : Poids de la dalle pleine étage courant. 

𝑮𝑫𝑷 𝒕𝒆𝒓𝒓 : Poids de la dalle pleine terrasse. 

𝑮𝑬.𝑪 : Poids de l’étage courant. 

𝑮𝒑𝒐𝒖𝒕𝒓𝒆 : Poids de la poutre. 

𝑮𝒕𝒆𝒓𝒓 : Poids de la terrasse. 

𝑲𝒑 : Coefficient de poussée des terres. 

𝑳𝑺𝑭 : Longueur du fil des semelles filantes. 

𝑳𝒇 : Longueur de flambement. 

𝑳𝒎𝒂𝒙: La plus grande portée de la poutre. 

𝑳𝒎𝒂𝒙: La longueur maximale entre les axes des poteaux. 

𝑳𝒎𝒊𝒏 : est l’entre axe minimum entre deux poteaux 

𝑳𝒑 : Longueur de paillasse. 

𝑳𝒓 : Longueur de recouvrement. 

𝑴𝑹 : Moment de renversement dû aux forces sismiques. 

𝑴𝒂 : Moment sur appuis. 

𝑴𝒄𝒐𝒓𝒓 : Moment fléchissant correspondant. 

𝑴𝒇 : Moment fictif. 

𝑴𝒓𝒖 : Moment fléchissant résistant des poutrelles à l'ELU. 

𝑴𝒔 : Moment stabilisateur sous l’effet du poids propre. 

𝑴𝒔𝒆𝒓 : Moment à l’ELS. 

𝑴𝒄𝒐𝒓𝒓 

: 𝒔𝒆
𝒓 

Moment fléchissant correspondant à l’ELS. 

𝑴𝒕 : Moment en travée. 

𝑴𝒖 : Moment à l’ELU. 



𝑴𝟎 : Moment isostatique. 

𝑴𝟎 : Moment à la base de la structure. 

𝑵𝑮𝟏 : Poids propre de la structure. 

𝑵𝑮𝟐 : Poids propre du radier. 

𝑵𝒎𝒂𝒙 : Effort normale maximum. 

𝑵𝒔𝒆𝒓 : Efforts normal à l’ELS. 

𝑵𝒖 : Effort normal à l’ELU. 

𝑷𝒒 : La pénalité. 

𝑷𝒖 : Charge uniformément répartie. 

𝑺𝒃 : Surface du bâtiment. 

𝑺𝒊 : Section de la maille. 

𝑺𝒔 : Surface des semelles. 

𝑺𝒕 : Espacement transversal. 

𝑺𝒕 : Pas du treillis. 

𝑺𝒕 : Espacement des armatures transversales. 

𝑻𝒔𝒆𝒓 : Effort tranchant à l’ELS. 

𝑻𝒖 : Effort tranchant à l’ELU. 

𝑻𝟏 , 𝑻𝟐 : Périodes caractéristiques associées à la catégorie de site. 

𝑽𝒓𝒖 : Effort tranchant résistant des poutrelles à l'ELU. 

𝑽𝒙 : La fibre la plus éloignée par rapport au centre de gravité selon le 

sens x-x. 

𝑽𝒚 : La fibre la plus éloignée par rapport au centre de gravité selon le 

sens y-y. 

𝑽𝟎 : L’effort tranchant à la base de la structure. 

𝑾𝒑 : Poids de l’acrotère. 

𝒃𝑵 : Largeur des nervures. 

𝒇̅ : La flèche admissible. 

𝒇𝒄𝟐𝟖 : Contrainte de compression du béton à 28 jours 

𝒇𝒆 : Contrainte limite élastique. 

𝒇𝒊 : La flèche instantanée. 

𝒇𝒎𝒂𝒙 : La flèche de la charge uniformément répartie 𝑞𝑠. 

𝒇𝒕𝒋 ∶ Résistance à la traction à « j » jours. 

𝒇𝒗 : La flèche différée. 

𝒉𝑵 : Hauteur des nervures. 

𝒉𝑺𝑭 : Hauteur de la semelle filante. 

𝒉𝒆 : Hauteur libre d’étage. 

𝒉𝒕 : Hauteur totale du plancher. 

𝒒𝒔 : La charge appliquée sur la nervure. 

𝜸𝒃 : Coefficient de sécurité du béton. 

𝜸𝒔 : Coefficient de sécurité de l’acier. 

𝜹𝑮 : Déplacement du centre de gravité de la surface. 

𝜺𝒔: Allongement (déformation) relatif de l’acier. 

𝝆𝒂 : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la 

rupture. 

𝝆𝒉 : Poids volumique des terres. 

𝝈𝒃𝒄 : La contrainte du béton à la compression. 

𝝈𝒋 : Contrainte moyenne normale au milieu de chaque maille 

𝝈𝒔: Contrainte de l’acier. 

𝝈𝒔𝒐𝒍 : Contrainte du sol. 

𝝉𝒃 : Contrainte limite de cisaillement dans les linteaux. 

𝝉𝒆𝒙𝒕 : Travail des forces extérieures. 

𝝉𝒊𝒏𝒕 : Travail des forces intérieures. 

𝝉𝒖 : Contrainte de cisaillement à l’ELU. 



𝝋 𝒕𝒓𝒆𝒊𝒍𝒍𝒊𝒔 : Diamètre des diagonales du treillis. 

A : Coefficient d’accélération de zone. 

B : La largeur du radier. 

BAEL : Béton Armé aux Etats Limites. 

C : 
Glissement unitaire à rupture caractérisant la résistance du treillis au 

cisaillement 

horizontal. 

CEM : Ciment. 

CNF : Condition de non fragilité. 

CPJ : Ciment Portland composé. 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen. 

E : Module d’élasticité du béton (prendre en moyenne E=20000MPa). 

e : Epaisseur de la dalle pleine. 

E : Charge sismique. 

E : L’emmarchement (largeur utile). 

E.L.S : Etats limites de service. 

E.L.U : Etats limites ultime. 

e0 : La plus grande valeur de l’excentricité due aux charges sismiques. 

Ep : Epaisseur. 

G : La charge permanente. 

G : 
Glissement unitaire à rupture caractérisant la résistance du treillis à la 

fissuration 

oblique. 

g : Son giron. 

H : La montée (hauteur à gravir). 

h : La hauteur de marche. 

I : Inertie de la section transversale du radier. 

I : Moment d’inertie. 

i : Rayon de giration. 

K : Coefficient de raideur du sol. 

L : La portée de la poutrelle mesurée entre nus des appuis. 

Lx : La portée mesurée entre nus des appuis du panneau le plus 

sollicité. 

NF : Normes françaises. 

Nr : effort normal de la structure. 

PSE : Polystyrène expansé. 

Q : La charge d’exploitation. 

Q : Facteur de qualité. 

R : Coefficient de comportement global de la structure. 

RDC : Rez-de-chaussée. 

RPA : Règles Parasismiques Algérienne. 

S : La surface. 

SPC : Section Partiellement Comprimée. 

SS : Sous-sol. 

T.S : Treillis soudés. 

ZC : Zone courante. 

ZN : Zone Nodale. 

ZR : Zone de recouvrement. 

𝑩𝒓 : Section du poteau réduite. 

𝑹 : Résistance garantie à rupture des soudures. 

𝑿 : Entraxes des poutrelles. 

𝒂 : Epaisseur du voile. 

𝒂 : Projection de L.R sur l’axe de rotation. 

𝒂 : Section du poteau. 



𝒃 : Largeur du radier. 

𝒃 : La largeur de la poutre. 

𝒃 : Largeur de la semelle. 

𝒅 : Hauteur utile du montage. 

𝒉 : La hauteur de la poutre. 

𝒉 : Hauteur du sous-sol. 

𝒏 : Coefficient d’équivalence. 

𝜶 : Angle entre les diagonales du treillis et l’armature 

longitudinale. 

𝜶 : Angle. 

𝜼 : Coefficient de fissuration. 

𝜼 : Facteur de correction d’amortissement. 

𝝀 : L’élancement du poteau. 

𝝆 : Poids volumique. 

𝝋 : Angle de frottement interne. 

𝝎 : Angle de rotation. 

𝒇𝒄𝒋 ∶ Résistance à la compression à « j » jours. 

:              La contrainte admissible du béton à la 

            cmpression.  

:  Contrainte admissible de l’acier. 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

INTRODUCTION GENERALE 

 

 

 Construire a toujours été un des premiers soucis de l’homme et l’une de ses occupations 

privilégiées. La construction des ouvrages a été depuis toujours, sujet de beaucoup de 

questions axées principalement sur le choix du type d’ouvrage et la détermination dans 

chaque cas de la structure la mieux adaptée parmi celles qui existent.  

Il est donc, nécessaire d’une part de connaître l’éventail des solutions possibles avec leurs 

suggestions particulières, leurs limites, leur coût et d’autre part, de recenser et d’évaluer les 

contraintes le plus précisément possible, pour ne pas s’exposer à des imprévus pendant les 

exécutions.  

Une multitude de matériaux ont fait leur apparition sur le marché ces dernières années 

grâce aux investissements et la recherche constante dans les technologies novatrices. 

Actuellement en Algérie, l'utilisation des nouveaux matériaux est limitée dans le domaine 

de construction malgré qu'ils présentent plus d'avantages qu'inconvénients par rapport aux 

matériaux traditionnels tels que la légèreté, l'ultra isolation, la facilite de mise en œuvre et 

la durabilité. 

Dans le cadre de ma formation de master en génie civil, j'ai amené à l'issu 

de ma cursus à réaliser un projet de fin d'études. Le but de ce projet est non seulement 

d'être 

confronté à une situation provisionnelle d'ordre scientifique et technique mais aussi 

d'apprendre 

à utiliser les nouveaux matériaux dans les constructions de notre pays et Impact de 

l'utilisation sur la réponse sismique du bâtiment 

 

L'étude sera fait selon les étapes principales suivantes : 

▪ La première étape portera sur la présentation complète du projet à étudier, la 

définition de ses différents éléments et le choix de matériaux à utiliser, bien que les 

informations nécessaires sur ceux utilisés dans les planchers et cloisons extérieurs et 

intérieurs et les revêtements soient détaillées dans l'annexe correspondant. 

▪ La deuxième étape sera le Pré-dimensionnement des éléments et évaluation des 

charges. 

▪ Le troisième chapitre portera sur l’étude dynamique en zone sismique du bâtiment 

et Comparaison sur la réponse sismique du bâtiment entre léger et lourd matériaux, 

l’étude sera réalisée par l’analyse du modèle de la structure en 3D sur logiciel de 

calcul ETABS Ver.9.7.4. 

▪ Le quatrième chapitre portera sur le calcul du ferraillage des éléments structuraux. 

▪ Le cinquième chapitre portera sur l’étude de fondation. 

 

 

- On terminera le travail par une conclusion générale 
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Chapitre I : Présentation de l'ouvrage et caractéristiques des 

matériaux.  

I.  Introduction  

Dans ce projet de fin d’études nous étudions un bâtiment en béton armé composé d’un RDC+6 

étages avec 1 sous-sol, à usage d’habitation situé dans la commune de Béni-Tamou dans la wilaya de 

Blida qui est classée comme zone de forte sismicité (zone III) selon le classement des zones établit 

par les Règlements Parasismique Algérienne (RPA 99 version 2003).   

Notre étude comporte quatre grandes parties :  

1- Le pré-dimensionnement des éléments principaux et le calcul des éléments secondaires.   

2- L’étude sismique du bâtiment.  

3- Le ferraillage des éléments principaux (poteaux, poutres, voiles) et secondaires (poutrelle, dalle 

pleine, balcon, acrotère, escalier).   

4- Calcul des fondations.  

- Tous les calculs sont effectués de manière à respecter :  

 Le règlement parasismique algérien RPA99 (version2003).   

 Le C.B.A.93 et le BAEL 91 modifiée 99.  

II. Présentation de l’ouvrage   

A l’origine le projet qui nous a été confié est une Résidence de 500 Logements. en RDC+5 

étages ,Dans un but purement éducatif, nous avons ajouté un étage et un sous-sol  et avons 

apporté quelques modification sur les  hauteurs d’étages , ce qui a abouti a un bâtiment 

RDC+6 étages + Sous-sol dont les dimensions sont données dans les paragraphes suivants 

(voir figure I.1; figure I.2). 

II.1 Dimensions de l'ouvrage en élévation   

- Hauteur totale du bâtiment............................................................HT =22.44m.   

- Hauteur s.sol ................................................................................HSS=3.5m.   

- Hauteur rez-de-chaussée ..............................................................HRDC=4,08m.   

- Hauteur de l’étage courant ...........................................................He =3,06 m.   

II.2 Dimensions de l'ouvrage en plan   

- Longueur totale en plan suivant X .................L = 26.45m.   

- Longueur totale en plan suivant Y .................L = 19.50m.   
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Figure I.1: Vue en 3D de la structure.  

  
Figure I.2: Vue en plan de la structure.  
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II.3 Conception de la structure   

II.3.1 Ossature de l'ouvrage   

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en justifiant 

l’interaction portiques voiles, pour assurer la stabilité du bâtiment sous l'effet des actions 

verticales et des actions horizontales.   

II.3.2 Planchers   

Deux types de planchers seront utilisés dans le bâtiment :   

- Plancher en corps creux.    

- Plancher à dalle pleine.   

  

 Planchers corps creux :  

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé espacées de 65 

cm de corps creux et d'une table de compression en béton armé d’une épaisseur de 4 ou 5 cm.  

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :   

- Facilité de réalisation.  

- Lorsque les portées de l’ouvrage ne sont pas importantes.   

- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique.   

- Une économie du coût de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).   

  
Figure I.3: Schéma Plancher en corps creux  

 Il existe plusieurs types des corps creux tel que : 

- Les corps creux en béton ou en terre cuite 

- Les corps creux en polystyrène. 

 

- Dans notre étude on va utiliser deux différents types d’entrevous : en béton et en polystyrène. 

 

1. Les corps creux en béton : 

Corps creux en béton  
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- Ce type est le plus courant car il permet de concevoir tout type de plancher, c'est un 

élément préfabriqué en béton mis en place entre les poutrelles d’un plancher. Le but de 

son usage est de créer un support à la chape, une structure plane et un coffrage perdu une 

fois que le ferraillage est posé et le béton coulé. 

- Plusieurs hauteurs des corps creux sont disponibles dans le marché, ils sont choisis en   

fonction des portées, poids et résistance du plancher. 

 

Figure I.4: corps creux en béton  

2. Les corps creux en polystyrène : 

-Ce type des corps creux est à la fois léger, isolant et performant. Combiné à un faux 

plafond adapté, il peut être utilisé pour les planchers dans et entre logements ou pour un 

toit terrasse. Ainsi, Il améliore les caractéristiques acoustiques du plancher. 

 

 

 Figure I.5: corps creux en polystyrène  

 

 Planchers dalle pleine :  

Certains panneaux du plancher sont de formes irrégulières, ils seront réalisés par des dalles 

pleines.  

II.3.3 Poteaux :  

Les poteaux sont les éléments verticaux de l’ossature du bâtiment qui supportent principalement un 

effort normal de compression.   

  



Chapitre I  Présentation de l’ouvrage et caractéristiques des matériaux   

  

5 

  

un types de poteaux sera utilisé  dans ce bâtiment :  

- Poteaux carrées    

  

II.3.4 Poutres :  

Notre structure comporte deux types de poutres dans chaque plancher :   

  

- Plancher dalle pleine :  

Poutres principales.                                               

Poutres secondaires.   

  

- Plancher corps creux :  

Poutres porteuses.   

Poutres non porteuses.   

  

II.3.5 Classification du bâtiment :  

Le bâtiment est un ouvrage classé dans le "groupe 2" selon le RPA, car il est à usage d’habitions 

et sa hauteur ne dépasse pas les 48 m.  

  

II.3.6 LES CLOISONS :  

Les cloisons sont des ouvrages verticaux, intérieurs ou extérieurs qui permettent d'aménager un 

espace de vie selon nos goûts. ces éléments sont utilisés pour la séparation, l'isolation et la 

protection. 

-  Dans notre étude, on va utiliser deux différents types de cloisons : 

Cloisons en maçonnerie. 

Cloisons en Plaques. 

1. Cloisons en maçonnerie  

Les murs sont faits de divers matériaux, parmi lesquels la brique est très populaire en raison de ses 

caractéristiques de hautes performances. Les briques de cloison sont des briques terre en cuite 

creuses, perforées ou pleines avec une épaisseur de 4 à 15 cm qui permettent de créer les différents 

types de cloisons. 

a. Murs extérieurs :  

Ils sont réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 10cm d’épaisseur avec une âme d’air 

de 10 cm (10+10+10).   

  

b. Murs intérieurs :  

Ils sont réalisés en briques creuses de 10 cm d’épaisseur.   
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Figure I.6 : Brique creuse  

2.  Cloisons en Plaques : 

Ce modèle de cloison est le plus répandu dans nos jours pour la réalisation des cloisons intérieures 

et extérieurs car il est pratique, facile à poser et peu coûteux. Les cloisons en plaques au plâtre ou 

bien en ciment peuvent couvrir de vastes surfaces, créer de nouvelles pièces et permettre 

d'améliorer l’isolation du bâtiment.  

a. Murs intérieurs :  

      Plaques de Plâtre KNAUF KS Standard pour les murs intérieurs [Annexe A] 

Les plaques de plâtre Knauf KS Standard, sont des panneaux composés d’un cœur à base de plâtre 

compris entre deux parements cartonnés. Il s’agit des panneaux légers destinés à la réalisation des 

systèmes constructifs pour le second œuvre, offrant une isolation acoustique et des propriétés 

ignifuges supérieures à celles des matériaux de construction classiques. 

                      

            Figure I.7 : Mur en plaque au plâtre 

b. Murs extérieurs :  

Plaques en Ciment AQUAPANEL pour les murs extérieurs [Annexe A]. 

La plaque en ciment AQUAPANEL est une plaque légère et robuste utilisée dans la 

réalisation des murs extérieurs, elle se compose d’un cœur en ciment Portland et 

d’agrégats légers. Cette plaque est armée sur chaque face par un treillis de fibre de 

verre, ses extrémités sont coupées et les chants sont renforcés. 
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            Figure I.8 : Mur extérieur (plaque en ciment) 

II.3.7 Revêtement :  

Le revêtement est constitué de :   

  

- Enduit en ciment pour les faces extérieures des murs de façade.   

- Enduit de plâtre pour les murs et les plafonds.   

- Carrelage pour les planchers et les escaliers.   

  

II.3.8 Escaliers et Ascenseurs :  

Notre bâtiment comporte des escaliers qui servent à relier les différents niveaux afin d'assurer la 

bonne circulation des usagés.   

  

On a 1 type d'escalier :   

  

- Escaliers à 2 volées.   

 

Figure I.9: Escalier à 2 volées  

Vu la hauteur importante de ce bâtiment, la conception d’un ascenseur est indispensable pour 

faciliter le déplacement entre les différents étages. Elle comporte une cage d'ascenseur du 

sous-sol au 6éme étages.  

II.3.9 Les balcons :  

 Les balcons sont réalisés en dalle pleine.   

II.3.10 L’acrotère :   
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La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotère en béton armé d’une 

hauteur de 75 cm.  

II.3.11 Fondation :  

La structure est implantée sur un sol meuble, de contrainte admissible de 1.5 bars.   

  

II.4 Caractéristiques des matériaux   

Les matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux règles techniques de conception et 

de calcul des structures en béton armé BAEL91/99.  

  

II.4.1 Le Béton :  

a. Composition du béton :  

Le béton est un matériau constitué par le mélange dans des proportions convenables, de ciment, de 

granulats (graviers, sable) et d’eau.   

Pour sa mise en œuvre, le béton doit être maniable et il doit présenter certains critères à savoir:   

  

- Une résistance mécanique élevée.   

- Un retrait minimum.   

- Une bonne tenue dans le temps (durabilité).   

  

b. Résistances du béton :  

• Résistance à la compression :  

Dans les cas courants, le béton est défini au point de vue mécanique par sa résistance à la  

Compression à 28 jours d’âge .  

Cette résistance est mesurée sur des cylindres droits de révolution de 200 cm² de section  
(  =16 cm) et ayant une hauteur double de leur diamètre h =32cm Pour notre étude on 
prend : = 30MPa.  
  

• Résistance du béton à la traction :  

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours est déduite de celle à la compression 

par la relation :  

  

= 0.6 + 0.06 ×        Pour :     ≤ 60MPa  

  

a. Module de déformation longitudinale :  

Ce module est défini sous l’action des contraintes normales d’une longue durée ou courte 

durée d’application.   

  

b. Module de déformation instantanée "Eij" :  

Pour des charges d’une durée d’application inférieure à 24 heures  

Eij = 11000 x       Ei 28 = 34179,56 MPa  

  

c. Module de déformation longitudinale différée "Evj" :  
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Pour des charges de longue durée d’application ,  

 on à :  

 Evj = 3700 x   Ev28 = 11496.76 MPa  

  

• Coefficient de Poisson :  

La déformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le coefficient 

de poisson est le rapport entre la déformation transversale et la déformation longitudinale.  

υ=((Δd / d))/ ((ΔL / L)) Avec :  (Δd / d) : déformation relative transversale.                                                      

(ΔL / L) : déformation relative longitudinale  

Les valeurs de ce coefficient sont données par BAEL 91 modifié99 :   

- ELU : ν= 0 Calcul des sollicitations (béton fissuré).  

- ELS :  ν= 0.2 Calcul des déformations (béton non fissuré).  

• Poids volumique :  

On adopte la valeur : ρ =25kN/m3  

  

• Les contraintes Limites :  

1. Les contraintes à l'Etat limite ultime « E.L.U » :  

L’état limite ultime est défini généralement par la limite de résistance mécanique au-delà de laquelle 

il y a ruine de l’ouvrage ; dans ce cas, la contrainte est définie par :   

fbu=
𝟎,𝟖𝟓×𝒇𝒄𝒋

𝜸𝒃×𝜭
  

  

Avec :   

  

 : Coefficient de sécurité.   

-  = 1,5 cas des situations durables ou transitoires  fbu =17MPa   

-  = 1,15 cas des situations accidentelles. fbu =22.17MPa   

ϴ : Coefficient qui dépend de la durée d’application des charges.   

- ϴ = 1, si la durée est supérieure à 24h.   

- ϴ = 0,9 pour une durée probable d’application comprise entre 1h et 24h.  

- ϴ = 0,85 pour une durée probable d’application inférieure à1h.  
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Figure I.10: Diagramme Contraintes -Déformations du béton  

• En compression pure : les déformations relatives étant limitées à 2‰ (partie 

parabolique du graphe).   

• En compression avec flexion : le diagramme de calcul est dit parabole rectangle. (2‰ < 

ɛbc < 3.5‰) ;  

 

2. Les contraintes à l'Etat limite de service « E.L.S » :  

L’état limite de service est un état de chargement au-delà duquel la construction ne peut plus 

assurer le confort et la durabilité pour lesquels elle a été conçue ; on distingue :  

   

- L’état limite de service vis-à-vis de la compression de béton.   

- L’état limite de service d’ouverture des fissures.   

- L’état limite de service de déformation.   

  

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :   

  

  
  

Avec :   = 0.6 × ƒc28 = 18 MPa  

 

Figure I. 11: Diagramme contrainte déformation du béton de calcul à l’ELS  
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II.4.2 Acier :  

L’acier est un alliage de fer et de carbone en faible pourcentage, son rôle est de résister aux 

efforts de traction, de cisaillement et de torsion. Dans cette étude nous avons décidé de 

travailler avec un acier de nuance FeE500.   

  

• Les treillis soudés (TR) :   

Ils sont utilisés comme armature dans les dalles.  

• Bars de haute adhérence et haute limite élastique (HA): FeE500  

Les armatures longitudinales des éléments principaux doivent être de haute adhérence.  

  

A. Module d’élasticité des aciers :  

- Les aciers sont aussi caractérisés par le module d’élasticité longitudinale.   

- Les expériences ont montré que sa valeur est fixée quel que soit la nuance de l’acier.   

Es= 2x105MPa  

  

B. Contrainte limite :  

• Etat limite ultime ELU :  

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte déformation de la figure (I.12).   

  
  

Figure I.12: Diagramme contrainte déformation d’acier  

    Avec :   

fe : contrainte limite élastique.   

ε: Déformation (allongement) relative de l’acier.  = Δ /   

 σs: Contrainte de l’acier = fe/γs   

ɣs: Coefficient de sécurité.  

    ɣs = 1 cas de situations accidentelles.   

ɣs = 1.15 cas de situations durable ou 

transitoire.   
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• Etat limite de service ELS :  

On ne limite pas la contrainte de l’acier sauf en état limite d’ouverture des fissures :  

    - Fissuration peu nuisible : pas de limitation.   

- Fissuration préjudiciable : σs ≤   min (2/3 fe ; max (0.5fe ;110√𝑓𝑡𝑗𝜂 ))  

- Fissuration très préjudiciable σs ≤ min (fe/2 ; 90 √𝑓𝑡𝑗𝜂).  

η : Coefficient de fissuration.   

 η = 1 pour les ronds lisses (RL).   

 η =1.6 pour les armatures à hautes adhérence (HA). Avec :  =  / γs  

 ŋ = 1.3 pour les aciers à haute adhérence <6mm  

  

C. Le coefficient d’équivalence :  

   Le coefficient d’équivalence noté n est le rapport : n = 
𝐸𝑏

𝐸𝑠
= 15   

   n : Le coefficient d’équivalence.   

 : Module de déformation de l’acier.   

b : Module de déformation de béton.   

  

II.5 Hypothèses de calcul aux états limites :  

II.5.1 Hypothèse de calcul à l’ELU :  

 Conservation des sections planes (diagramme linéaire des déformations).   

 Il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures d’acier et le béton.   

  Le béton tendu est négligé dans le calcul.   

 Le raccourcissement unitaire du béton est limité à εbc=3,5‰ dans le cas de 

flexion simple ou composée et de 2 ‰ dans le cas de compression simple.   

 L’allongement unitaire dans les aciers est limité à 10‰.  
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Chapitre Ⅱ : Pré-dimensionnement des éléments et évaluation 

des charges.  

I. Introduction    

Le pré dimensionnement des éléments résistants est une étape régie par des lois empiriques 

issues de l’expérience ; il sera fait selon le RPA99 version 2003, CBA93 et le BAEL91 m99.  

Cette étape représente le point de départ et la base de la justification à la résistance, la stabilité 

et la durabilité de l’ouvrage. Pour ce faire, nous commençons le pré dimensionnement du 

sommet vers la base, les éléments concernés par le Pré-dimensionnement sont : 

• Les planchers.  

• Les poutres.  

• Les poteaux.  

• Les voiles.   

II. Pré-dimensionnement des planchers   

Les planchers sont des plaques minces dont l’épaisseur est faible par rapport à leurs dimensions 

en plan. Dans notre structure nous avons deux types de planchers :  

- Plancher à corps creux pour les étages courants.  

- Planchers en dalle pleine pour RDC, les balcons,   

II.1 Plancher en corps creux   

Les planchers à corps creux sont constitués de poutrelles préfabriquées de corps creux et 

dalles de compression minces en béton armé.  

Pour le Pré-dimensionnement de la hauteur des poutrelles : 
𝐿

25
≤ ℎ𝑡 ≤

𝐿

20
    

L : la portée maximale de la poutrelle mesurée au nu des appuis.   

  

On a:   L = 435 – 30 =405 cm   

  

  16.2cm ≤ ht ≤ 20.25cm  

  

Donc on adopte un plancher d’une épaisseur de :    

ht= d+e=21cm   

                   d=16cm (hauteur du corps creux)  

                   e=5cm (épaisseur de la dalle de compression)   
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II.2 Plancher en dalle pleine   

L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions d’utilisation que des 

vérifications de résistance, on déduira donc l’épaisseur des dalles à partir des conditions 

suivantes :  

• Condition de sécurité contre l'incendie   

  e = 7 cm    pour une heure de coupe-feu 

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

On admet : e =11 cm.  

• Isolation phonique   

  

Selon les règles de « CBA93 », l’épaisseur du plancher doit être supérieure ou égale à 15 cm, 

pour obtenir une bonne isolation acoustique.  Soit : e = 15 cm  

• Résistance à la flexion   

Les conditions qui doivent être vérifiées selon le nombre des appuis sont les suivantes  

« BAEL91/modifié 99 »   

- Dalle reposant sur deux appuis : 
𝐿𝑥

35
≤ 𝑒 ≤

𝐿𝑥

30
       

- Dalle reposant sur trois ou quatre appuis : 
𝐿𝑥

50
≤ 𝑒 ≤

𝐿𝑥

40
            

- Lx = c’est la petite portée du panneau le plus sollicité. 

Dans notre cas : Lx =4.05m     

▪ 
405

50
≤ 𝑒 ≤

405

40
   → 8.1 ≤ 𝑒 ≤ 10.13    e = 11cm.  

Balcons :   

Et aussi : =1.55m     

▪ 
155

35
≤ 𝑒 ≤

155

30
   → 4.43𝑐𝑚 ≤ 𝑒 ≤ 5.17𝑐𝑚    e = 6cm 

On  choisit une épaisseur : e =15cm. 

II.3 Évaluation Des Charges   

Cette étape consiste à évaluer les charges qui influent directement sur la résistance et la stabilité 

de notre ouvrage.  

II.3.1 Charge permanente   

  

1- Plancher Terrasse Inaccessible   

• Planchers à corps creux (béton) : 

- Gravillon de protection (e = 5 cm ; ρ = 17kN/mᶾ)………….. 0,85kN/m²   
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- Étanchéité multicouches (e = 2 cm ; ρ = 6kN/mᶾ) …………. 0,12kN/m²  

- Forme de pente (emoy = 10 cm ; ρ = 22kN/mᶾ) ………….... 2.2kN/m²  

- Isolation thermique (e = 4 cm ; ρ = 4kN/mᶾ) ………………..0,16kN/m²  

- Dalle à corps creux (16+5) ………………………………… 3.1kN/m²   

- Enduit en plâtre (e = 2 cm ; ρ = 10kN/mᶾ)…………………. 0,20kN/m²   

                                                                                                            ∑ G = 6.63 kN/m²  

• Planchers à corps creux  (polystyrène) : 

     - Gravillon de protection (e = 5 cm ; ρ = 17kN/mᶾ)………….. 0,85kN/m²   

     - Étanchéité multicouches (e = 2 cm ; ρ = 6kN/mᶾ) …………. 0,12kN/m²  

     - Forme de pente (emoy = 10 cm ; ρ = 22kN/mᶾ) ………….... 2.2kN/m²  

     - Isolation thermique (e = 4 cm ; ρ = 4kN/mᶾ) ………………..0,16kN/m²  

     - Dalle à corps creux (polystyrène) (16+5) …………………… 1.85kN/m²   

     - Enduit en plâtre (e = 2 cm ; ρ = 10kN/mᶾ)…………………. 0,20kN/m²   

                                                                                                                ∑ G = 5.38 kN/m² 

• Planchers à dalle pleine :   

- Gravillon de protection (e=5cm ; ρ=17kN/mᶾ) …………….0,85kN/m²   

-  Étanchéité multicouches (2 cm ; ρ=6kN/mᶾ) …..….……….0,12kN/m²   

- Forme de pente (emoy= 10cm ; ρ=22kN/mᶾ) ………….... ..2,20kN/m²   

- Isolation thermique (e=4cm ; ρ=4kN/mᶾ) ……………........0,16kN/m²   

- Dalle pleine (e=15cm ; ρ=25kN/mᶾ) ………..................... ..3,75kN/m²  

- Enduit en plâtre (e=2cm ; ρ=10kN/mᶾ) ……………… …...0,20kN/m²   

                                                                                                            ∑ G = 7.28kN/m²  

2- Plancher Étage Courant   

• Planchers à corps creux (béton) : 

- Carrelage (e=2cm) ………………………………...……. 0,50kN/m²   

- Mortier de pose (e=2cm ; ρ=20kN/mᶾ) ……………..……0,40kN/m²   

- Lit de sable (e=3cm ; ρ=18kN/mᶾ) ………………………0,54kN/m²  

- Plancher à corps creux (16+5) . . . . . .. ……………….. ..3.1kN/m²   

- Enduit en plâtre (e=2cm ; ρ=10kN/m) …………………..0,20kN/m²   

- Cloisons de distribution (e=10cm) …………………… ...1,00kN/m  

                                                                                                            ∑ G = 5.74kN/m²  

• Planchers à corps creux (polystyrène) : 

- Carrelage (e=2cm) ………………………………...……. 0,50kN/m²   

- Mortier de pose (e=2cm ; ρ=20kN/mᶾ) ……………..……0,40kN/m²   

- Lit de sable (e=3cm ; ρ=18kN/mᶾ) ………………………0,54kN/m²  

- Plancher à corps creux (16+5) (polystyrène) ………………1.85kN/m²   

- Enduit en plâtre (e=2cm ; ρ=10kN/m) …………………..0,20kN/m²   

- Cloisons de distribution (Placoplatre)  (e=1.8cm) …………0.16kN/m2  

                                                                                                            ∑ G = 3.65kN/m²  

3- Plancher RDC 

•  Planchers à dalle pleine :   
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- Carrelage (e=2cm) ………………………………………...0,50kN/m²   

- Mortier de pose (e=2cm ; ρ=20kN/mᶾ) ………………....…0,40kN/m²   

- Lit de sable (e=3cm ; ρ=18kN/mᶾ) ……………………..….0,54kN/m²   

- Dalle pleine (e=15cm ; ρ=25.kN/mᶾ) ………… …………..3,75kN/m²   

- Enduit en plâtre (e=2cm ; ρ=10kN/mᶾ) ……………………0,20kN/m²   

- Cloisons de distribution (e=10cm) …………………….….1,00kN/m²  

                                                                                                             ∑ G = 6,39 kN/m²  

•  Planchers à dalle pleine Cloisons de distribution (Placoplatre) : 

- Carrelage (e=2cm) ………………………………………...0,50kN/m²   

- Mortier de pose (e=2cm ; ρ=20kN/mᶾ) ………………....…0,40kN/m²   

- Lit de sable (e=3cm ; ρ=18kN/mᶾ) ……………………..….0,54kN/m²   

- Dalle pleine (e=15cm ; ρ=25.kN/mᶾ) ………… …………..3,75kN/m²   

- Enduit en plâtre (e=2cm ; ρ=10kN/mᶾ) ……………………0,20kN/m²   

- Cloisons de distribution (Placoplatre)  (e=1.8cm) …………0.16kN/m²  

                                                                                                             ∑ G = 5.55kN/m²  

4- Maçonnerie   

Murs extérieurs :   

- Enduit en ciment (e = 2cm ; ρ = 18kN/mᶾ)…………… ……...0,36kN/m²   

-    Brique creuse (e = 10 cm)………………………………….... 0.9kN/m²   

- L’âme d’air (e = 10 cm) ………………………………………0,00kN/m²   

- Brique creuse (e = 10 cm) …………………………………....0,90kN/m²   

- Enduit en plâtre (e = 2 cm ; ρ = 10kN/mᶾ)..………………….. 0,20kN/m²   

                                                                                                                       ∑ G = 2,36 kN/m²  

G=0.7×2,36 kN/m²=(30%d’ouverture)=1.652KN/m2 

             Murs extérieurs (Placoplatre)  :   

l’élément Epaisseur (𝒎) 𝝆 (𝒌𝑵/𝒎𝟑) 𝑮 (𝒌𝑵/𝒎²) 

Placoplatre standard 0.015 8 0.12 

Isolant intérieur 0.04 0.5 0.02 

Lame d’aire 0.05 0 0 

Isolant extérieur 0.07 0.5 0.035 

Plaque de ciment AQUAPANEL 0.0125 12.3 0.15375 

Σ Charges 0.33 

 

5- Acrotère : 

a- Le poids propre de l’acrotère pour 1ml est de G1 = ρb.S  

       ρb: Le poids volumique du béton tel que  ρb = 25 kN/m3                 

       S: La surface transversale totale.  

      S = (0.10 × 0.75) + (0.080 × 0.10) + ((0.1×0.02) /2) = 0.084 m²    

      D’où le poids propre de l’acrotère :  
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G1 = 25 x 0.084 = 2.1 kN/m  

b- Le poids des enduits en ciment ep=1.5cm et 

ρ=18KN/m3 est G2 = ρxpxe :  

          ρ : Poids volumique du ciment.  

         p : périmètre transversale de l’acrotère.           

e: épaisseur des enduits de ciments =1.5cm.  

p = 0.75+0.1+0.1+0.08+0.1+0.65=1.78 m   

G2 = 18 ×1.78×0.015 = 0.48 KN/m  

Le poids total de l’acrotère :  

        G = G1 + G2     On aura :     G= 2.58 kN/ml.                                                    

                                                                                           Figure Ⅱ.1. Schéma de l’acrotère                

II.3.2 Charge d’exploitation                                                                         

  

- Plancher terrasse non accessible : Q=1 kN/m².  

- Plancher étage courant (habitation) : Q=1.5 kN/m² -   

- Plancher RDC (commerce) : Q=2.5 kN/m 

- Balcons : Q=3.5 kN/m².  

- Escalier : Q=2.5 kN/m².  

- Acrotère : Q=1 kN/ml.  

- Sous sol (Parking) : Q=2.5 kN/m²  

III. Pré-dimensionnement des poutres et des poteaux   

III.1 Pré-dimensionnement des poutres   

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé, leurs prédimensionnements 

sont basés sur les trois étapes suivantes :   

- Détermination des dimensions (h,b) à partir de formules empiriques.  

- Vérification des conditions imposées sur (h,b) selon le « RPA 99 modifié 2003 ».  

- Vérification de la rigidité.   

Selon les formules empiriques (BAEL91/modifié99)   

 La hauteur h de la poutre doit être : 
𝐿

15
≤ ℎ ≤

𝐿

10
   

 La largeur b de la poutre doit être : 0,3×h ≤ b ≤ 0,7×h   

Avec :   

 L : Portée de la poutre  

 h : Hauteur de la poutre   

 b : Largeur de la poutre   
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Selon RPA version 2003   

On doit respecter les conditions suivantes :   

 La hauteur h de la poutre doit être : h ≥ 30 cm   

 La largeur b de la poutre doit être : b ≥ 20 cm   

 Le rapport hauteur largeur doit être : ℎ/  ≤ 4  

III.1.1 Poutre pour plancher à corps creux   

                Tableau Ⅱ.1 : Pré-dimensionnement des poutres pour plancher corps creux  

Plancher à corps creux Poutre Porteuse 30x45 Poutre Non porteuse 30x40 

Selon BAEL 91 (pré-dimensionnement) 

L/15  h≤ L/10 L =4.80-0.3=4.5m  

30cm≤ h ≤ 45cm  

h=45cm 

           L =4.35-0.3=4.05m  

            27cm≤ h ≤ 40.5cm  

                        h=40cm 

0.3h  b  0.7h                13.5 ≤ b ≤ 31.5cm 

b= 30cm 

                 12cm≤ b ≤28m  

      b= 30cm 

Selon le RPA99/V2003 (vérification) 

 h≥30cm 

 b≥20cm 

 h/b≥4 

h=45≥30cm 

b=30≥20cm 

45/30 =1.5 < 4 

 h=40≥30cm   

                           b=30≥20cm 

    40/30 =1.33<4 

 

 

 

III.1.2 Poutre pour plancher à dalle pleine    

       Tableau Ⅱ.2 : Pré-dimensionnement des poutres pour plancher dalle pleine  

Plancher à dalle pleine   Poutre Principale 30x45 Poutre Secondaire 30x40 

Selon BAEL 91 (pré-dimensionnement) 

L/15  h≤ L/10 L =4.80-0.3=4.5m  

30cm≤ h ≤ 45cm  

h=45cm 

            L =4.35-0.3=4.05m  

            27cm≤ h ≤ 40.5cm  

                        h=40cm 

 

0.3h  b  0.7h                13.5 ≤ b ≤ 31.5cm 

b= 30cm 

                 12cm≤ b ≤28m  

      b= 30cm 

Selon le RPA99/V2003 (vérification) 

 h≥30cm 

 b≥20cm 

 h/b≥4 

h=45≥30cm 

b=30≥20cm 

45/30 =1.5 < 4 

 h=40≥30cm   

                           b=30≥20cm 

    40/30 =1.33<4 
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III.2 Pré-dimensionnement des poteaux   

 Principe    

      Les poteaux sont pré-dimensionnés en compression simple en choisissant les poteaux les 

plus sollicités (un poteau central, un poteau de rive et un poteau d’angle) selon leur position 

dans le plan du plancher et la surface du plancher qui leurs revient.  

- Pour se faire, on calcul les surfaces de plancher reprises par chaque poteau, le poteau 

reprenant la plus grande surface donnera les charges les plus importantes.   

-    On utilise un calcul basé sur la descente de charge.   

- On appliquera la loi de dégression des charges d’exploitation  

  

 Procédure de pré-dimensionnement   

- Calcul de la surface reprise par chaque poteau.   

- Évaluation de l'effort normal ultime de la compression à chaque niveau.   

- Les poteaux sont calculés aux états limites ultimes (ELU) en compression simple.  

- La section obtenue doit vérifier les conditions minimales imposées par « RPA 99modif 2003 

».   

- Vérification des sections à l'ELS selon le « BAEL 91 modifié 99 ».  

- Vérification de la résistance   

  

 Formule de pré-dimensionnements des poteaux   

 Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis à la 

compression simple par la formule suivante : Nu≤ [
𝐵𝑟𝑓𝑐28

0.9.𝛾𝑏
+ 𝐴

𝑓𝑒

γs
 ].α………… « 1 »  

Avec :   

- Nu: effort normal ultime (compression) = 1.35G+1.5Q   

- α : coefficient réducteur destiné à tenir compte à la fois des efforts du second ordre et de 

l’excentricité additionnelle, Si plus de la moitié des charges sont appliquaient après 90jours, 

le coefficient α a pour valeur :    



Chapitre Ⅱ   Pré-dimensionnement des éléments et évaluation des charges.  

  

20  

  

   

- λ: élancement du poteau considéré λ=
𝐿𝑓

𝑖
; on prend Lf=0,7L0=0,7 he (poteau est à ses 

extrémités, soit encastré dans un massif de fondation, soit assemblé à des poutres de 

plancher).   

Remarque :   

Il est préférable de prendre λ ≤35  

- i: rayon de giration =√
𝐼

𝐵
  

- lf : longueur de flambement   

- I: moment d'inertie de la section par rapport à l'axe passant par son centre de gravité et 

perpendiculaire au plan de flambement   

- B : surface de la section du béton   

- γb: coefficient de sécurité pour le béton  

         γb = 1.5 (situation durable).  

 γb = 1 (situation accidentelle).  

- γs: coefficient de sécurité pour l'acier   

γs = 1.15 (situation durable).               

γs = 1 (situation accidentelle).            

- f e: limite élastique de l'acier  = 500MPa  

- fc28: contrainte caractéristique du béton à 28 jours = 30MPa  

-  As : section d'acier comprimée (As=1%B).   

- Br : section réduite d'un poteau. Obtenue en réduisant de sa section réelle 1 cm d'épaisseur 

sur toute sa périphérie.   

Poteau rectangulaire :   Br=(a-2cm)(b-2cm)  

Selon le « BAEL91 modifié 99 » :  
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 Il faut assurer que : 0,2% ≤ As/B ≤5%   

 On cherche à dimensionner le poteau de telle sorte que : As/B=1%   

pour les poteaux carré il est préférable de prendre =35 ➔ α=0.708 On tire de l’équation « 1 »  de Nu 

la valeur de Br telle que :  
 

Br ≥  
𝑁𝑢

𝛼(
𝑓𝑐28

0.9×𝛾𝑏)
+

𝐴𝑠×𝑓𝑒

𝐵×𝛾𝑠
)
 → Br ≥ 0.0532 Nu 

 

Le minimum requis par le « RPA99 version 2003 »   

D’après l’article 7 .4.1, pour une zone sismique III, on doit avoir au minimum  

 Poteaux rectangulaire ou carrée    

-Min (b, h)≥ 30 cm   

-Min (b, h) ≥ 
ℎ𝑒

20
 cm 

 Avec : (a ; b) : Dimensions de la section ; he : Hauteur d’étage.   

 Vérification de la section trouvée à l’ELS    

Dans la descente des charges, on détermine l’effort normal à l’ELS « NS » qui sollicite le poteau, 

On doit vérifier que :  

 

Avec :   

- Nser : Effort normal à l’ELS tel que Nser = G+ Q   

G : Poids propre des éléments qui sollicitent le poteau étudié, son poids propre non compris.  

             Q : Surcharge d’exploitation.  

- B : Section de béton du poteau.   

- As : Section des armatures (As=1%B).  

- n: Coefficient d’équivalence   

- σser : Contrainte de compression à l’ELS.   

En remplaçant dans l’équation ci-dessus les différents termes par leurs valeurs on obtient :   

𝜎𝑢=
𝑁𝑠𝑒𝑟 

1.15𝐵
≤ 𝜎𝑏𝑐 0.6𝑓𝑐28 = 18𝑀𝑃𝑎  

 Vérification de la résistance 

  

Avec : fbu=
0.85×𝐹𝑐𝑗

𝘺𝑏 𝑥 𝜃
= 17𝑀𝑃𝐴   


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 Loi de dégression  

Comme il est rare que toutes les charges d’exploitations agissent simultanément, on applique 

la loi de dégression qui consiste dans notre cas à réduire les charges identiques à chaque étage 

de 5% jusqu’à 0,5Q sauf le dernier et l’avant- dernier niveau (a partir du haut).  

Q = Q0+ (
3+𝑛

2𝑛
)(Q1+Q2+………+ Qn)   

Avec :   

- n : nombre d’étage.   

- Q0 : la charge d’exploitation sur la terrasse.  

- Q1 , Q2 , ……, Qn : les charges d’exploitation des planchers respectifs.   

- Le coefficient (3+ / 2 ) étant valable pour n ≥ 5.    

                Tableau II.3: dégression des surcharges d’exploitations  

Niveau  Surcharge   Surcharge cumulées   ∑ (kN/m²)  

Terrasse  Q0  ∑Q = Q0  1  

N1   Q1  ∑Q = Q0+ Q1  2.5  

N2  Q2  ∑Q = Q0+0.95 (Q1+ Q2)  3.85  

N3  Q3  ∑Q = Q0 +0.90 (Q1+ Q2+ Q3)   5.05  

N4  Q4  ∑Q = Q0 +0.85(Q1+ Q2+ Q3+ Q4)  6.1  

N5   Q5  ∑Q = Q0 +0.80(Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5)  7  

N6  Q6  ∑Q = Q0 +0.75(Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5+ Q6)  7.75  

RDC  Q7  ∑Q = Q0 +0.75(Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Q5+ Q6)+2.5 10.25 
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Figure II.2 : Vue en plan des poteaux les plus sollicité  

Le calcul des sections   

.Poteau central : (Lourd Matériaux) 

 -La surface du plancher supportée par le poteau : 

Sp=(4.1m×3.9m)=15.99m2 

a) Poids propre des poutres : 

 Pp=b×(hp-hdalle)×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛) 

Poutre Principale (Porteuse) : PP =((0.45-0.21)× 0.30)×4.1×25=7.38KN  

Poutre secondaire (Non Porteuse) : Pp =((0.40-0.21)× 0.30)×3.6×25=5.13KN 

            b) Poids propre des poteaux : 

He : La hauteur de poteau 

He =H totale – h poutre 

He= 4.08- 0 .45= 3.63m (RDC) 

He= 3.06- 0 .45= 2.61m (étage courante) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 3.63 × 25 = 8.17KN (RDC) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 2.61 × 25 = 5.87KN 

c) Poids propre des planchers : 

Terrasse : 

• Pp ter =6.63 ×15.99=106.01KN 

Etage courant :  
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• Pp ec =5.74×15.99=91.78KN 

Etage RDC : 

• Pp ec =6.39×15.99=102.18KN 

 
 Tableau II.4: Descente de charge du poteau central (Lourd Matériaux) 

Niveau Éléments 
G 

(kN) 

Gcumulé 

(kN) 

Q 

(kN) 

Qcumulé 

(kN) 

Nu 

(kN) 

 

Terrasse 

Plancher terrasse→106.01KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

118,52 118,52 

 

15.99 

 

15,99 183,99 

 

6ème 

 

Plancher Etage →91.78KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

110,16 228,68 23.98 39,97 368,67 

 

5ème 

 

 

Plancher Etage →91.78KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

110,16 338,84 23.98 61,552 549,76 

 

4ème 

Plancher Etage →91.78KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

110,16 449,00 23.98 80,736 727,25 

3ème 

Plancher Etage →91.78KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

110,16 559,16 23.98 97,522 901,15 

 

2éme 

Plancher Etage →91.78KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

110,16 669,32 23.98 111,91 1 071,45 
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Tableau II.5 : Choix des sections des poteaux centraux  (Lourd Matériaux) 

 
Calculé avec poteau 

(30x30)cm² 
 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 

Q 

(kN) 

Nu 

(kN) 

Br 

(cm²) 

a 

(cm) 

Min   

RPA 

(cm²) 

Choix 

axb 

(cm²) 

6ème 118,52 15,99 183,99 97,88 11,89 30x30 30x30 

5ème 228,68 39,97 368,67 196,13 16,00 30x30 30x30 

4ème 338,84 61,552 549,76 292,47 19,10 30x30 30x30 

3ème 449,00 80,736 727,25 386,90 21,67 30x30 30x30 

2éme 559,16 97,522 901,15 479,41 23,90 30x30 30x30 

1er 669,32 111,91 1 071,45 570,01 25,87 30x30 30x30 

RDC 779,48 123,9 1 238,15 658,69 27,67 30x30 30x30 

S.SOL 902,34 163,87 1 463,96 778,83 29,91 30x30 30x30 

 

   Tableau II.6 : vérification de la résistance et de L’ELS des poteaux centraux (Lourd Matériaux) 

 Calculé avec les sections 
choisis 

 

Poteau 

Du 

G (kN) Nser 
(kN) 

Nu 
(kN) 

σser 
(MPa) 

σbc 
(MPa) 

Obs   B 
(cm²) 

Nu/B(MPa 
 

   fbu 

(MPa) 

Obs Choix 
finale 

6ème  118,52    134,5  183,99     1,30    18  900 2,04 17  30x30 

5ème  228,68    268,65  368,67     2,60    18  900 4,10 17  30x30 

4ème  338,84    400,392  549,76     3,87    18  900 6,11 17  30x30 

3ème  449,00    529,736  727,25     5,12    18  900 8,08 17  30x30 

2éme  559,16    656,682  901,15     6,34    18  900 10,01 17  30x30 

   1er  669,32    781,23  1 071,45     7,55    18  900 11,90 17  30x30 

RDC  779,48    903,38  1 238,15     8,73    18  900 13,76 17  30x30 

S.SOL  902,34    1066,21  1 463,96     10,30    18  900 16,27 17  30x30 

 

. Poteau de rive : (Lourd Matériaux) 

      -La surface du plancher supportée par le poteau : 

1er 

Plancher Etage →91.78KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

110,16 779,48 23.98 123,9 1 238,15 

RDC 

 

Plancher Etage →102.18KN 

Poutre Principale →7.38KN 

Poutre secondaire→5.13KN 

Poteau →8.17KN 

122,86 902,34 39.97 163,87 1 463,96 
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Sp=(1.825m×4.1m)=7.48m2 

a)Poids propre des poutres : 

 Pp=b×(hp-hdalle)×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛 

Poutre Principale (Porteuse) : PP =((0.45-0.21)× 0.30)×4.1×25=7.38KN  

Poutre secondaire (Non Porteuse) : Pp =((0.40-0.21)× 0.30)×1.525×25=2.17KN 

b)Poids propre des poteaux : 

He : La hauteur de poteau 

He =H totale – h poutre 

He= 4.08- 0 .45= 3.63m (RDC) 

He= 3.06- 0 .45= 2.61m (étage courante) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 3.63 × 25 = 8.17KN (RDC) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 2.61 × 25 = 5.87KN 

c) Poids propre des planchers : 

Terrasse : 

• Pp ter =6.63 ×7.48= 49.59KN 

Etage courant : 

• Pp ec =5.74×7.48= 42.94KN 

Etage RDC : 

• Pp ec =6.39×7.48= 47.80KN 

Poids de l’accrotére : 

•G = 2.58×4.1 =10.58kN 

Poids des murs extérieurs : 

•2.36 × (4.08-0.45) ×3.8 = 32.55KN (RDC) 

•2.36 × (3.06-0.45) ×3.8 = 23.41KN (étager) 

Tableau II.7: Descente de charge du poteau rive (Lourd Matériaux) 

Niveau Éléments 
G 

(kN) 

Gcumulé 

(kN) 

Q 

(kN) 

Qcumulé 

(kN) 

Nu 

(kN) 

 

Terrasse 

Plancher terrasse→49.59KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →2.17KN 

l’accrotére             →10.58kN 

69,72 69,72 7,48 7,48 105,34 

 
Plancher Etage →42.94KN 

81,77 151,49 11,22 18,7 232,56 
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6ème 

 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →23.41KN 

 

5ème 

 

 

Plancher Etage →42.94KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →23.41KN 

81,77 233,26 11,22 28,798 358,10 

 

4ème 

Plancher Etage →42.94KN 

Poutre Porteuse  →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →23.41KN 

81,77 315,03 11,22 37,774 481,95 

3ème 

Plancher Etage →42.94KN 

Poutre Porteuse  →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →23.41KN 

81,77 396,80 11,22 45,628 604,12 

 

2éme 

Plancher Etage →42.94KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →23.41KN 

81,77 478,57 11,22 52,36 724,61 

1er 

Plancher Etage →42.94KN 

Poutre Principale →7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →23.41KN 

81,77 560,34 11,22 57,97 843,41 

RDC 

 

Plancher Etage →47.80KN 

Poutre Principale →7.38KN 

Poutre secondaire →2.17KN 

98,07 658,41 18,7 76,67 1 003,86 
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Tableau II.8: Choix des sections des poteaux de rive (Lourd Matériaux) 

 Calculé avec poteau 

(30x30)cm² 

 

 Poteau 

Du 

G 

(kN) 

Q 

(kN) 

Nu 

(kN) 

Br 

(cm²) 

a 

(cm) 

Min 

RPA 

(cm²) 

Choix 

axb 

(cm²) 

6ème  69,72    7,48  105,34    56,04  9,49    30x30 30x30 

5ème  151,49    18,7  232,56    123,72  13,12    30x30 30x30 

4ème  233,26    28,798  358,10    190,51  15,80    30x30 30x30 

3ème  315,03    37,774  481,95    256,40  18,01    30x30 30x30 

2éme  396,80    45,628  604,12    321,39  19,93    30x30 30x30 

1er  478,57    52,36  724,61    385,49  21,63    30x30 30x30 

RDC  560,34    57,97  843,41    448,70  23,18      30x30 30x30 

S.SOL  658,41    76,67  1 003,86    534,05  25,11      30x30 30x30 

 

Tableau II.9: vérification de la résistance et de L’ELS des poteaux de rive (Lourd Matériaux)   

 Calculé avec les sections 
choisis 

 

Poteau 

Du 

G (kN) Nser 
(kN) 

Nu 
(kN) 

σser 
(MPa) 

σbc 
(MPa) 

Obs    B 
(cm²) 

Nu/B(MPa 
 

  fbu 

(MPa) 

Obs Choix 
finale 

6ème  69,72    77,2  105,34     0,75    18  900  1,17    17  30x30 

5ème  151,49    170,19  232,56     1,64    18  900  2,58    17  30x30 

4ème  233,26    262,058  358,10     2,53    18  900  3,98    17  30x30 

3ème  315,03    352,804  481,95     3,41    18  900  5,36    17  30x30 

2éme  396,80    442,428  604,12     4,27    18  900  6,71    17  30x30 

    1er  478,57    530,93  724,61     5,13    18  900  8,05    17  30x30 

RDC  560,34    618,31  843,41     5,97    18  900  9,37    17  30x30 

S.SOL  658,41    735,08  1 003,86     7,10    18  900  11,15    17  30x30 

 

. Poteau d’angle : (Lourd Matériaux) 

-La surface du plancher supportée par le poteau : 

Sp=(3.5m×1.65m)=5.78m2 

a)Poids propre des poutres : 

 Pp=b×(hp-hdalle)×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛 

Poutre Principale (Porteuse) : PP =((0.45-0.21)× 0.30)×3.5×25=6.3KN  

Poutre secondaire (Non Porteuse) : Pp =((0.40-0.21)× 0.30)×1.35×25=1.92KN 

b)Poids propre des poteaux : 

He : La hauteur de poteau 

 He =H totale – h poutre 

Poteau                   →8.17KN 

murs extérieurs     →32.55KN 
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He= 4.08- 0 .45= 3.63m (RDC) 

He= 3.06- 0 .45= 2.61m (étage courante) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 3.63 × 25 = 8.17KN (RDC) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 2.61 × 25 = 5.87KN 

c) Poids propre des planchers : 

Terrasse : 

• Pp ter =6.63 ×5.78=38.32KN 

Etage courant : 

• Pp ec =5.74×5.78=33.18KN 

Etage RDC : 

• Pp ec =6.39×5.78=36.93KN 

Poids de l’accrotére : 

•G = 2.58×5.05=13.03kN 

Poids des murs extérieurs : 

•(1.652× 3.68 ×3.15)+(2.36 ×3,63×1.65)= 33.29KN (RDC) 

•(1.652× 2.66 ×3.15)+(2.36 ×2,61×1.65)= 24KN (étager)  

  Tableau II.10: Descente de charge du poteau d’angle (Lourd Matériaux) 

Niveau Éléments 
G 

(kN) 

Gcumulé 

(kN) 

Q 

(kN) 

Qcumulé 

(kN) 

Nu 

(kN) 

 

Terrasse 

Plancher terrasse→38.32KN 

Poutre Porteuse  →6.3KN 

Poutre Non Porteuse →1.92KN 

l’accrotére             →13.03kN 

59,57 59,57 5,78 5,78 89,09 

 

6ème 

 

Plancher Etage  →33.18KN 

Poutre Porteuse  →6.3kN 

Poutre Non Porteuse →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →24KN 

71,27 130,84 8,67 14,45 198,31 

 

5ème 

 

Plancher Etage  →33.18KN 

Poutre Porteuse →6.3kN 

Poutre Non Porteuse →1.92KN 

71,27 202,11 8,67 22,253 306,23 
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 Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →24KN 

 

4ème 

Plancher Etage  →33.18KN 

Poutre Porteuse  →6.3kN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →24KN 

71,27 273,38 8,67 29,189 412,85 

3ème 

Plancher Etage  →33.18KN 

Poutre Principale →6.3kN 

Poutre Non Porteuse →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →24KN 

71,27 344,65 8,67 35,258 518,16 

 

2éme 

Plancher Etage  →33.18KN 

Poutre Porteuse →6.3kN 

Poutre Non Porteuse →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →24KN 

71,27 415,92 8,67 40,46 622,18 

1er 

Plancher Etage  →33.18KN 

Poutre Porteuse  →6.3kN 

Poutre Non Porteuse →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →24KN 

71,27 487,19 8,67 44,795 724,90 

RDC 

 

Plancher Etage  →36.93KN 

Poutre Principale →6.3kN 

Poutre secondaire →1.92KN 

Poteau                   →8.17KN 

murs extérieurs    →33.29KN  

86,61 573,80 14,45 59,245 863,50 
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                         Tableau II.11 : Choix des sections des poteaux d’angle (Lourd Matériaux) 

 Calculé avec poteau 

(30x30)cm² 

 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 

Q 

(kN) 

Nu 

(kN) 

Br 

(cm²) 

a 

(cm) 

Min 

RPA 

(cm²) 

Choix 

axb 

(cm²) 

6ème  59,57    5,78  89,09    47,40  8,88    30x30 30x30 

5ème  130,84    14,45  198,31    105,50  12,27    30x30 30x30 

4ème  202,11    22,253  306,23    162,91  14,76    30x30 30x30 

3ème  273,38    29,189  412,85    219,63  16,82    30x30 30x30 

2éme  344,65    35,258  518,16    275,66  18,60    30x30 30x30 

1er  415,92    40,46  622,18    331,00  20,19    30x30 30x30 

RDC  487,19    44,795  724,90    385,65  21,64      30x30 30x30 

S.SOL  573,80    59,245  863,50    459,38  23,43      30x30 30x30 

 

Tableau II.12: vérification de la résistance et a L’ELS des poteaux d’angle  (Lourd Matériaux) 

 Calculé avec les sections 
choisis 

 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 
Nser 
(kN) 

Nu 
(kN) 

σser 
(MPa) 

σbc 
(MPa) 

Obs 
B 

(cm²) 
Nu/B(MPa 

 

fbu 

(MPa) 
Obs 

Choix 
finale 

6ème  59,57    65,4  89,09     0,63    18  900  0,99    17  30x30 

5ème  130,84    145,29  198,31     1,40    18  900  2,20    17  30x30 

4ème  202,11    224,363  306,23     2,17    18  900  3,40    17  30x30 

3ème  273,38    302,569  412,85     2,92    18  900  4,59    17  30x30 

2éme  344,65    379,908  518,16     3,67    18  900  5,76    17  30x30 

    1er  415,92    456,38  622,18     4,41    18  900  6,91    17  30x30 

RDC  487,19    531,985  724,90     5,14    18  900  8,05    17  30x30 

S.SOL  573,80    633,045  863,50     6,12    18  900  9,59    17  30x30 

 

. Poteau central (Matériaux Légier) : 

-La surface du plancher supportée par le poteau : 

Sp=(4.1m×3.9m)=15.99m2 

a) Poids propre des poutres : 

 Pp=b×(hp-hdalle)×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛) 

Poutre Principale (Porteuse) : PP =((0.45-0.21)× 0.30)×4.1×25=7.38KN  

Poutre secondaire (Non Porteuse) : Pp =((0.40-0.21)× 0.30)×3.6×25=5.13KN 

b) Poids propre des poteaux : 

He : La hauteur de poteau 

He =H totale – h poutre 

He= 4.08- 0 .45= 3.63m (RDC) 

He= 3.06- 0 .45= 2.61m (étage courante) 
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P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 3.63 × 25 = 8.17KN (RDC) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 2.61 × 25 = 5.87KN 

c) Poids propre des planchers : 

Terrasse : 

• Pp ter =5.38×15.99=86.03KN 

Etage courant : 

• Pp ec =3.65×15.99=58.36KN 

Etage RDC : 

• Pp ec =5.55×15.99=88.74KN  

 Tableau II.13: Descente de charge du poteau central (Matériaux Légier) 

Niveau Éléments 
G 

(kN) 

Gcumulé 

(kN) 

Q 

(kN) 

Qcumulé 

(kN) 

Nu 

(kN) 

 

Terrasse 

Plancher terrasse→86,03KN 

Poutre Porteuse  →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

98,54 98,54 

 

15.99 

 

15,99 157,01 

 

6ème 

 

Plancher Etage →58,36KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

76,74 175,28 23.98 39,97 296,58 

 

5ème 

 

 

Plancher Etage →58.36KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

76,74 252,02 23.98 61,552 432,56 

 

4ème 

Plancher Etage →58.36KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

76,74 328,76 23.98 80,736 564,93 

3ème 

Plancher Etage →58.36KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 
76,74 405,50 23.98 97,522 693,71 
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Tableau II.14 : Choix des sections des poteaux centraux (Matériaux Légier) 

 Calculé avec poteau 

(30x30)cm² 

 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 

Q 

(kN) 

Nu 

(kN) 

Br 

(cm²) 

a 

(cm) 

Min 

RPA 

(cm²) 

Choix 

axb 

(cm²) 

6ème  98,54    15,99  157,01    83,53  11,14    30x30 30x30 

5ème  175,28    39,97  296,58    157,78  14,56    30x30 30x30 

4ème  252,02    61,552  432,56    230,12  17,17    30x30 30x30 

3ème  328,76    80,736  564,93    300,54  19,34    30x30 30x30 

2éme  405,50    97,522  693,71    369,05  21,21    30x30 30x30 

1er  482,24    111,91  818,89    435,65  22,87    30x30 30x30 

RDC  558,98    123,9  940,47    500,33  24,37      30x30 30x30 

S.SOL  668,40    163,87  1 148,15    610,81  26,71      30x30 30x30 

 

     Tableau II.15 : vérification de la résistance et de L’ELS des poteaux centraux (Matériaux Légier) 

 Calculé avec les sections 
choisis 

 

Poteau 

Du 
G (kN) 

Nser 
(kN) 

Nu 
(kN) 

σser 
(MPa) 

σbc 
(MPa) 

Obs 
B 

(cm²) 
Nu/B(MPa 

 

fbu 

(MPa) 
Obs 

Choix 
finale 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

 

2éme 

Plancher Etage →58.36KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

76,74 482,24 23.98 111,91 818,89 

1er 

Plancher Etage →58.36KN 

Poutre Porteuse →7.38KN 

Poutre Non Porteuse →5.13KN 

Poteau →5.87KN 

76,74 558,98 23.98 123,9 940,47 

RDC 

 

Plancher Etage →88.74KN 

Poutre Principale →7.38KN 

Poutre secondaire→5.13KN 

Poteau →8.17KN 

109,42 668,40 39.97 163,87 1 148,15 
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6ème  98,54    114,5  157,01     1,11    18  900  1,74    17  30x30 

5ème  175,28    215,25  296,58     2,08    18  900  3,30    17  30x30 

4ème  252,02    313,572  432,56     3,03    18  900  4,81    17  30x30 

3ème  328,76    409,496  564,93     3,96    18  900  6,28    17  30x30 

2éme  405,50    503,022  693,71     4,86    18  900  7,71    17  30x30 

    1er  482,24    594,15  818,89     5,74    18  900  9,10    17  30x30 

RDC  558,98    682,88  940,47     6,60    18  900  10,45    17  30x30 

S.SOL  668,40    832,27  1 148,15     8,04    18  900  12,76    17  30x30 

 

.Poteau de rive (Matériaux Légier) : 

      -La surface du plancher supportée par le poteau : 

Sp=(1.825m×4.1m)=7.48m2 

a)Poids propre des poutres : 

 Pp=b×(hp-hdalle)×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛 

Poutre Principale (Porteuse) : PP =((0.45-0.21)× 0.30)×4.1×25=7.38KN  

Poutre secondaire (Non Porteuse) : Pp =((0.40-0.21)× 0.30)×1.525×25=2.17KN 

b)Poids propre des poteaux : 

He : La hauteur de poteau 

      He =H totale – h poutre 

He= 4.08- 0 .45= 3.63m (RDC) 

He= 3.06- 0 .45= 2.61m (étage courante) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 3.63 × 25 = 8.17KN (RDC) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 2.61 × 25 = 5.87KN 

c) Poids propre des planchers : 

Terrasse : 

• Pp ter =5.38×7.48= 40.24KN 

Etage courant : 

• Pp ec =3.65×7.48= 27.3KN 

Etage RDC : 

• Pp ec =5.55×7.48= 41.514KN 

Poids de l’accrotére : 

•G = 2.58×4.1 =10.58kN 

Poids des murs extérieurs : 

•0.33 × (4.08-0.45) ×3.8 = 4.55KN (RDC) 

•0.33 × (3.06-0.45) ×3.8 = 3.27KN (étager) 
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Tableau II.16: Descente de charge du poteau rive (Matériaux Légier)   

Niveau Éléments 
G 

(kN) 

Gcumulé 

(kN) 

Q 

(kN) 

Qcumulé 

(kN) 

Nu 

(kN) 

 

Terrasse 

Plancher terrasse→40.24KN 

Poutre Porteuse   →7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

l’accrotére             →10.58kN 

60,37 60,37 7,48 7,48 92,72 

 

6ème 

 

Plancher Etage →27.3KN 

Poutre Porteuse→7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →3.27KN 

45,99 106,36 11,22 18,7 171,64 

 

5ème 

 

 

Plancher Etage →27.3KN 

Poutre Porteuse→7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →3.27KN 

45,99 152,35 11,22 28,798 248,87 

 

4ème 

Plancher Etage →27.3KN 

Poutre Porteuse→7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →3.27KN 

45,99 198,34 11,22 37,774 324,42 

3ème 

Plancher Etage →27.3KN 

Poutre Porteuse→7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →3.27KN 

45,99 244,33 11,22 45,628 398,29 

 

2éme 

Plancher Etage →27.3KN 

Poutre Porteuse→7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →3.27KN 

45,99 290,32 11,22 52,36 470,47 
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Tableau II.17: Choix des sections des poteaux de rive (Matériaux Légier) 

 Calculé avec poteau 

(30x30)cm² 

 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 

Q 

(kN) 

Nu 

(kN) 

Br 

(cm²) 

a 

(cm) 

Min 

RPA 

(cm²) 

Choix 

axb 

(cm²) 

6ème 60,37 7,48 92,72 49,33  9,02    30x30 30x30 

5ème 106,36 18,7 171,64 91,31  11,56    30x30 30x30 

4ème 152,35 28,798 248,87 132,40  13,51    30x30 30x30 

3ème 198,34 37,774 324,42 172,59  15,14    30x30 30x30 

2éme 244,33 45,628 398,29 211,89  16,56    30x30 30x30 

1er 290,32 52,36 470,47 250,29  17,82    30x30 30x30 

RDC 336,31 57,97 540,97 287,80  18,96      30x30 30x30 

S.SOL 400,09 76,67 655,13 348,53  20,67      30x30 30x30 

 

Tableau II.18: vérification de la résistance et de L’ELS des poteaux de rive (Matériaux Légier) 

 Calculé avec les sections 
choisis 

 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 
Nser 
(kN) 

Nu 
(kN) 

σser 
(MPa) 

σbc 
(MPa) 

Obs 
B 

(cm²) 
Nu/B(MPa 

 

fbu 

(MPa) 
Obs 

Choix 
finale 

6ème 60,37 67,9 92,72 0,66 18  900 1,03 17  30x30 

5ème 106,36 125,06 171,64 1,21 18  900 1,91 17  30x30 

4ème 152,35 181,148 248,87 1,75 18  900 2,77 17  30x30 

3ème 198,34 236,114 324,42 2,28 18  900 3,60 17  30x30 

2éme 244,33 289,958 398,29 2,80 18  900 4,43 17  30x30 

   1er 290,32 342,68 470,47 3,31 18  900 5,23 17  30x30 

RDC 336,31 394,28 540,97 3,81 18  900 6,01 17  30x30 

S.SOL 400,09 476,76 655,13 4,61 18  900 7,28 17  30x30 

 

1er 

Plancher Etage →27.3KN 

Poutre Porteuse→7.38KN 

Poutre Non Porteuse  →2.17KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →3.27KN 

45,99 336,31 11,22 57,97 540,97 

RDC 

 

Plancher Etage →41.514KN 

Poutre Principale →7.38KN 

Poutre secondaire →2.17KN 

Poteau                   →8.17KN 

murs extérieurs     →4.55KN 

63,78 400,09 18,7 76,67 655,13 
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.Poteau d’angle (Matériaux Légier) : 

-La surface du plancher supportée par le poteau : 

Sp=(3.5m×1.65m)=5.78m2 

a)Poids propre des poutres : 

 Pp=b×(hp-hdalle)×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛 

Poutre Principale (Porteuse) : PP =((0.45-0.21)× 0.30)×3.5×25=6.3KN  

Poutre secondaire (Non Porteuse) : Pp =((0.40-0.21)× 0.30)×1.35×25=1.92KN 

      b)   Poids propre des poteaux : 

He : La hauteur de poteau 

He =H totale – h poutre 

He= 4.08- 0 .45= 3.63m (RDC) 

He= 3.06- 0 .45= 2.61m (étage courante) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 3.63 × 25 = 8.17KN (RDC) 

P poteau = b×h×L×𝜌𝑏𝑒𝑡𝑜𝑛= 0.3 × 0.3 × 2.61 × 25 = 5.87KN 

c) Poids propre des planchers : 

Terrasse : 

• Pp ter =5.38×5.78=31.1KN 

Etage courant : 

• Pp ec =3.65×5.78=21.1KN 

Etage RDC: 

• Pp ec =5.55×5.78=32.08KN 

Poids de l’accrotére : 

•G = 2.58×5.05=13.03kN 

Poids des murs extérieurs : 

•(0.33× 3.68 ×3.15)+(0.33×3,63×1.65)= 5.8KN (RDC) 

•(0.33× 2.66 ×3.15)+(0.33×2,61×1.65)= 4.19KN (étager) 

 

 

 
Tableau II.19: Descente de charge du poteau d’angle (Matériaux Légier) 

Niveau Éléments 
G 

(kN) 

Gcumulé 

(kN) 

Q 

(kN) 

Qcumulé 

(kN) 

Nu 

(kN) 

 

Terrasse 

Plancher terrasse→31.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

l’accrotére             →13.03kN 

52,35 52,35 5,78 5,78 79,34 

 

6ème 

 

Plancher Etage  →21.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →4.19KN 

39,38 91,73 8,67 14,45 145,51 
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5ème 

 

 

Plancher Etage  →21.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →4.19KN 

39,38 131,11 8,67 22,253 210,38 

 

4ème 

Plancher Etage  →21.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →4.19KN 

39,38 170,49 8,67 29,189 273,95 

3ème 

Plancher Etage  →21.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →4.19KN 

39,38 209,87 8,67 35,258 336,21 

 

2éme 

Plancher Etage  →21.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →4.19KN 

39,38 249,25 8,67 40,46 397,18 

1er 

Plancher Etage  →21.1KN 

Poutre Porteuse →6.3KN 

Poutre Non Porteuse  →1.92KN 

Poteau                   →5.87KN 

murs extérieurs     →4.19KN 

39,38 288,63 8,67 44,795 456,84 

RDC 

 

Plancher Etage  →32.08KN 

Poutre Principale →6.3KN 

Poutre secondaire →1.92KN 

Poteau                   →8.17KN 

murs extérieurs     →5.8KN 

54,27 342,90 14,45 59,245 551,78 
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                      Tableau II.20 : Choix des sections des poteaux d’angle (Matériaux Légier) 

 Calculé avec poteau 

(30x30)cm² 

 

Poteau 

Du 

G 

(kN) 

Q 

(kN) 

Nu 

(kN) 

Br 

(cm²) 

a 

(cm) 

Min 

RPA 

(cm²) 

Choix 

axb 

(cm²) 

6ème 52,35 5,78 79,34 42,21 8,50 30x30 30x30 

5ème 91,73 14,45 145,51 77,41 10,80 30x30 30x30 

4ème 131,11 22,253 210,38 111,92 12,58 30x30 30x30 

3ème 170,49 29,189 273,95 145,74 14,07 30x30 30x30 

2éme 209,87 35,258 336,21 178,86 15,37 30x30 30x30 

1er 249,25 40,46 397,18 211,30 16,54 30x30 30x30 

RDC 288,63 44,795 456,84 243,04 17,59   30x30 30x30 

S.SOL 342,90 59,245 551,78 293,55 19,13   30x30 30x30 

 

 

 

 

     Tableau II.21 : vérification de la résistance et a L’ELS des poteaux d’angle (Matériaux Légier) 

 Calculé avec les sections 
choisis 

 

Poteau 

Du 
G (kN) 

Nser 
(kN) 

Nu 
(kN) 

σser 
(MPa) 

σbc 
(MPa) 

Obs 
B 

(cm²) 

Nu/B 

(MPa) 
 

fbu 

(MPa) 
Obs 

Choix 
finale 

6ème 52,35 58,1 79,34 0,56 18  900 0,88 17  30x30 

5ème 91,73 106,18 145,51 1,03 18  900 1,62 17  30x30 

4ème 131,11 153,363 210,38 1,48 18  900 2,34 17  30x30 

3ème 170,49 199,679 273,95 1,93 18  900 3,04 17  30x30 

2éme 209,87 245,128 336,21 2,37 18  900 3,74 17  30x30 

   1er 249,25 289,71 397,18 2,80 18  900 4,41 17  30x30 

RDC 288,63 333,425 456,84 3,22 18  900 5,08 17  30x30 

S.SOL 342,90 402,145 551,78 3,89 18  900 6,13 17  30x30 

 

- Choix finale des poteaux :  

D’après les paragraphes ,,,, et  la section (30×30) cm2 sera adapté pour tous les 

poteaux du Bâtiment (du sous-sol au 6émé étage) et pour les deux cas étudies a savoir structure avec 

matériau lourd et aussi avec matériau léger.   
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IV. Pré-dimensionnement des voiles :  

On appelle voiles, les murs réalisés en béton armé, qui auront pour rôle le contreventement du 

Bâtiment ; pour leurs prés dimensionnement, nous sommes basés sur les recommandations du 

RPA 99 / modifié 2003 .   

L'épaisseur minimale des voiles est de 15 cm, de plus, cette épaisseur doit être déterminée en 

fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités.  

  

 

Figure II.3 : dimensions d’un voile 

  

a- RDC :  

a >
ℎ𝑒

25
    Avec : he : la hauteur libre d’étage.  

                          a : épaisseur du voile    

 Donc : a > 
4.08−0.40

25
     a > 14.72cm   on prend : a=20cm  

b- Etage courant :  

             a > 
3.06−0.40

25
     a > 10.64cm   on prend : a=20cm 

V. Conclusion :  

        Le pré-dimensionnement est un calcul préliminaire qui nous permet d'attribuer aux 

éléments résistants de la construction (plancher, poutre, poteau, voile) des dimensions qui 

feront l'objet d'une vérification après le calcul des efforts.  
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Chapitre III : Etude dynamique en zone sismique 

 I. Introduction :  

   Le séisme est l’un des risques naturels majeurs les plus dangereux et qui causent le plus de 

dégâts, ce phénomène se produit à cause du mouvement des plaques tectoniques. Du moment 

que ce phénomène est imprévisible, la rigueur lors des analyses sismiques est Cruciale pour 

assurer la sécurité et la longévité des structures.  

II. Modélisation de la structure   

II.1 Introduction    

Vu la complexité du problème à analyser, il est nécessaire d’établir un modèle numérique 

représentant la structure, Ce dernier est introduit dans un logiciel de calcul dynamique afin de 

déterminer les modes propres de vibration ainsi que les efforts provoqués par le séisme.  

 Parmi les méthodes de modélisation existantes il y a la méthode des éléments finis qui est 

utilisée par la majorité des logiciels de calcul. Pour cette étude, on utilisera le logiciel ETABS 

Vers 9.7.4.  

La modélisation revient à représenter un problème physique possédant un nombre de degré de 

liberté (DDL) infini, par un modèle ayant un nombre de DDL et fini qui décrit le phénomène 

étudié d’une manière aussi fiable que possible, Ce modèle doit refléter avec une bonne 

précision le comportement et les paramètres du système d’origine (la masse, la rigidité et 

l’amortissement).  

II.2 Modélisation de la rigidité    

On suppose que la structure a « p » nœuds et au total (n) DDL numérotés de 1 à n, on 

considère six DDL par nœud, on aura donc : n = 6×p.  

• Les éléments de portique   

Les poteaux et poutres de la structure ont étés modélisés par des éléments barre (Frame 

Éléments) à deux nœuds possédants chacun 6 degrés de liberté (trois translations, trois 

rotations).  

- Les poutres entre deux nœuds d’un même niveau (niveau i).  

- Les poteaux entre deux nœuds de différent niveaux (niveau i et niveau i+1).  

• Les voiles   

Les voiles ont été modélisés par des éléments surfaciques (Shell Éléments) à 04 nœuds.  

• Le Diaphragme   

 Les planchers sont supposés infiniment rigides dans leurs plans (et ne peuvent se déformer 

qu’hors plan) ce qui correspond à des diaphragmes.  
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II.3 Connectivité Sol/Structure   

 Tous les nœuds de la base du bâtiment sont encastrés (6 DDL bloqués).  

II.4 Modélisation de la masse   

- La masse est calculée par l’équation (G+β×Q) avec β=0.2.  

- La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux, les poutres et 

les voiles est prise égale à celle du béton armé.  

- La masse de l’acrotère, et des murs extérieurs (maçonnerie) a été répartie sur les 

poutres qui se trouvent sur le périmètre des planchers (uniquement le plancher 

terrasse pour l’acrotère).  

- La masse des escaliers a été convertis en charge uniformément repartie sur une dalle 

dans l’espace de la cage d’escalier.   

- En choisissant l’option (Mass source / From loads), l’ETABS calcule 

automatiquement les masses des planchers et la masse totale de la structure à partir 

des charges permanentes et des charges d’exploitation sollicitant la structure.  

III. Conception du contreventement vertical   

 Pour une bonne conception parasismique il faudra :  

- Disposer les éléments de contreventement d’une manière symétrique dans chaque 

direction de calcul.  

- Éloigner les éléments verticaux parallèles afin de disposer d’un grand bras de levier 

du couple résistant à la torsion.  

IV. Étude sismique   

IV.1 Introduction   

 Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir durant sa durée de vie une 

excitation dynamique de nature sismique.  

 De ce fait la détermination de la réponse sismique de la structure est incontournable lors de 

l’analyse et de la conception parasismique de cette dernière.  

 Ainsi le calcul d’un bâtiment vis-à-vis du séisme vise à évaluer les charges susceptibles d’être 

engendrées dans le système structural lors de ce dernier.  

IV.2 Choix de la méthode de calcul   

  

 En Algérie, la conception parasismique est régularisée par les « RPA 99 modifié 2003 ». Ce 

dernier propose trois méthodes de calcul de la réponse sismique :  

1. La méthode statique équivalente.   

2. La méthode d’analyse modale spectrale.   

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.  
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Le choix de la méthode de calcul et la maîtrise de la modélisation de la structure doivent donc 

avoir pour objectif une approche aussi fidèle que possible du comportement réel de l’ouvrage 

considéré, compte tenu non seulement du type d’ossature, mais aussi des caractéristiques du 

matériau constitutif.  

IV.2.1 La méthode statique équivalente  

           a- 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 choisies par le projecteur.   

Dans le cas général, ces deux directions sont les axes principaux du plan horizontal de la 

structure .   

b-  Condition d’application   

La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans le cas du bâtiment étudié car la 

structure est irrégulière en plan. Nous utiliserons donc la méthode d’analyse modale spectrale 

pour l’analyse sismique.  

IV.2.2 La méthode modale spectrale   

La méthode d’analyse modale spectrale peut être utilisée dans tous les cas et en particulier, 

dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas applicable ; Tel que notre cas. 

a-  Principe   

Les maximums des efforts engendrés par les forces sismiques dans chaque mode sont 

représentés par un spectre de calcul, puis sont combinés afin d’obtenir la réponse de la 

structure.   

Cette méthode est basée sur les hypothèses suivantes :  

 Concentration des masses au niveau des planchers.   

 Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.   

 Le nombre de modes de vibration à prendre en compte est tel que la somme des 

masses modales effectives de ces modes soit aux moins égales à 90% de la masse 

totale de la structure.  

 Le minimum de modes à retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.   

Dans le cas de l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) 

à retenir doit être tel que :   

K > 3 × √N     et       Tk < 0.20 sec … [1]   

Où : N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et Tk la période du mode K. 

 b-  Spectre de calcul   
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L’action sismique est représentée par un spectre de calcul suivant [1]   
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2

2
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1
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
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



  

     Avec : 

      g : Accélération de la pesanteur 

A : Coefficient d’accélération de zone 

Les autres paramètres seront définit dans les paragraphes suivants.   

      IV.2.3 Effort tranchant à la base   

 La résultante des forces sismiques à la base (l’effort tranchant à la base) « » ne doit pas être 

inférieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique 

équivalente «  » pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule 

empirique appropriée [1].   

Si  < 0,8V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

moments) en les multipliant fois le rapport : .  

      IV.2.4 Calcul de l’effort tranchant à la base par la méthode statique équivalente    

La force sismique totale « V » appliquée à la base de la structure, doit être calculée dans deux 

directions horizontales orthogonales selon la formule :  

V =
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
𝑊                            

      Avec :  

 A : Coefficient d’accélération de zone. (Tableau 4.1) [1] : A = 0.25 (Zone III et groupe 2).  

 R : Coefficient de comportement de la structure (Tableau 4.3) [1].  

Pour notre structure on a choisi le système de contreventement mixte assurés par des voiles et 

des portiques avec justification d’interaction (portiques - voiles). : R = 5 cette valeur sera 

justifier à la fin de ce chapitre.   

W : poids total de la structure, donné par le logiciel ETABS en utilisant la combinaison  

 « G + βQ » Avec β= 0.2 (Bâtiments d’habitation).   

D : facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la catégorie de site, du facteur 

de correction d’amortissement (η) et de la période fondamentale de la structure (T).  
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                               2.5 η                                        0 ≤ T ≤ T2  

   D =                      2.5 η 
𝑸 

𝑹  
(

𝑻

𝑻𝟏
)

𝟐
𝟑⁄
                     T2 ≤ T ≤ 3s  

                               2.5 η 
𝑸 

𝑹  
(

𝑻

𝑻𝟏
)

𝟐
𝟑⁄

(
𝟑

𝑻
)

𝟓
𝟑⁄
                  T ≥ 3s 

Avec:  

• T1, T2 : périodes caractéristiques associées à la catégorie de site,elles sont données 

dans le tableau 4.7 de RPA99/version 2003.  

Pour le cas étudié on a un Site S3 qui corresponds à :    T1=0.15s ; T2=0.5s  

• Le facteur de correction d’amortissement est donnée par : η=√
7

2+𝜉
 ≥ 0.7. 

Pour ξ = 7% → η = 0,88. (ξ : pourcentage d’amortissement critique).  

 

IV.2.5 Estimation de la période fondamentale de la structure « T »   

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

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.   

T= Min(Ct×hn
3/4, 0,09 ×

ℎ𝑛

√𝐷
). 

 : Coefficient en fonction du système de contreventement et du type de remplissage.  

  

 : Hauteur mesurée en mètre à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.  

hn= 22.44m  

D : La dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction de calcul considéré.  

 lx =26.45m ; ly=19.50m. 

• T   = 0.05 x 22,443/4       T=0.516s.  

• Tx =  0,09 ×
ℎ𝑛

√𝑙𝑥
 = 0,09 × 

22.44

√26.40
        Tx= 0.393s 

• Ty =  0,09 ×
ℎ𝑛

√𝑙𝑦
 = 0,09 × 

22.44

√19.50
        Ty= 0.457s 

  

- Sens (x-x) : Tx = min (0.516 ; 0.393) = 0.393s < T2=0.5s.  

- Sens (y-y) : Ty = min (0.516 ; 0.457) = 0.457s < T2=0.5s.  

Calcule du facteur d’amplification dynamique moyen « D » :  

=2.5η =2.5x0.88 = 2.20.       

Q : Facteur de qualité.  

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 + Σ Pq  

Pq : Est la pénalité à retenir selon que le critère de qualité q "est satisfait ou non ". Sa valeur 

est donnée par le tableau 4.4 [1].                
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Tableau III.1 : Valeurs des pénalités Pq.  

  Suivant x  Suivant y   

                 Critère q  Observé  Pénalité  Observé  Pénalité  

1. Conditions minimales sur les files de 

contreventement  
Non  0.05  Non 0.05  

2. Redondance en plan  Oui  0  Oui  0  

3. Régularité en plan  Non  0.05  Non  0.05  

4. Régularité en élévation  Oui  0  Oui  0  

5. Contrôle de la qualité des matériaux  Oui  0  Oui  0  

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

                                Totale    0.1  0.1 

Qx = Qy = 1+0.1    1.1  1.1 

  

IV.2.6 Vérification des déplacements inter étage   

L’une des principales vérifications concerne les déplacements latéraux entre étages, Par  

Conséquent, l’inégalité ci-dessous doit être vérifiée : 

 

  

Avec :   

Où : he la hauteur d’étage ; Avec :  

= *R*        et           = *R*   

      et             

: Correspond au déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k–1 » dans le 

sens x–x.  

: Correspond au déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k–1 » dans le 

sens y–y.  

: Correspond au déplacement élastique horizontal dû aux forces sismiques au niveau « k » 

dans le sens x–x.   

: Correspond au déplacement élastique horizontal dû aux forces sismiques au niveau « k » 

dans le sens y–y.  

       r = 
0.8𝑉

𝑉𝑡
 :c’est un rapport qui supérieur a 1 et qui est calculé lorsque la force dynamique (selon x ou y) 

      est inferieur a 80% de la force statique équivalente.  

       



Chapitre III  Etude dynamique en zone sismique 

  

47  

  

 

Remarque : Dans ce qui suit - SMLD : désigne la structure réalisée en matériaux lourds. 

                                                - SMLG : désigne la structure réalisée en matériaux légers. 

 

IV.2.7 Organisation de la suite de l’analyse :   

Plusieurs modèles correspondants à différentes dispositions des voiles de contreventement ont 

été analysés avant d’arriver au modèle final correspondant à la disposition finale des voiles de 

contreventement dans le bâtiment, En résumé nous allons présentés dans ce qui suit :   

 -Analyse et résultats du modèle final correspondant à la disposition final des 

voiles dans le bâtiment et qui ne vérifie pas les déplacements inter-étage et que 

nous appellerons « MODELE 1 ».  

- Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux du « MODELE 1 ».  

- Augmentation des sections des poteaux et ajouter les linteaux sur 

  « MODELE 1 » suivit de toutes les vérifications constituera le « MODELE 2 ».  

- Elimination des voiles sur les deux derniers niveaux, Présentation des résultats 

dans un tableau récapitulatif.  

- Analyse du « MODELE FINAL » (sans les voiles des 2 derniers niveaux).  

- Justification du coefficient de comportement du « MODELE FINAL ».  

- Comparaison entre les résultats de l'analyse modale et sismique des deux 

structures ; SMDL et SMLG. 

- Présentations des résultats Modèle Final SMLD / Modèle Final SMLG. 

Remarque : 

     Le «  MODELE 1 »  le « MODELE 2 » et le « MODELE FINAL » présenter dessous sont         

charge avec des charges lourd matériaux (SMDL). 


















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 MODELE 1 (SMDL): 

                                 

  Figure III.1 : Vue en 3D de la structure du Modèle 1 

 

                                                     

 
                                

                                                      Figure III.2 : Vue en plan du Modèle 1 
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  Tableau III.2 : Longueur et épaisseurs des voiles et sections des poteaux de modèle 1   

 

Voile e (cm) Longueur (m) 

1 et 1’ 20 2 

2 et 2’ 20 2 
 

 

Etage 
Poteau carré 

(axb) cm² 
RDC 30x30 

1er au 6éme 30x30 
 

A) Caractéristiques dynamique propres du Modèle 1   

Tableau III.3 : Période et facteurs de participation massique du Modèle 1  

 

Mode Period UX UY SumUX SumUY 

1 1,043024 0,2802 79,4551 0,2802 79,4551 

2 1,032862 79,1914 0,2544 79,4716 79,7095 

3 0,800658 0,3302 0,1433 79,8017 79,8528 

4 0,305362 0,1376 12,3992 79,9393 92,252 

5 0,301716 12,526 0,1396 92,4654 92,3916 

 

L’analyse  modale du Modèle 1 a donné les résultats suivants :   

• Le 1er  mode est un mode de translation parallèle à x-x (de l’ordre de 79.45 %).   

• Le 2ème  mode est un mode de translation parallèle à y-y (de l’ordre de 79.19 %).   

• Le 3 mode est un rotation  

• 5 modes utiles.  

B) Résultantes des forces sismiques : 

On a : W=26749,08 KN On aura donc :  

Vx =Vy=
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 𝑊=

0,25×2.2×1.1

5
 

Vx =Vy=
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 𝑊=

0,25×2.2×1.1

5
× 26749,08 = 3236,64KN = 0,8VX =0,8Vy= 2589,31KN 

Les résultantes des forces horizontales à la base de la structure sous sollicitations sismiques :  

 F1 = Vt x = 2026,36 kN < 0,8×Vx = 2589,31 kN ➔  = 1,278 . 

 F2 = Vt y = 2009,16 kN < 0,8×Vy = 2589,31kN ➔ ry = 1,289.  

Tableau III.4 : Vérifications des déplacements inter-étage du Modèle 1  

  

(cm) δy
ek(cm) (cm) (cm) Δx

k(cm) Δy
k(cm) (cm) 

Observation 

x-x y-y 

Terrasse 3,33 3,36 24,22575 20,9832 2,54625 2,18575 3,06     

6éme 2,98 3,01 21,6795 18,79745 2,98275 2,56045 3,06     

5éme 2,57 2,6 18,69675 16,237 3,56475 3,06005 3,06 × ×  
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4éme 2,08 2,11 15,132 13,17695 4,00125 3,4972 3,06 × × 

3éme 1,53 1,55 11,13075 9,67975 4,14675 3,6221 3,06 × × 

2éme 0,96 0,97 6,984 6,05765 3,9285 3,3723 3,06 ×  × 

1er 0,42 0,43 3,0555 2,68535 3,0555 2,68535 4,08     

   

- Les déplacements inter-étage ne sont pas vérifiés.  

Vérification spécifique aux sollicitations normales dans poteaux du Modèle 1   

Outre les vérifications prescrites par le C.B.A et dans le but d'éviter ou limiter le risque de 

rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression 

de calcul est limité par la condition suivante :  

  

Avec :  

 : L’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton sous sollicitation 

d’ensemble dûes aux séismes (G+Q+E).  

 : L’aire (section brute) de la section de béton.   

 : La résistance caractéristique du béton à 28 jours (30 MPa) 

 

Tableau III.5 : Vérification de l’effort normal réduit pour les poteaux du Modèle 1.  

 

Niveau (kN)  
(cm²)  Obs 

RDC     1322,2 30x30 0,490 Non 

1er 1115,24 30x30 0,413 Non 

2éme 914,25 30x30 0,339 Non 

3éme 719,07 30x30 0,266 Oui 

4éme     529,99 30x30 0,196 Oui 

5éme  346,33 30x30 0,128 Oui 

6éme    172,6 30x30 0,064 Oui 

 

Pour le MODELE 1 on peut constater que   

• Les déplacements inter-étage ne sont pas vérifiés.  

• L’effort normal réduit n’est pas vérifié pour les poteaux donc on doit augmenter les 

sections des poteaux.  
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• L’augmentation des sections des poteaux (qui vérifie l’effort normal réduit) va sans 

aucun doute augmenter la rigidité latérale (chose qui est nécessaire), pour vérifier les 

déplacements inter-étage.  

 MODELE 2 (SMDL) :  

                                     

Figure III.3 : Vue en 3D de la structure du Modèle 2  

  

           
Figure III.4 : Vue en plan du Modèle 2  

Apres l’augmentation des sections de poteaux de manière graduelle (plus de 5 cm a chaque 

fois ) les déplacements inter-étage et  l’effort normale réduit sont vérifiés le modelé ainsi 

obtenue est  Modèle 2 dont  la structure comporte 4 bouts de voiles (1et1’) et (2et2’) et avec 

linteaux dont les dimensions ainsi que les sections des poteaux sont comme suit :  
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Tableau III.6 : Longueur et épaisseurs des voiles et sections des poteaux du Modèle 2   

 

Voile e 

(cm) 
Longueur        

(m) 

1 et 1’(avec 

linteaux) 
20 2 

2 et 2’(avec 

linteaux) 
20 2 

 
Linteaux 

du voile 
hauteur 

(cm) 
Longueur        

(m) 

1 et 1’ 0.77 2.8 

2 et 2’ 0.77 1.75 
 

 

Etage 

Poteau 

carré 

(axb) cm² 

RDC 40x40 

1er 40x40 

2éme 35x35 

3émé au 6éme 30x30 
 

A) Caractéristiques dynamique propres du Modèle 2  

 

Tableau III.7 : Période et facteurs de participation massique du Modèle 2.  

Mode Period UX UY SumUX SumUY 

1 0,807795 75,1968 0,0895 75,1968 0,0895 

2 0,777703 0,094 75,969 75,2907 76,0586 

3 0,562307 0,0347 0,0416 75,3254 76,1002 

4 0,23908 16,6322 0,1942 91,9577 76,2944 

5 0,238197 0,1926 16,1143 92,1503 92,4087 

 

L’analyse dynamique du Modèle 2 a donné les résultats suivants :   

• Le 1er  mode est un mode de translation  parallèle à x-x (de l’ordre de 75,19 %).   

• Le 2ème  mode est un mode de translation parallèle à y-y (de l’ordre de 75.96 %).   

• Le 3ème  mode est un mode de rotation.  

• 5 modes utiles.  

B) Résultantes des forces sismiques du Modèle 2   

    On a : W=27529,03 KN  On aura donc:  

      Vx =Vy=
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 𝑊=

0,25×2.2×1.1

5
× 27529,03 = 3331,01KN = 0,8VX =0,8Vy= 2664,81KN  

Les résultantes des forces horizontales à la base de la structure sous sollicitations sismiques :  

 F1 = Vt x = 2343,48kN < 0,8×Vx = 2664,81kN ➔  = 1,137. 

 F2 = Vt y = 2415,74kN < 0,8×Vy = 2664,81kN ➔ ry = 1,103.  

C) Vérification des déplacements inter étage   
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Tableau III.8 : Vérifications des déplacements inter-étages du Modèle 2.  

 

(cm) δy
ek(cm) (cm) (cm) Δx

k(cm) Δy
k(cm) (cm) 

Observation 

x-x y-y 

Terrasse 2,49 2,35 14,15565 12,96025 1,9329 1,59935 3,06     

6éme 2,15 2,06 12,22275 11,3609 2,10345 1,93025 3,06    

5éme 1,78 1,71 10,1193 9,43065 2,3877 2,15085 3,06    

4éme 1,36 1,32 7,7316 7,2798 2,33085 2,206 3,06     

3éme 0,95 0,92 5,40075 5,0738 2,1603 1,9854 3,06     

2éme 0,57 0,56 3,24045 3,0884 1,76235 1,6545 3,06     

1er 0,26 0,26 1,4781 1,4339 1,4781 1,4339 4,08     

       

D) Vérification spécifique aux sollicitations normales   

Tableau III.9 : Vérification de l’effort normal réduit pour les poteaux  du Modèle 2  

Niveau (kN)  
(cm²)  Obs 

RDC 1362,91 40x40 0,284 Oui  

1er 1149,8 40x40 0,240 Oui  

2éme 943,93 35x35 0,257 Oui  

3éme 743,48 30x30 0,275 Oui  

4éme 549,25 30x30 0,203 Oui  

5éme 358,97 30x30 0,133 Oui  

6éme 173,3 30x30 0,064 Oui  

 

   Pour le MODELE 2 on peut constater que   

• L’effort normal réduit est vérifié donc on garde les nouvelles sections des poteaux.   

• Les déplacements inter-étage sont largement vérifié donc nous allons essayer de 

supprimer les voiles des derniers étages pour diminuer la rigidité latérale.   

• Les résultats sont récapitulés dans le paragraphe .  

-Elimination des voiles sur les deux derniers niveaux :  

Dans ce qui suit nous avons démarré avec la structure correspondant au Modèle 2 à laquelle 

nous avons enlevé les voiles des derniers niveaux.  
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Tableau III.10 : L’influence de la suppression des voiles des derniers niveaux sur la 

structure du Modèle 2 

 

 Avec tous les 

voiles + linteaux 

(Modèle 2) 

Sans les voiles du 

6éme étage  + 

linteaux 

Sans les voiles 
du              6éme et 

5émeétage  + 
linteaux 

T1 (s) 0,807 0.804 0.809 

T2 (s) 0,777 0.775 0.785 

Participation 

massique 

(%) 

x-x 75,19 75.16 73,39 

y-y 75,96 75.73 73.53 

Nombre de mode 

utile 
5 8 8 

W (kN) 

 

27529,03 

 
27371,82 

 

27214,61 

 

𝑉𝑑𝑦𝑛 (kN) 
x-x 2343,48 2300,92 2229,17 

y-y 2415,74 2372,33 2284,51 

0.8*𝑉 
x-x 

2664,81 
 

2649,59 2634,37 

y-y 
2664,81 

 
2649,59 

2634,37 
 

𝑟𝗑 1,137 1,152 1,182 

𝑟𝑦 1,103 1,117 1,153 

Max (∆𝗑 ) (cm) 
𝐾 2,387 2,419 3,014 

Max (∆𝑦 ) (cm) 
𝐾 2,206 2,234 2,940 

(cm) 3,06 3,06 3,06 

 

Remarque : Nous avons essayé de supprimer les voiles du 4ème étage mais les déplacements inter-

étage maximum ont dépassé les valeurs admissibles. 










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MODELE Final (SMLD):   

 

                           

Figure III.5 : Vue en 3D de  la structure du Modèle Final. 

 

    

    
Figure III.6 : Vue en plan du Modèle  Final (du RDC au 4ème étage) 
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Figure III.7 : Vue en plan des 2 derniers niveaux du Modèle Final (du 5ème et 6ème étage)   

  

 
Tableau III.11 : Longueur et épaisseurs des bouts de voiles et les dimensions des poteaux du Modèle Final.  

 

Voile 
e 

(cm) 

Longueur 

(m) 

1 et 1’(avec 

linteaux) 
20 2 

2 et 2’ (avec 

linteaux) 
20 2 

 
Linteaux 

du voile 
hauteur 

(cm) 

Longueur        

(m) 

1 et 1’ 0.77 2.8 

2 et 2’ 0.77 1.75 

 
 

 
 

Etage 

Poteau 

carré 

(axb) cm² 
RDC 40x40 

1er 40x40 

2éme 35x35 

3émé au 6éme 30x30 
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                         Voile 2 et 2’                                                                                Voile 1 et 1’  

Figure III.8 : Vue en élévation des voiles du Modèle Final.  

A) Caractéristiques dynamique propres du Modèle Final 

 

Tableau III.12 : Période et facteurs de participation massique du Modèle final.   

  

Mode Period UX UY SumUX SumUY 

1 0,809966 73,3932 0,1336 73,3932 0,1336 

2 0,785118 0,1413 73,5394 73,5345 73,673 

3 0,590771 0,0509 0,0884 73,5854 73,7614 

4 0,302128 12,7907 0,0417 86,3761 73,8031 

5 0,298086 0,0454 13,2978 86,4215 87,1009 

6 0,252817 0,0051 0,0662 86,4266 87,1671 

7 0,162245 0,2073 6,8501 86,6339 94,0172 

8 0,161656 7,07 0,2063 93,7039 94,2235 

 

L’analyse dynamique du Modèle Final a donné  les résultats suivants :   

• Le 1er  mode est un mode de translation parallèle à x-x (de l’ordre de 73,39%).   

• Le 2ème  mode est un mode de translation parallèle à y-y (de l’ordre de 73,53%). 

• Le 3ème  mode est un mode de rotation.  

• 8 modes utiles.  

 

B) Résultantes des forces sismiques du Modèle Final : 
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On a : W= 27214,61 KN   

    On aura donc :  

     Vx =Vy=
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 𝑊=

0,25×2.2×1.1

5
 w 

      Vx =Vy=
𝐴×𝐷×𝑄

𝑅
 𝑊=

0,25×2.2×1.1

5
× 27214,61  = 3292,96KN = 0,8VX =0,8Vy= 2634,37KN  

Les résultantes des forces horizontales à la base de la structure sous sollicitations sismiques :  

 F1 = Vt x = 2229,17kN < 0,8×Vx =2634,37kN ➔  =1,182. 

 F2 = Vt y =2284,51kN < 0,8×Vy =2634,374248kN ➔ ry =1,153.  

 Vérification des déplacements inter étage du Modèle Final  

                      Tableau III.13: Vérifications des déplacements inter-étages du Modèle final 

 

(cm) δy
ek(cm) (cm) (cm) Δx

k(cm) Δy
k(cm) (cm) 

Observation 

x-x  y-y  

Terrasse 2,53 2,44 14,9523 14,0666 1,8912 1,78715 3,06     

6éme 2,21 2,13 13,0611 12,27945 3,0141 2,94015 3,06    

5éme 1,7 1,62 10,047 9,3393 2,3049 2,0754 3,06    

4éme 1,31 1,26 7,7421 7,2639 2,364 2,1907 3,06     

3éme 0,91 0,88 5,3781 5,0732 2,1276 2,01775 3,06     

2éme 0,55 0,53 3,2505 3,05545 1,773 1,6142 3,06     

1er 0,25 0,25 1,4775 1,44125 1,4775 1,44125 4,08     

  

C) Vérification spécifique aux sollicitations normales du Modèle Final 

    Tableau III.14 : Vérification de l’effort normal réduit pour les poteaux du Modèle final .  

Niveau (kN)  
(cm²)  Obs 

RDC 1362,07 40x40 0,283764583 Oui 

1er 1149,69 40x40 0,23951875 Oui 

2éme 944,78 35x35 0,257082993 Oui 

3éme 745,5 30x30 0,276111111 Oui 

4éme 553,4 30x30 0,204962963 Oui 

5éme 361,52 30x30 0,133896296 Oui 

6éme 173,28 30x30 0,064177778 Oui 
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Justification du choix du coefficient de comportement du Modèle Final   

Dans le système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec 

justification d’interaction portiques-voiles (système 4.a) ainsi définie par l’RPA99 v2003 :  

 Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues 

aux charges verticales.  

 Les voiles et les portiques reprennent conjointement avec les portiques les charges 

horizontales proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations 

résultant de leurs interactions à tous les niveaux.   

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

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

 

1- Justification des voiles sous charges verticales   

On a considère les efforts sous la combinaison ELS  

Tableau III.15 : Justification des voiles sous charge vertical du Modèle final. 

  (kN) (kN) Le rapport (%)  Justification 

EFFORT 30512.33 3575,6852 11,719  

  

Les voiles de contreventement reprennent moins de 20% des sollicitations duent aux charges 

verticales.  

2- Pourcentage des efforts tranchants duent aux charges horizontales (E) repris par 

les portiques   

Tableau III.16 : Pourcentage des efforts tranchants duent aux charges horizontales repris par les 

Portiques du Modèle Final.  
  Sens X (kN) Sens X (%) Sens Y (kN) Sens Y (%) 

      

6éme 671,61 671,61 100,00 683,91 683,91 100,00 

5éme 1125,76 1125,76 100,00 1151,26 1151,26 100,00 

4éme 1461,98 707,14 48,37 1494,67 741,14 49,59 

3éme 1750,26 756,27 43,21 1789,64 797,79 44,58 

2éme 1972,76 1017,88 51,60 2018,1 1104,08 54,71 

1er 2136,22 1056,54 49,46 2187,21 1316,57 60,19 

RDC 2229,17 678,18 30,42 2284,51 733,55 32,11 

  

En conclusion, vu que les voiles de contreventement reprennent moins de 20 % des charges 

verticales et que les portiques reprennent plus de 25% des charges horizontales pour tous les 
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niveaux et dans les 2 directions, Alors la valeur 5 attribuée au coefficient de comportement est 

justifiée.  

Remarque : vu le modèle final à vérifier toutes les conditions et critiques et justifications 

imposées par le code parasismique ; alors c'est ce modèle qui sera utilisé dans les chapitres 

suivants il faut rappelez que des composants du spectre de réponse (accélération spectral) on 

été multipliées par (rx=1.182 ; ry=1.153) et ceci dans le modèle numérique de l’étabs. 

 Comparaison entre les résultats de l'analyse modale et sismique des deux 

structures ; SMDL et SMLG: 

- Dans le Chapitre II, le pré dimensionnement Des portiques et voiles a été fait pour deux type de 

structure. À savoir SMLD et SMLG dont les différences sont récapitulés dans le tableau suivant 
Tableau III.17 : Les matériaux différents entre SMLD et SMLG. 

 

SMLD SMLG 

Plancher corps creux   Entrevous en Béton G= 3.1KN/m2 Entrevous en Béton G= 1.85KN/m2 

Murs extérieurs En Maçonnerie G= 2.36KN/m2  En plaque plâtre G= 0.33KN/m2 

 

L'analyse modale et sismique faites dans les étapes ,,,, et  pour le SMLD a aussi été 

fait pour le SMLG néanmoins, afin de pourvoir comparer et surtout afin d’apprécier concrètement 

les avantages qu’offrent les matériaux léger (ici uniquement entrevous et les murs extérieurs) aux 

constructions en zone sismique, nous avons sélectionné juste une partie des résultats obtenus : 

-a1 : 

- Disposition Longueur et épaisseur des voile identiques Pour les deux structures. 

- les Linteaux Existant pour les deux structures. 

- Pas de voiles au 5éme et 6éme étage dans les deux structures. 

- Avec les poteaux pré dimensionnement (30×30) pour les deux structures 

Tableau III.18 : Comparaison entre SMLD et SMLG avec les mêmes données. 

 

SMLD SMLG 

T1 (s) 0.903 0.801 

T2 (s) 
0,877 0.779 

Participation 

massique 

(%) 

x-x 
76.87 76.59 

y-y 
77.40 77.02 

Nombre de mode 

utile 

8 8 

W (kN)    26680,64 20515,3 

𝑉𝑑𝑦𝑛 (kN) x-x   2123,75 1748,61 
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y-y 2179,95 1790,86 

0.8*𝑉 
x-x   2582,68 1985,88 

y-y   2582,68 1985,88 

𝑟𝗑 1,216 1,135 

𝑟𝑦 
1,185 1,108 

Max (∆𝗑 ) (cm) 
𝐾 

2,97 2,38 

Max (∆𝑦 ) (cm) 
𝐾 

2,84 2,32 

(cm) 3,06 3,06 

Max Nd (KN) 
1312 1105,53 

Max ν 
0,486 0,409 



-a2 : constations et interprétations a partir des résultat donné le tableau III.18 (ci-dessus) on 

peut dire : 

- Les résultats de l'analyse modales, à savoir nature des deux premiers modes (Ici fondamentaux) 

Selon x et selon y ainsi que les valeurs des participations massiques et nombre de mode utiles 

sensiblement les mêmes pour les 2 structures. ce résultat était prévisible que les paramètres  

Précédent dépend uniquement de la géométrie et de la disposition dans le plan et dans l'espace du 

système de contreventement ( les voiles et les portique ). 

- on constate une différence de l'ordre de 11.29% (
(0.903−0.801)

0.903
) entre les périodes T1 et de 11.17% 

(
(0.877−0.779)

0.877
)entre les périodes T2. Ces différence infines  s'expliquent le fait que les périodes 

fondamentales du bâtiment selon x et selon y dépendent principalement du  rapport masse/rigidité 

du bâtiment. 

- La différence du poids sismique et donc la masse Structures et de 6165,34 KN, cette différence 

induit une différence entre les forces dynamiques générées a la base de structure selon x 

(375,14KN) et selon y (389,09KN). 

- Les déplacements Inter étages maximum (selon x selon y) Pour la SMLD sont plus grands que 

leur homologue de la SMLG (19.86% selon x et de 18.86% selon y). 

 Présentations des résultats Modèle Final SMLD / Modèle Final SMLG 
- Dans ce qui, suite les résultats obtenus pour le modèle final de la SMLD (étape) et ceux du 

Modèle Final de la SMLG, sont présentés dans le tableau ci-dessous. 
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Tableau III.19 : Modèle Final SMLD / Modèle Final SMLG 

 Modèle Final 
 SMLD 

Modèle Final 
 SMLG 

Longueur de bouts de voile (1et1’) et 

(2et2’)                   (m) 

      2 1 

Épaisseurs de voile (cm)      20        15 

Étager sans voile 2 2 

Section des Poteaux de RDC(cm2) 40×40 40×40 

Section des Poteaux de 1erétager  (cm2) 40×40 35×35 

Section des Poteaux de 2éme étager (cm2) 35×35 30×30 

Section des Poteaux  les autres étager (cm2) 30×30 30×30 

T1 (s) 0,809 0,808 

T2 (s) 0,785 0,784 

Participation 

massique (%) 

x-x 73,39 76,79 

y-y 73,53 76,90 

Nombre de mode          utile 8 8 

W (kN)   27214,61 20463,77 

 𝑉𝑑𝑦𝑛 (kN) 

x-x   2229,17 1728,46 

y-y 2284,51 1766,96 

0.8*𝑉 (kN) 

x-x 2634,37 1980,89 

y-y 2634,37 1980,89 

𝑟𝗑 1,182 1,146 

𝑟𝑦 1,153 1,121 

Max (∆𝗑 ) (cm) 
𝐾 3,01 2,40 

Max (∆𝑦 ) (cm) 
𝐾 2,94 2,24 

(cm) 3,06 3,06 

Max Nd (KN) 1362,07 1160,42 

- Il convient de rappeler que les résultats présentés dans le tableau précédent Correspondant à 2 

modèles finaux.Si t'as dire ayant vérifie toutes les conditions et critères et justifications imposées 

pour le RPA.99. 

-a1constations et interprétations 

À partir des résultats présentés dans le tableau III.19 on peut constater : 
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- La différence observée entre les valeurs de la participation massique selon x(76.79-73.39=3.4) 

et selon y ( 76.9-73.53 = 3.37) s'explique par le fait que la longueur des voiles ( dans les deux 

sens) pour la SMLD est double que celle des voiles correspondants de la SMLG.  

- On constate que les périodes de vibrations des 2 premier mode sont Sensiblement les même 

dons les 2 directions pour les 2 structures et ceci pour le même raison que celle cité -a2  

- Le poids sismique (et donc la masse sismique) de la SMLG étant Plus petite que son homologue 

pour la SMLD, à condition vers des forces dynamiques Plus petite Pour la SMLG comparées a 

celles engendré dans le modèle de SMLD, par conséquent, les déplacements Inter étages 

maximum de la SMLG Son notamment inférieur a ceux de la SMLD. 

Conclusion :    

- A partir de l’analyse des résultats des étapes , on conclut que on peut réaliser le même 

projet avec moins : section des poteaux, épaisseurs de voile, longueur des voiles quand on 

utiliser des Léger Matériaux. 

- A partir de résultats de paragraphe ,il est clair que la SMLG est nettement plus 

économique que la SMLD et cela pour un même niveau de sécurité. 

- Néanmoins, nous avons choisit dans la suite de l'étude de Ferrailler les éléments de 

contreventement (voiles et portiques) et de calculer la fondation de la SMLD. 

     Remarque 1 : 

     Nous avons décidé de terminer le projet avec le modèle SMLD (Modèle Final). 

     Remarque 2 :   

Avant de lire à partir du fichier de sortie de l’ETABS, les efforts nécessaires au ferraillage des 

éléments résistant, nous avons multiplié chaque composante de la fonction du spectre de 

réponse par (rx=1.182 ; ry=1.153).  
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Chapitre IV : Ferraillage des éléments principaux.  

I. Introduction   

Le ferraillage des éléments principaux sera fait conformément aux « BAEL 91 modifié 99 » et « 

RPA 99 modifié 2003 ».   

Les éléments principaux calculés dans ce chapitre sont : Poteaux ; Poutres ; Voiles.  

II. Ferraillage des poteaux   

II.1 Introduction    

Les poteaux sont des éléments verticaux assurant la continuité et la transmission des charges des 

planchers/poutres jusqu’aux fondations.   

Les poteaux sont soumis à une flexion composée due à un effort normal « N » (chargements 

verticaux), qui génère un moment à cause de son excentricité, ajouté à cela un moment 

fléchissant « M » dans les deux plans longitudinaux (forces horizontales).  

Une section soumise à la flexion composée peut être à la fois soit :  

• Section entièrement comprimée (SEC).  

• Section entièrement tendue (SET).   

• Section partiellement comprimée (SPC).   

Les sections d’armatures sont obtenues aux états limites de résistance sous les sollicitations les 

plus défavorables selon les situations suivantes :  

                                          Tableau IV.1 : Caractéristiques du béton et de l’acier.  

Situation       Béton              Acier     

  (MPa)      (MPa)    
Durable   1.5  30 

 

17  1.15  500 
 

 435 

Accidentelle  1.15  22,17 1  500  

  

II.2 Combinaisons d’actions   

En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons suivantes: Situation 

durable :   

• ELU → 1.35G+1.5Q   

• ELS → G+Q  

 Situation accidentelle :   

• Combinaison 1 → G+Q±E   

• Combinaison 2 → 0.8G±E  

Avec :  G : Charges permanentes ; Q : Surcharge d'exploitation ;E : Action du séisme.  

La section d’acier sera calculée pour différentes combinaisons d’efforts internes :  
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- Effort normal maximal et le moment correspondant (Nmax, Mcorr).   

- Effort normal minimal et le moment correspondant (Nmin, Mcorr).   

- Le moment maximum et l’effort normal correspondant (Mmax, Ncorr).  

  

 Recommandations du « BAEL91 modifié 99 » :  

La section As des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes :  

   As =    Max              As = 4 × U (U: périmètre de la section en mètre avec As en cm2)   

                                        

B : Section brute du béton ;As : la section d’acier  

 Recommandations des « RPA 99 modifié 2003 » :  

Pour les poteaux d’une structure en zone sismique III :  

- Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence (H.A), droites et sans crochet.  

- Le pourcentage d’armature dans chaque section :  

      0,9%≤
𝐴𝑠

𝐵
≤4% en Zone courante (Z.C).  

  

Avec : As : La section d’acier ; B : La section brute du béton.  

- Le diamètre minimal des armatures longitudinale est de Øl=12 mm.   

- Une longueur de recouvrement minimale de lR = 50×Øl.  

- L’espacement entre barres longitudinales dans une face des poteaux ne doit pas dépasser 20 cm 

et ne doit pas être inférieur à 5cm.   

- Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’intérieur des zones nodales.   

- Pour la zone nodale dans les poteaux, les longueurs « h’» à prendre en compte pour chaque 

barre est définie comme suit :  

h’ = Max ( 
ℎ𝑒

6
;b1;h1;60 cm).                                      

Avec : he : La hauteur d’étage ; b1 et h1 : Dimensions du poteau.  

  

Figure IV.1 : Zone nodale  
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II.3 Méthode de calcul   

- On fait le calcul pour le poteau le plus sollicité avec la combinaison la plus défavorable et on 

généralise le ferraillage pour les sections similaires. 

             -    Le calcul du ferraillage est obtenu par le logiciel SOCOTEC.  

II.4 Ferraillage   

Remarque : Dans les tableaux suivant, N est en (KN) et M est en (KN.M)  

II.4.1 Poteaux carrées   

 Situation durable : 1.35G+1.5Q  

  

                                     Tableau IV.2 : Ferraillages des poteaux situations durable 

Etage  RDC et 1er  2éme   3éme ;4éme ;5éme ;6éme 

Section (cm²)  40×40 35×35 30×30 

  -1773,5 -1238,19 -979,92 

  -2,927 -12,953 -9,889 

  0 0 0 

  0 0 0 

  -1773,5 -1238,19 -979,92 

  1,924 2,396 1,897 

  0 0 0 

  0 0 0 

  -417,11 -335,78 -58,96 

  15,56 10,884 7,983 

  0 0 0 

  0 0 0 

  -417,11 -335,78 -58,96 

  -4,712 -2,819 -7,522 

  0 0 0 

  0 0 0 

  11,722 12,218 17,09 

  -1055,95 -870,64 -191,45 

  0 0 0 

  0 0 0 

      29,834 23,635 26,74 

  -729,2 -598,75 -108,43 

  0 0 0 

  0 0 1,1 
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 Situation accidentelle : 0,8G±E  

Tableau IV.3 : Ferraillages des poteaux situations accidentelle (0,8G±E) 

Etage  RDC et 1er  2éme   3éme ;4éme ;5éme ;6éme 

Section (cm²)  40×40 35×35 30×30 

Compression -962,12 -663,47 -520,96 

  -56,244 -71,385 -47,274 

  0 0 0 

  0 0 0 

traction 109,78 74,1 51,69 

 49,262 46,498 35,199 

 0 0 0 

 3,98 3,83 3,25 

 Compression -962,12 -663,47 -520,96 

  -50,346 -51,953 -42,696 

  0 0 0 

  0 0 0 

 traction 109,78 74,1 51,69 

 44,602 28,313 20,363 

 0 0 0 

 3,72 2,63 2,1 

 Compression -27,24 -31,37 -6,3 

  33,568 29,8 26,593 

  0 0 0 

  1,6 1,6 1,96 

traction 15,84 17,55 4,5 

 50,596 55,387 63,067 

 0 0 0 

 3,05 3,84 5,08 

 Compression -27,24 -31,37 -6,3 

 36,396 32,03 11,423 

 0 0 0 

 1,76 1,74 0,79 

 traction 15,84 17,55 4,5 

 44,944 32,307 40,742 

 0 0 0 

 2,72 2,29 3,21 

      85,343 72,129 77,285 

 -258,34 -216,31 -102,36 

 0 0 0 

 2,32 2,65 5,38 

       86,44 70,601 73,978 

 -342,94 -282,3 -124,81 

 0 0 0 

 1,56 1,92 4,87 
 




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 Situation accidentelle : G+Q E  

                         Tableau IV.4 : Ferraillages des poteaux situations accidentelle (G+Q+E)  

Etage  RDC et 1er  2éme   3éme ;4éme ;5éme ;6éme 

Section (cm²)  40×40 35×35 30×30 

Compression -1373,03 -951,51 -750,47 

  -55,368 -56,472 -49,291 

  0 0 0 

  0 0 0 

traction 17,36 8,68 0,74 

 60,513 49,433 37,435  

 0 0 0 

 3,27 3,11 2,89 

 Compression -1373,03 -951,51 -750,47 

  -50,815 -68,276 -42,034 

  0 0 0 

  0 0 0 

 traction 17,36 8,68 0,74 

 32,069 28,314 20,272 

 0 0 0 

 1,62 1,71 1,53 

 Compression -29,29 -26,41 -2,91 

  30,772 27,803 35,62 

  0 0 0 

  1,42 1,49 2,72 

traction 12,24 8,68 0,74 

 51,093 49,433 37,435  

 0 0 0 

 3,04 3,11 2,89 

 Compression -29,29 -26,41 -2,91 

 58,598 53,93 16,451 

 0 0 0 

 3,04 3,23 1,21 

 traction 12,24 8,68 0,74 

 45,27 28,314 20,272 

 0 0 0 

 2,7 1,71 1,53 

  84,59 72,301 78,372 

 -485,52 -399,82 -157,78 

 0 0 0 

 0,08 0,98 5,01 

       93,408 76,826   81,223 

 -528,17 -433,97 -183,63 

 0 0 5,07 

 0,26 1,03 0 
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II.4.2 Choix d’armature    

II.7.1 Poteaux carrées   

 

 

      Tableau IV.5 : Choix des armatures des poteaux 

    AS calculé
totale       

Section 

(cm²)  
As          

calculé 

 (cm²)  

Par face 

 As nécessaire  
(cm²)  

Par face 

AS calculé 
nécessaire 

      Totale 

       (cm2) 

  
(cm²)    Z.R  

(cm²)  
   Z.C  
(cm²)  

AS 
nécessaire totale 

       (cm²) 
Choix 

d’armature  

40x40 3,98 
2T14+1T12 4T14+4T12 

14,4 96 64 14,4 
8T16 

4,21  10,68 16,08 

35x35 3,84 
1T14+1T12 4T14+4T12 

11,03 73,5 49 11,03 
8T14 

4,21 10,68 12.32  

30x30 5,38 
2T16+1T14 4T16+4T14 

8,1 54 36 14,2 
4T16+4T14 

5,56 14.2 14,2 

      II.6 Vérification vis-à-vis de l’état limite de service :  

Les contraintes sont calculées à l’état limite de service sous (Mser, Nser) (annexe, organigramme), puis elles 

sont comparées aux contraintes admissible données par :  

• État limite de compression du béton :  

                                        =0.6 =18MPa.  

• État limite d’ouverture des fissures :  

La fissuration est considérée préjudiciable, donc :   

• Fissuration peu nuisible : Pas de vérification. 

• Fissuration préjudiciable : s = ξ= min (2/3 fe ; max (0.5fe ;110√𝑓𝑡𝑗𝜂 )).  

• Fissuration très préjudiciable : s =   min (fe/2 ; 90 √𝑓𝑡𝑗𝜂). 

 Avec : η = 1,6 pour les aciers H.A.   

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc  = 250 MPa.  

II.6.1 Poteaux carrés    

Tableau IV.6 : Vérifications des contraintes des poteaux  

Section 

(cm²)  

Sollicitation    
(KN) 

  
(KN.m) 

 
(MPa)  

  
(MPa) 

Obs      
(MPa) 

   
(MPa)   

Obs  

40x40   Nmax→M2corr  -1291,33 -2,184 110,8 250   7,42 18   

 Nmax→M3corr -1291,33 1,358 110 250   7,36 18   

 M3max→Ncorr -769,87 8,464 72,7 250   4,97 18   

 M2max→Ncorr  -533,34 21,581 64,9 250   4,66 18   

35x35   Nmax→M2corr  -901,71 -9,485 112,6 250   7,69 18   

 Nmax→M3corr -901,71 1,703 101,6 250   6,81 18   
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 M3max→Ncorr -634,87 8,834 82,3 250   5,66 18   

 M2max→Ncorr  -437,92 17,088 72,3 250   5,15 18   

30x30   Nmax→M2corr  -713,81 -7,246 114,6 250   7,88 18   

 Nmax→M3corr -713,81 1,351 103 250   6,91 18   

 M3max→Ncorr -140,42 12,317 45,1 250   3,45 18   

 M2max→Ncorr  -79,52 19,289 56,2 250   4,9 18   

 

II.7 Vérification de la contrainte de cisaillement   

Il faut vérifier que :   

 τu =
𝑇𝑢

𝑏×𝑑
≤ u  = Min {0,1× fc28 ; 4 MPa} = 3 MPa.  

Avec :  

Tu : L’effort tranchant pour l’état limite ultime.   

b : Largeur de la section du poteau.   

d : Hauteur utile de la section du poteau (h-c).   

τu : Contrainte de cisaillement.   

    u  :Contrainte limite de cisaillement du béton.   

La valeur de la contrainte τu   doit être limitée aux valeurs suivantes :  

 Selon le « BAEL91 modifié 99 » :  

   u = Min {0,13× fc28 ; 5 MPa} Fissuration peu nuisible.   

       u = Min {0,1× fc28 ; 4 MPa} Fissuration préjudiciable et très préjudiciable.  

 Selon le « RPA99 modifié 2003 » :  

u  = ρd × .  

ρd = 0,075 si l’élancement λg ≥ 5.  

ρd = 0,040 si l’élancement λg < 5.  

Avec :   

 

• λ : L’élancement du poteau λ= 
𝐿𝑓

𝑎
 

• Lf : Longueur de flambement.   

• a : Coté du poteau dans le sens de calcul.  

II.7.1 Poteaux carrés   
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Tableau IV.7 : Vérifications de la contrainte de cisaillement pour les poteaux   

Section (cm²)        
    (kN) 

      
    (MPa)   

 
(MPa) 

u
BAEL 

(MPa) 
Obs 

RDC et 1er 
40x40 

60,38 0,431 7,14 0,075 2.25 3  

2émé 

35x35 
52,14 0,497 6,12 0,075 2.25 3  

3éme ;4éme ;5éme ;6éme 

30x30 
52,98 0,706 7,14 0,075 2.25 3  

 

II.8 Ferraillage transversal des poteaux   

Les armatures transversales sont déterminées à partir des formules suivantes  

  Selon le « BAEL91 modifié 99 » :  

 

 

 

 

      

    Avec :   

• At : Section d’armatures transversales.   

• b : Largeur de la section droite.   

• h : Hauteur de la section droite.   

• St : Espacement des armatures transversales.  

• Øt : Diamètre des armatures transversales.   

• Øl : Diamètre des armatures longitudinales.   

• D : Diamètre du béton.    

  

 Selon le RPA99 version 2003 :  

  

Avec :   

• At : Section d’armatures transversales.   

• St : Espacement des armatures transversales.   

• Tu : Effort tranchant maximum. 

• fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armatures transversales.   

•  h: Hauteur totale de la section brute.   

 






































MPaMax
bS

fA

bh
Min

cmdMinS

u

t

et

lt

t

4,0;
2

;
10

;
35

40;9,0




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• ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par l’effort tranchant.  

ρa=2,5……………….si λg≥5  

ρa=3,75……………...si λg<5 

λg : Elancement géométrique.  

• L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :   

St ≤ 10cm………………………...Zone nodale (zone III).   

St ≤ Min( /2;ℎ/2;10Øl)…………Zone courante (zone III).   

Øl : Diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.  

• La quantité d’armatures transversales minimale 
𝐴𝑡 

𝑏 𝑆𝑡 
 en (%) est donnée comme suite:  

        












53.....

3................%.........8,0

5................%.........3,0

 g

g

g

siionInterpolat

si

si







 

λg : L’élancement géométrique du poteau (λ=
𝐿𝑓

𝑎
 ) 

a : Dimension de la section droite du poteau.   

Lf : Longueur du flambement du poteau.   

Pour les armatures transversales fe=500MPa (FeE500).   

Les tableaux suivants rassemblent les résultats des espacements maximums et le choix des armatures 

transversales pour les poteaux.  

II.8.1 Poteaux carrés   

                      Tableau IV.8: Espacement des cadres des poteaux  

Etage  Section 

(cm²)  
Barres   

(mm)  
(cm)  

Z.N  Z.C  

RDC et 1er 40x40  8T16 16 10 16 

2émé 35x35  8T14 14 10 14 

3éme ;4éme ;5éme ;6éme 30x30  4T16+4T14  14 10 14 
 

 

Tableau IV.9: Choix des armatures transversales pour les poteaux  
Etage  Section 

(cm²)  (m)  
    uMax   

(kN)  
Zone  

(cm)  (cm²)  
Choix     

RDC et 1er 
 

40x40 2,856 7,14 2,5 60,38 
N 10 0,755 4T8 2,01 

C 16 1,208 4T8 2,01 

2éme 35x35 2,142  6,12 2,5 52,14 
N 10 0,749 4T8 2,01 

C 14 1,043 4T8 2,01 
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3éme ;4éme ;5éme ;6éme 

 
30x30 2,142 7,14 2,5 52,98 

N 10 0,883 4T8 2,01 

C 14 1,236 4T8 2,01 

   

II.9 Ferraillage des poteaux du sous-sol : 

Le calcul des poteaux du sous-sol se fait sous charge verticales statiques en compression car 

ces derniers font partie de la partie enterrée aussi appelée « boite rigide », par conséquent ces 

éléments travaillent en compression simple, le ferraillage est donné par :  

  

Br : Section réduite du poteau : [Br = (a - 2) (b - 2)] cm² 

α : Coefficient dépendant de l’élancement.  

λ = 
𝐿𝑓

𝑖
 

 

Lf : Longueur de flambement.  

i : Rayon de giration.   

I : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée. 

B : Section du poteau (B = a × b).  

Nu : L’effort normal maximal au niveau des poteaux du sous-sol. 

La longueur de flambement Lf = 0,7 × l0.  

II.9.1 Poteaux carrés   

             a- Calcul de l’effort normal pondère   

Prenons le poteau le plus sollicité dont l’effort normal est donné par l’ETABS :  

              Nu (RDC) =1773,5 kN  

Nu (ssol)=244,716 kN   

Nu totale =2018,216 kN  

b- Calcul de ferraillage   

i = 
𝑎

√12
 = 11,55 cm  
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            λ = 
𝐿𝑓

𝑖
  = 

245

11,55
 = 21,21                                   

 

     α =
0,85

1+2(
21,21

35
)

2 = 0,79 

            Br = (400-20) × (400-20) = 1444 cm²  

     Nu = 2018,216 Kn 

As≥(
2018,216×103

0,79
−

1444×102

0,9
×

30

1,5
)×

1,15

500
 = -15,05 < 0. 

As min RPA = 0,9%B   →  As = As min RPA = 14,4 cm²  

Le calcul en compression simple des poteaux du  sous-sol à donné une section inferieur à 

celle exigée par le RPA version 2003, par conséquent on retient pour le ferraillage de ces 

poteaux la même section d’armature des poteaux du RDC : 8T16=16,08cm².  

II.10 Dessin du ferraillage   

II.10.1 Poteau carré  

                             
                                         Poteaux 1erétager -RDC-sous sol 40x40 cm² 

                                        

                                                       Poteaux 2éme étager 35x35cm² 
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Poteaux  étager 3éme ;4éme ;5éme ;6éme 30x30cm² 

                         Figure IV.2 : Dessin de ferraillage des poteaux carrés 
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III. Ferraillage des poutres   

      Les poutres sont des éléments horizontaux qui ont pour rôle la reprise des charges leurs 

revenant des dalles et planchers et de les transmettre aux poteaux. Les poutres sont sollicitées 

par des efforts tranchants et des moments fléchissant. Leur calcul se fait donc en flexion 

simple.  

III.1 Les combinaisons d’actions   

En fonction du type de sollicitation, on distingue les différentes combinaisons suivantes :  

• Combinaisons fondamentales : selon CBA 93 :  

                    1.35G+1.5Q → ELU  

                    G+Q → ELS 

• Combinaisons accidentelles : selon RPA 99 version 2003 :  

                    +Q±    

                    0.8 ±  

 Recommandations des règlements BAEL et RPA99 :   

- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre 

est de 0.5 % en toute section.  

- Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux des poteaux est de:  

4% en zone courante.   

6% en zone de recouvrement.  

- La longueur minimale de recouvrement est de 50 Ø en zone III  

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive 

et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°  

- La quantité d'armatures transversales " At ", est donnée par : At = 0,003×St×L  

Avec :   

L : longueur de la poutre.   

St : espacement de deux cadres consécutifs, il est donné par :   

St≤Min [
ℎ

4
 ;12 Ø ]………………..Z.N  

St≤Min [
ℎ

2
 ]………………………Z.C   

h : Hauteur de la poutre.   

Ø : Diamètre maximale des barres d’acier longitudinales.  
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III.2 Calcul du ferraillage   

III.2.1 Poutre de plancher corps ceux   

Pour le cas de notre structure, les efforts sont déterminés par le logiciel ETABS. Les résultats sont 

regroupés dans les tableaux suivants :  

Poutre porteuse 30x45   

• ELU :  

                                 Tableau IV.10: Ferraillage des poutres porteuses 30x45 (a L’ELU)  

Plancher  Section (cm²)  Position (kN.m) AS (cm²) ’ (cm²) 

Terrasse 30x45 
Appuis -71,824 0 4,06 

Travée 65,106 3,66 0 

1ér / 6éme 30x45 
Appuis -74,936 0 4,24 

Travée 59,468 3,33 0 

  

• G+Q±𝑬 :  

                                  Tableau IV.11: Ferraillage des poutres porteuses 30x45 ( G+Q±𝑬) 

Plancher  Section (cm²)  Position (kN.m) AS (cm²) ’ (cm²) 

Terrasse 30x45 
Appuis -87,786 0 4,3 

Travée 51,776 2,49 0 

1ér / 6éme 30x45 
Appuis -121,613 0 6,06 

Travée 80,128 3,91 0 

 

• 0.8G±𝑬 :  

                          Tableau IV.12: Ferraillage des poutres porteuses 30x45 (0.8G±𝑬 ) 

Plancher  Section (cm²)  Position (kN.m) AS (cm²) ’ (cm²) 

Terrasse 30x45 
Appuis -76,446 0 3,72 

Travée 41,043 1,97 0 

1ér / 6éme 30x45 
Appuis -112,231 0 5,56 

Travée 86,29 4,22 0 

 

 Choix d’armature   

         Tableau IV.13: Choix d’armature pour les poutres porteuses 30x45 

Plancher  
Section  

(cm²)  

Position  
 (cm²)  

  (cm2) 
 

 (cm2) 
 

  
(cm²)  

  
(cm²)  

Choix 

d’armatures  
AS  

  

  
(cm²)  

Choix 

d’armatures 

A’s  (cm²)  

Terrasse 

30x45 
Appuis  

6.75 81 54 
0 4,3 2T14+1T12 4,21  3T14 4.62  

Travée  3,66 0 2T14+1T12  4,21  3T14 4.62  

1er / 6éme 

30x45  

Appuis  
6.75 81 54 

0 6,06 3T14  4,62 6T12 6.78 

Travée  4,22 0 3T14  4,62  3T12 3.39  
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Poutre non porteuse 30x40   

• ELU :  

 

                          Tableau IV.14: Ferraillage des poutres non porteuses 30x40 (a l’ELU)   

Plancher  Section (cm²)  Position (kN.m) AS (cm²) ’ (cm²) 

Terrasse 30x40 
Appuis -26,054 0 1,63 

Travée 20,986 1,31 0 

1ér / 6éme 30x40 
Appuis -37,628 0 2,37 

Travée 29,646 1,86 0 

 

• G+Q±𝑬:  

                       Tableau IV.15: Ferraillage des poutres non porteuses 30x40 (G+Q±𝑬) 

Plancher  Section (cm²)  Position (kN.m) AS (cm²) ’ (cm²) 

Terrasse 30x40 
Appuis -60,866 0 3,36 

Travée 58,635 3,24 0 

1ér / 6éme 30x40 
Appuis -109,29 0 6,23 

Travée 96,325 5,44 0 

 

• 0.8G±𝑬:  

                   Tableau IV.16: Ferraillage des poutres non porteuses 30x40 (0.8G±𝑬 ) 

Plancher  Section (cm²)  Position (kN.m) AS (cm²) ’ (cm²) 

Terrasse 30x40 
Appuis -59,2 0 3,27 

Travée 57,458 3,17 0 

1ér / 6éme 30x40 
Appuis -96,561 0 5,46 

Travée 93,698 5,29 0 

 

 Choix d’armature   

  

Tableau IV.17: Choix d’armature pour les poutres non porteuses 30x40  

Plancher  
Section  

(cm²)  

Position  
 (cm²)  

  (cm2) 
 

 (cm2) 
 

  
(cm²)  

  
(cm²)  

Choix 

d’armatures  
AS  

  

  
(cm²)  

Choix 

d’armatures 

A’s  (cm²)  

Terrasse 

30x40 
Appuis  

6 72 48 
0 3,36 3T12 3,39 3T12 3,39 

Travée  3,24 0 3T12 3,39  3T12 3,39  

1er / 6éme 

30x40  

Appuis  
6 72 48 

0 6,23 3T16 6,03 6T12 6.78 

Travée  5,44 0 3T16 6,03  3T12 3.39  

 

III.3 Vérification   

III.3.1 Vérifications de condition de non-fragilité :  

 As ≥ As min = 0,23×b×d×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
   

      ft28=2.4 MPa     fe=500 MPa  
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Tableau IV.18: Vérification des conditions de non-fragilité des poutres   

Type   Section 

(cm²)  
    Vérification   

Poutre porteuse   30x45 4,21 1.34  
Poutre non porteuse   30x40 3,39 1.19  

 

III.3.2 Vérification des contraintes à l’ELS   

Les contraintes sont calculées à l’état limite de service sous (Mser , Nser) ,puis elles sont comparées aux 

contraintes admissibles données par :  

• Béton :   

σbc < bc =0.6 fc28=18 MPa .  

• Acier :  

Fissuration préjudiciable : : s = ξ= min (2/3 fe ; max (0.5fe ;110√𝑓𝑡𝑗𝜂 )).  

Où : η =1,60 pour les aciers à HA.   

Dans notre projet la fissuration est considérée préjudiciable.   

On doit vérifier que :   

 <   =250 MPa.  

III.3.2.1 Poutre de plancher corps creux :  

Poutre porteuse 30x45 : 

                                Tableau IV.19: Vérification des conditions a L’ELS des poutres 30x45 

Plancher   
Section  

(cm²)  

Position    
     (kN)  

  
(MPa)  

bc  

(MPa)  

  
(MPa)  

  
(MPa)  

  

Terrasse 

30x45 
Appuis  -52,392 6,34 18   289 250 x 

Travée   47,572 6,04 18    287,4 250 x 

1er / 6éme 

30x45 

Appuis  -54,29 5,76 18    206,9 250  

Travée  43,183 5,47 18   239,1 250  

 

Remarque : L’ELS de la poutre porteuse 30x45 n’est pas vérifiée donc on doit augmenter la 

section du béton ou d’armature. Dans notre cas on a augmenté la section d’armature.  

                                        Tableau IV.20: Correction des sections  d’acier des poutres 30x45 

Plancher  
Section  
(cm²)  

Position  
 (cm²)  

  (cm2) 
 

 (cm2) 
 

  
(cm²)  

  
(cm²)  

Choix 

d’armatures  
AS  

  

  
(cm²)  

Choix 

d’armatures 

A’s  (cm²)  

Terrasse 

30x45 
Appuis  

6.75 81 54 
0 4,3 3T16 6.03 3T16 6.03 

Travée  3,66 0 3T16 6.03 3T16 6.03 
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1er / 6éme 

30x45  

Appuis  
6.75 81 54 

0 6,06 3T14 4,62 6T12 6.78 

Travée  4,22 0 3T14 4,62 3T12 3.39 

 

           Tableau IV.21: Vérification après correction de la section d’acier des poutres 30x45 

Plancher   
Section  

(cm²)  

Position    
     (kN)  

  
(MPa)  

bc  

(MPa)  

  
(MPa)  

  
(MPa)  

  

Terrasse 

30x45 
Appuis  -52,392 5,87 18   223,8 250  

Travée   47,572 5 18    202 250  
1er / 6éme 

30x45 

Appuis  -54,29 5,76 18    206,9 250  

Travée  43,183 5,47 18   239,1 250  
 

Poutre non porteuse 30x40 : 

          Tableau IV.22: Vérification des contraintes à l’ELS poutres non porteuses 30x40 

Plancher   

Section  
(cm²)  

Position    
     (kN)  

  
(MPa)  

bc  

(MPa)  

  
(MPa)  

  
(MPa)  

  

Terrasse 

30x40 
Appuis  -18,996 3,27 18   161,6 250  

Travée   15,161 2,61 18    129 250  
1er / 6éme 

30x40 

Appuis  -27,319 3,36 18    118,1 250  

Travée   21,421 3,01 18   104,6 250  

  

III.3.2.3 Choix finales des armatures   
Tableau IV.23: Choix finale d’armature des poutres   

  
Section (cm²) Etage Position 

Choix d’armatures 

As (cm²) 

Choix d’armatures 

A’s (cm²) 

Poutre 

porteuse 
30x45 

Terrasse 
Appuis  3T16 3T16 

Travée  3T16 3T16 

1er/6éme 
Appuis  3T14 6T12 

Travée  3T14 3T12 

Poutre non 

porteuse 
30x40 

Terrasse 
Appuis  3T12 3T12 

Travée  3T12 3T12 

1er / 6éme 
Appuis  3T16 6T12 

Travée  3T16 3T12 

  

III.3.3 Vérification de la contrainte de cisaillement (effort tranchant)   

On doit vérifier que : τu =
𝑇𝑢

𝑏×𝑑
≤ u      

Avec :  

Tu : l’effort tranchant maximum.  

b: Largeur de la section de la poutre.   
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d: Hauteur utile. 

 Selon le BAEL 91 modifié 99 : u  =  (Min 0,10fc28;4MPa) = 3MPa  

(Fissuration préjudiciable).  

III.3.3.1 Poutre des plancher corps creux   

Poutre porteuse 30x45 

Tableau IV.24: Vérification de la contrainte de cisaillement dans les poutres porteuses 30x45 

Plancher   Section (cm²)  Tu(kN)   (MPa)  
 u  (MPa)  

Vérification  

Terrasse 30x45 113,37 0.933 3  

1er /6éme 30x45 110,08 0.906 3  

  

Poutre non porteuse 30x40 

Tableau IV.25: Vérification de la contrainte de cisaillement dans les poutres non porteuses 30x40 

Plancher   Section (cm²)  Tu(kN)   (MPa)  
 u  (MPa)  Vérification  

Terrasse 30x40 75,88 0.702 3  

1er /6éme 30x40 41,8 0.387 3  

 

III.3.4 Vérification de la flèche   

Les calculs sont conduits par SOCOTEC.  

1- Exemple : Sens porteur Terrasse (L=4,80m) : 
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                        Tableau IV.26: Vérification de la flèche des poutres   

Plancher   Sens   Section 

(cm²)  (mm)  
  Vérification   

Terrasse 
Porteur  30x45 2,415 9,6  

Non porteur   30x40 0,482 7,3  

   1er / 6éme 

 

Porteur  30x45 2,968 9,6  
Non porteur   30x40 0,889 7,3  

  

III.4 Calcul des armatures transversales   

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence et nuance FeE500(fe=500MPa).  
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       Selon le BAEL 91 modifié 99 :      

 

 
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



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




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4,0;
2

):1(
8,0

3,0

40;9,0

28




                        

 

                                                                           At = 0.003xStxb   

        Selon le RPA 99 version 2003  :            St ≤ min ( ℎ/4 ; 12Ø ) Zone Nodal 

St ≤ ℎ/2  Zone Courante.                                                                                  

      

 

     Avec :   

Ø  = min ( ℎ/35 ; Ø  ; /10)   

                                     Tableau IV.27: Choix d’armature transversales des poutres 

Sens 
Section 

(cm²) 

Tu 

(kN) 
 

(MPa) 

BAEL  RPA99/2003  (cm)    

(cm²)  Choix St 

(cm) 

St 

(cm) 

ZN 

St 

(cm) 

ZC 

ZN ZC 

Poutre 

porteuse   30x45 113,37 0.933 36.45 11,25 22.5 10 20 1,8 
4T8 

2.01 
Poutre non 

porteuse   30x40 75,88 0.702 32,4 10 20 10 20 1,8 
4T8 

2.01 

  

III.5 Recouvrement des armatures longitudinales   

La longueur minimale de recouvrement est de :   

 Lr = 50Øl en zone III.  

                Tableau IV.28: La longueur minimale de recouvrement  

Diamètre (mm)  16  14  12  

La longueur de 

recouvrement 

(cm)  

  
80  

  
70  

 

60  

  

III.6 Arrêt des barres   

• Armatures inferieures : h < 
𝐿

10
     

•  Armatures supérieures : 

- 
𝐿𝑀𝑎𝑥

4
 Appui en travée de rive. 
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- 
𝐿𝑀𝑎𝑥

5
 Appui en travée intermédiaire. 

Avec : L= max (Ldroite ;Lgauche ).  

  

Figure IV.3 : Arrêt de barre  

  

III.7 Vérification thermique   

  

Le règlement CBA93 [3] exige une vérification par une étude thermique pour toute structure 

ayant des dimensions en plan supérieures à 25m ou bien de prévoir un joint de dilatation.  

      Il convient de fixer les valeurs des variations de température  réellement  subies  par la 

structure compte tenu de l'inertie thermique des pièces et de leur  isolation éventuelle. Les 

dilatations linéaires peuvent être évaluées  en  admettant forfaitairement un coefficient de 

dilatation du béton armé égal à 10-5.  

Selon le C .B.A.93, les variations uniformes de température sont les suivantes :  

– En Algérie du Nord (climat tempéré) : [35° C, 15° C].  

– Pour le proche et le moyen Sud : [45° C, 20° C].  

– Pour l'extrême Sud : [+ 50° C, 30° C].  

      Les sollicitations correspondantes sont évalués en introduisant pour le béton des modules 

de déformation longitudinale tenant compte de la durée d'application des actions considérées.  

  

     Sous l’effet de la variation de la température, l’allongement ou le  

rétrécissement de l’élément est donné par la formule suivante :  

L = l0  T ................ 1  

=L/ l0  …………….. 2  

On substitue l’équation (2) dans l’équation (1), on obtient :  

 ............... 3  
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La contrainte est évaluée par la loi de Hooke qui est valable que dans le domaine élastique, son 

expression est :  

  E ................. 4  

On remplace les paramètres de l’équation (3) dans l’équation (4) on obtient :  

 Avec :   E T ................... 5  

∆L : Variation de la longueur de l’élément.  

∆T : Variation de la température (∆T=20°c).  

α : Coefficient de dilatation thermique du béton  (α=10-5)  

l0 : Longueur de la poutre.  

σ : Contrainte thermique.  

E : Module de Young (E=11496.76MPa).  

• La fissuration est considérée préjudiciable.  

        On doit vérifier que : 

 = 
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
𝑦 +σ < bc = 18 MPA 

σs = 15
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝐼
(𝑑 − 𝑦)  ≤ s = 250 MPA 

             σ = 10-5×11496.76 ×20 =2,29935MPA 

Remarque :   

- Pour la terrasse les contraintes thermique ont été vérifié dans les poutres qui dépassent  

les 25m (Poutre en couleur verte figure IV.4)   
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Figure IV.4 : Poutres continues de la terrasse qui dépassant 25m 

                                               Tableau IV.29: Vérification thermique des poutres  

Plancher   Sens   Section 

(cm²)  

Position     
(kN.m)  

  
(MPa)  

  
(MPa)  

+   

(MPa)  
 bc  

(MPa)  

  
(MPa)  

   s  

(MPa)  

Verif  

Terrasse 
Non 

porteur 
30x40 

Appuis   -18,996 3,27 2,3 5,57 18 -161,6 250  

Travée  15,161 2,61 2,3 4.91 18 -129 250  
 

  III.8 Dessin de ferraillage   

III.8.1 Poutre plancher corps creux   

              Poutre porteuse : 
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Poutre porteuse (30x45) cm² de la terrasse  

 

Poutre porteuse (30x45) cm² du 1er  au 6ème   

FigureIV.5 : Dessin de ferraillage des poutre porteuses 

 

Poutre non porteuse  :   

  

  
Poutre non porteuse (30x40) cm² de la terrasse  

   

 

Poutre non porteuse (30x40) cm² du 1er  au 6ème  

Figure IV.6 : Dessin de ferraillage des poutres non porteuses     
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IV. Ferraillage des voiles    

IV.1 Généralité   

         Les voiles et murs sont des éléments ayant deux dimensions grandes par rapport à la troisième 

appelée épaisseur, généralement verticaux et chargés dans leur plan.  

Ces éléments peuvent être :  

 En maçonnerie non armée ou armée, auxquels on réservera le nom de murs.  

 En béton armé ou non armé, ils sont appelés voiles.  

Remarque :  

Le rôle des voiles et murs est :  

 De reprendre les charges permanentes et d’exploitation apportée par les planchers.  

 De participer au contreventement de la construction (vent et séisme).  

 D’assurer une isolation acoustique entre deux locaux, en particulier entre logements, chambre 

d’hôtel et une protection incendie (coupe-feu).  

 De servir de cloisons de séparation entre locaux.  

Les voiles sont utilisés en façade, en pignons ou a l’intérieur (murs de refends) des constructions.  

Les voiles en béton armé comportent un minimum d’armatures :  

 Au droit des ouvertures (concentration de contraintes).  

 A leur jonction avec les planchers (chaînage) et à leurs extrémités.  

Dans leur grande majorité, les constructions en béton armé sont contreventées par des refends.  

Les murs de contreventement, ou refends peuvent être définis comme des structures planes 

dont la raideur hors plan est négligeable. Ce sont des éléments assurant d’une part le transfert 

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

horizontales (fonction de contreventement). Les voiles peuvent donc être assimilés à des 

consoles verticales soumise a une sollicitation de flexion composée, ayant un certain degré 

d’encastrement à la base, sur des fondations superficielles ou sur pieux.  

De plus, les murs de contreventement se distinguent par le nombre limité d’ouvertures ou de passages 

qu’ils comportent, de telle sorte que les déformations élastiques de leurs éléments constitutifs sont 
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faibles par rapport à la déformation de l’ensemble. En général, la déformation prépondérante des 

refends est une déformation de flexion due aux moments de renversement.  

La fonction de contreventement peut être assurée si l’effort normal de compression, provenant 

des charges verticales est suffisant pour que, sous l’action du moment de renversement, le 

centre de pression reste à l’intérieurs de la section de murs.  

IV.2 Introduction au ferraillage des voiles  

Le modèle le plus simple d’un voile est celui d’une console parfaitement encastrée à la base.   

La figure suivante montre l’exemple d’un élément de section rectangulaire, soumis à une charge 

verticale N et une charge horizontale V en tête.  

 

Figure IV.7 : éléments soumis à la flexion composée  

  

Le voile est donc sollicité par un effort normal N et un effort tranchant V constant sur toute la hauteur, 

et un moment fléchissant qui est maximal dans la section d’encastrement.  

Le ferraillage classique du voile en béton armé est composé :    

1- D’armatures verticales concentrées aux deux extrémités du voile (de pourcentage 

) et d’armatures verticales uniformément reparties (de pourcentage ).  

2- D’armatures horizontales, parallèles aux faces des murs, elles aussi 

uniformément réparties et de pourcentage .  

3- Les armatures transversales (épingles) (perpendiculaires aux parements du 

voile).  

Les armatures verticales extrêmes sont soumises à d’importantes forces de traction et de compression, 

créant ainsi un couple capable d’équilibrer le moment appliqué.  
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A la base du voile, sur une hauteur critique des cadres sont disposés autour de ces armatures afin 

d’organiser la ductilité de ces zones.  

En fin, les armatures de l’âme horizontale et verticale ont le rôle d’assurer la résistante à l’effort 

tranchant.  

IV.3 Justification sous sollicitations normales    

       IV.3.1 Conditions d’application  

- La longueur d du mur : d ≥ 5a  

- L’épaisseur a du mur :  

 a ≥ 10cm pour les murs intérieurs.  

 a ≥ 12cm pour les murs extérieurs comportant une protection.  

 a ≥ 15cm pour les murs extérieurs dont la résistance a la pénétration de l’eau peut être 

affectée par la fissuration du béton.  

- L’élancement mécanique λ :     λ ≤ 80  

- Le raidisseur d’extrémité h :      h ≥ 3a  

 

      IV.3.2 Longueur de flambement (murs non raidi latéralement)  

Soit :   

L : la hauteur libre du mur.  

: la longueur libre de flambement d’un mur non raidi.  

 
    Figure IV.9 :  Dimension en élévation d’un mur. 

  

  

Figure IV.8    :   définition de l’élément mur     
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Lorsqu’un mur n’est pas raidi latéralement par des murs en retour, la longueur libre de 

flambent lf est déduit de la hauteur libre du mur L en fonction de ses liaisons avec le plancher. 

Les valeurs du rapport (
𝐿𝑓

𝐿
) sont données par le tableau suivant :  

 

 

 

 

 

Tableau IV.30: Valeur de (lf/l)   

   

L’élancement mécanique λ se déduit de la longueur libre de flambement par la relation :  

  

     IV.3.3 Effort de compression en ELU  

Soient :   

: Longueur de flambement calculée en (b)  

a : épaisseur du voile  

d : longueur du voile   

 : Résistance caractéristique du béton à 28 jours   

       : Limite élastique de l’acier   

 

=1.5 (sauf combinaison accidentelles pour lesquelles =1.15)    
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=1.15 (sauf combinaison accidentelles pour lesquelles =1)  

Nota :   

Les valeurs de α données par le tableau ci-dessous sont valables dans le cas où plus de la moitié 

des charges est appliquée après 90 jours, sinon avoir     

 

 

 

 

 

Tableau IV.31: Calcul de σulim  

  

Remarque:  

La contrainte limite vaut     que nous appellerons  ou  suivant que le béton 

est non armé ou armé.  

 IV.3.4  Niveaux de vérification   
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On vérifie le voile à deux niveaux différents :   

- Niveau I-I à mi-hauteur d’étage :   

- Niveau II-II sous le plancher haut :   

On cas de traction on néglige le béton tendue.  

IV.3.6 Aciers minimaux   

si :  on a pas besoin d’armatures comprimées, on prendra alors les valeurs 

minimales données par le tableau suivant : (  est la contrainte de compression ultime 

calculée).  

L’épaisseur du voile est désignée par la lettre a.  

     a- Aciers verticaux, aciers horizontaux   

                                                 Tableau IV.32: Acier verticaux et horizontaux   

  

• La section d’armatures correspondant au pourcentage  doit être répartie par moitié sur 

chacune des faces de la bande de mur considérée.  

• La section des armatures horizontales parallèles aux faces du mur doit être répartie par moitié 

sur chacune des faces d’une façon uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de 

l’élément de mur limité par des ouvertures.  
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b- Aciers transversaux (perpendiculaire aux parements) Seuls les aciers verticaux (de 

diamètre ϕt) pris en compte dans le calcul de Nu lim sont à maintenir par des armatures 

transversales (de diamètre ϕt)  

Tableau IV.33: Acier transversaux   

  

  

 

Cisaillement   

Aucune vérification à l’effort tranchant ultime n’est exigée en compression si le cisaillement est 

inférieur à 0.05  (il faudra donc vérifier que ).  

IV.4 Procédure de ferraillage des trumeaux   

IV.4.1 Introduction   

Pour le ferraillage des trumeaux, on devra calculer et disposer les aciers verticaux et les aciers horizontaux 

conformément aux règlements B.A.E.L 91 et RPA 99.  

L’apparition de logiciels modernes d’analyse de structure, utilisant la méthode des éléments 

finis pour modéliser et analyser les structures a considérablement aidé l’étude du 

comportement globale de la structure mais aussi, l’obtention directe des efforts et des 

contraintes (dans les voiles) en tout point de la structure facilite, après une bonne 

interprétation des résultats du modèle retenue, l’adoption d’un bon ferraillage (ou ferraillage 

adéquat).  

     IV.4.2 Méthode simplifiée basée sur les contraintes :(calcul des aciers verticaux) : 
Comme déjà dit, les voiles du Bâtiments sont sollicités en flexion composée.  

Les contraintes normales engendrées ( ) peuvent être soit des contraintes de compression ou de 

traction.  

1- ZONE COMPRIMEE :  

Si   compression   

Dans ce cas le Voile n’est pas armé à la compression, on prend :  
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=Max (Min BAEL ; Min RPA)  

2- ZONE TENDUE :  

Si   traction   

Lorsqu’une partie (zone) du voile est tendue, la contrainte de traction (moyenne)  vaut :   

  

Avec :   

          : force de traction.                

           e: épaisseur du voile.  

         : longueur de la section considérée (ici maille).  

  

Cette contrainte entraine une section d’acier As tel que :   

………..(1)  

 

Ou  =exlm  

 Est répartie sur S cette quantité d’acier sera répartie en deux nappes (une sur chaque 

face du voile).  

Rappelons que les voiles ont été modélisés par des éléments coques (Shell) à 4 nœuds. 

Un maillage horizontal et vertical (voir figure ci-après) de chaque voile est nécessaire 

pour approcher les valeurs réelles des contraintes.  

       Le rapport (a/b) des dimensions de la maille est choisi proche de l’unité.  

  

  
Figure IV.10: Discrétisation d’un voile en un élément (maille) coque.  

  

La lecture des contraintes moyennes (de traction ou de compression) se fait directement au 

milieu de chaque maille dont le ferraillage est calculé par l’équation (1) dans le cas de la 

traction.  
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 Aciers Horizontaux:  

  

  

=  est donnée par l’interface graphique ETABS.   

:espacement maximal trouvé pour As     

b= a (épaisseur du trumeaux)  

   

  

IV.4.3 Préconisation Du Règlement Parasismique Algérien  

(Rpa99Version2003):  

a- Aciers verticaux :  

• Lorsqu’une partie du voile est tendue sous l’action des forces verticales et horizontales, 

l’effort de traction doit être pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum 

des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0.20%  

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

trumeau, la section totale d’armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins 

égales à 0.20% de la section horizontale du béton tendu.  

• Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des cadres 

horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.  

• Si les efforts importants de compression agissant sur l’extrémité, les barres verticales 

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.  

• Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la partie 

supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas crochets (jonction par recouvrement).  

• A chaque extrémité du voile (trumeau) l’espacement des barres doit être réduit de moitié 

sur 1/10 de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 

cm.  
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Figure IV.11:disposition des armatures verticales dans les voiles . 

      b- Aciers horizontaux :  

Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10 . 

Dans le cas où il existerait des talons de rigidité, les barres horizontales devront être 

ancrée sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage 

droit.  

c- Règles communes :  

• Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné 

comme suit :  

-Globalement dans la section du voile 0.15%.  

- En zone courante 0.10%.  

• L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inférieur à la plus petite des 

deux valeurs suivantes :    ( 1.5a ; 30) cm   

• Les deux nappes d’armatures doivent être reliées avec au moins 4 épingles au mètre 

carré.  

• Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.  

• Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des zones 

d’about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur du voile.  

•  Les longueurs de recouvrement doivent être égales à :  

- 40  pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est 

possible   

- 20  pour les barres situées dans la zone comprimée sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles des charges.  

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être pris par les aciers de coutures dont 

la section doit être calculée avec la formule :  

  

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts de 

traction dus aux moments de renversement.  

 Présentation des résultats :  
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Apres la visualisation de l’état des contraintes dans les voiles du bâtiment sous les combinaisons 

sismiques, nous avons déduit :  

1- L’état de contrainte des voiles : (V1etV’1) ; (V2etV’2) est semblable.  

             Donc nous auront à calculer le ferraillage pour 2 voiles uniquement.  

  

Figure IV.12 : Repérage des voiles   

                                               Tableau IV.34: Longueur et épaisseurs des voiles  

Bout de voile    e(cm)  L(m)  Nombre de mailles  Longueur de la maille (m)  

1 et 1’  20  2 3 0.666 

2 et 2’  20  2 3  0.666 

  

Exemple de calcul :  

 Voile V2 :  

Soit le voile de longueur :  

- L =2m  

- a = 0,2 m (épaisseur)  

- he = 4.08 m (hauteurs RDC)  

- Le voile est découpe en 3 mailles horizontales de même lm=0.666m et de section  

S=a×lm→ S=0.1332m²  

  

a- Contraintes limites :  

Pour une hauteur de RDC de 4.08m d’où la hauteur libre est égale à :  

 he=4.08-0,40 =3.68m   Avec : (0,40m : hauteur de la poutre)  

Pour une hauteur d’étage de 3.06m d’où la hauteur libre est égale à :  

 he=3.06-0,40 =2.66m   Avec : (0,40m : hauteur de la poutre)  



   Chapitre IV  Ferraillage des éléments principaux   

  

99  

  

  

                 Tableau IV.35: Calcul de σba et σbna pour les voiles.  

  
  Notation Unite Béton non armé Béton armé 

Lounger de 

flambement 
lf m 3.68x0,85=3.128 0,8x3.68=2.944 

Enlacement λ  54.18 50.99 

Coefficient                 0.41                 0.57 

Section réduite 

Br=d(a-0,02) (par ml) 

Avec d = 1m 

 
 

Br 

 
 

m2 

 
 

1(0.2-0.02) =0.18 

 
 

1(0.2-0.02) =0.18 

           Effort limite 

ELU 

 

 

 
     KN 

 

 

2139.13 

 

 

2694.84 

 

Contraintes 

limites(RDC) 

 

 
 

 

 

MPa 

 

 

       σbna=10.7 
 

 
 

      σba=13.48 

 

Contraintes limites(EC) 

 

 
 

 

 

MPa 

 

 

σbna=15.62 

 

 
 

σba=20.29 

 

Remarque :   

Lorsque la contrainte en compression σc dans le voile est tel que   

alors :   

- As= 0,1% de B  

- B=a*lmaille  

B=(0.2)(0.666)=0.1332m²  

As = 1.332cm²  

                    Tableau IV.36: Calcul des armatures verticales détaillé du 4éme étager voiles V2 et V’2 .  

Maille   1  2  3  

L(m)  0.666 0.666 0.666 

S(m²)=Lxa  0.1332 0.1332 0.1332 
(MPa)  1.01 0.58 0.77 

F(kN)= ×S 134.532  77.256 102.564 
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As(cm²)=F/    2.69 1.54 2.05 

 Asmin(cm²)  
Selon  

BAEL:  

 0,1%Sbéton  

Selon RPA99:  
 0,2 %Sbéton  

  
  
  

1.33 
  

2.67 

  
  
  

1.33 

  
2.67  

  
  
  

1.33 
  

2.67  

Choix 2x4T10 2x4T10 2x4T10 

Asadoptè(cm²) 6.28 6.28 6.28 
St(cm²)  

10 
66.6/4=16.66 

Soit : St=20cm 
 

10 

S ≤ 
(1.5a,30cm) 

 S ≤30 cm  

  
Vérifier  

  
Vérifier  

  
Vérifier  

  

       b- Armatures de joint de bétonnage (aciers de couture) :  

 RDC :  

 

      S12 = 0.933MPa 

      =0.933×0.2×0.666 = 124.28 KN     

      =1.4×124.28 = 173.99 KN 

       Avj=1,1
173.99

500
 

      Avj= 3.83cm2 

Choix : 2x3T10=4.68cm²  

- Cette quantité d’acier sera ajoutée le long des joints de coulage. 

       c- Acier horizontaux :  

  

    u = 1.4τu = 1.4 S12 

         Stmin= 30cm 

      Ah1 = 
1.4×0.933×200×300

(0.8×500)×0.8
 =2.45cm2 

   

(Av : Section d'acier vertical de la maille, la plus armée.) 
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Ah2=
2

3
 (6.28) = 4.19cm2 

Asmin= 0.2% al =0.2%×20×66.6= 2.67cm2 

- Ah= Max(2.45 ;4.19 ;2.67) = 4.19cm2 

- Choix : 2×4T10 = 6.24cm2 

- Avec : St=
81.6

4
 = 20.4cm 

- St = 20.4cm < 30cm……… 

Nota :  

Les valeurs des contraintes dans les voiles données dans le tableau ci-après correspondent à la 

combinaison de charge la plus défavorable (0.8G±E) 

Résultats pour le reste des voiles du bâtiment :  

Tableau IV.37: Armatures verticales Etage courant & RDC du V2 et V’2.  

ETAGER Maille  
(m2) 

 
(MPa) 

 
(KN) 

 
(cm2) 

 
(%) 

Le 

choix 
 

(cm2) 

Esp 

(cm) 

 

RDC -2éme 

1 0.1332 -4.75 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

2 0.1332 -2.59 / Asmin / 2x4T10 6.28 20 

3 0.1332 -2.95 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

 

 

3éme 

 

1 0.1332 0.63 83,916 1,678 0,126 2x4T10 6.28 10 

2 0.1332 -2.54 / Asmin / 2x4T10 6.28 20 

3 0.1332 -2.49 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

4émé 

 

1 0.1332 1.01 134.532 2.69 0,202 2x5T10 6.28 10 

2 0.1332 0.58 77.256 1.54 0,116 2x4T10 6.28 20 

3 0.1332 0.77 102.564 2.05 0,154 2x4T10 6.28 10 

c- Armatures verticales de compression :  

σcomp
Max= 4.75 < σba = 13.48  Le voile n'est pas armé à la compression, on prend la section minimale. 

=Max (Min BAEL ; Min RPA)  

• Selon BAEL : 0.10%  

• Selon RPA :  0.2%  

Tableau IV.38: Choix de la section minimale   

Voile Épaisseur (cm) lmaille (cm) AsBAEL(cm2) AsRPA(cm2) Choix  

V2 & V’2 20 66.6 

 

1.33 

 

2.67 2x4T10 6.28 



 Voile 1 & 1’ :  



   Chapitre IV  Ferraillage des éléments principaux   

  

102  

  

Soit le voile de longueur :  

- L =2 m  

- a = 0,2 m (épaisseur)  

- he = 4.08 m (hauteurs RDC) he = 3.06 m (hauteurs EC).  

Le voile est découpe en 3mailles horizontales de même L=0.666m et de section  

S=a×L→ S=0.1332m  

a- Armature verticale :  

Les valeurs des contraintes dans les voiles données dans le tableau ci-après 

correspondent à la combinaison de charge la plus défavorable (G+Q±E) 

Tableau IV.39: Armatures verticales V1 et V’1  

ETAGER Maille  
(m2) 

 
(MPa) 

 
(KN) 

 
(cm2) 

 
(%) 

Le 

choix 
 

(cm2) 

Esp 

(cm) 

 

RDC -2éme 

1 0.1332 -4.62 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

2 0.1332 -3.7 / Asmin / 2x4T10 6.28 20 

3 0.1332 -3.34 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

 

3éme 

 

1 0.1332 0.31 41,292 0,826 0,062 2x4T10 6.28 10 

2 0.1332 -1.76 / Asmin / 2x4T10 6.28 20 

3 0.1332 -2.68 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

4émé 

 

1 0.1332 1.11 147,852 2,957 0,222 2x4T10 6.28 10 

2 0.1332 1.30 173,16 3,463 0,26 2x4T10 6.28 20 

3 0.1332 -0.33 / Asmin / 2x4T10 6.28 10 

c- Armatures verticales de compression :  

σcomp
Max= 4.62 < σba = 13.48  Le voile n'est pas armé à la compression, on prend la section minimale. 

 =Max (Min BAEL ; Min RPA)  

 Selon BAEL : 0.10%  

 Selon RPA :  0.2%  

Tableau IV.40: Choix de la section minimale   

Voile Épaisseur (cm) lmaille (cm) AsBAEL(cm2) AsRPA(cm2) Choix  

V1 & V’1 20 66.6 

 

1.33 

 

2.67 2x4T10 6.28 

 

a- Acier de bétonnage (acier de couture) :  

                  S12 =  designe La contrainte moyenne tangentielle, valeur lue au milieu de la maille. 

Tableau IV.41: calcule des aciers de coutures des voiles  
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Voile Zone (MPa) (cm²) Choix  

1 & 1’ 
1 0,93 3,83 2X3T10 4.72 

2 1,62 6,65 2X5T10 7.86 

2 & 2’ 
1 1,07 4,39 2X3T10 4.72 

2 1,39 5,70 2X4T10 6.28 

b- Armature horizontaux :  

Tableau IV.42: calcule des aciers horizontaux des voiles  

 

 
Zone  

(MPa) 
(cm²) (cm²)  Choix  

1 & 1’ 

 

RDC-2ème 0.93 2,45 4.19 2.67 2x4T10 6.28 

3éme-4éme 1,62 4,25 4.19 2.67 2x4T10 6.28 

2 & 2’ 

 

RDC-2ème 1,07 2,81 4.19 2.67 2x4T10 6.28 

3éme-4éme 1,39 3,65 4.19 2.67 2x4T10 6.28 

  

IV.5 Dessin de ferraillage :  

 

                                         
 

         Figure IV.13 : Dessin de ferraillage du voile V2 du RDC-1er étage 

                                          

                                           Figure IV.14 : Dessin de ferraillage du voile V2 du 2éme étage 
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                                           Figure IV.15 : Dessin de ferraillage du voile V2 du 3ème -4ème étage 

 

 
 

                                         Figure IV.16 : Dessin de ferraillage du voile V’2 du RDC-1er étage 

        

Figure IV.17 : Dessin de ferraillage du voile V’2 du 2éme étage 
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 Figure IV.18 : Dessin de ferraillage du voile V2 du 3ème -4ème étage 

 

 

                                      Figure IV.19 : Dessin de ferraillage des voiles V1 et V’1 du RDC-1er étage 

 

                                           Figure IV.20 : Dessin de ferraillage des voiles V1 et V’1 du 2éme étage 

 

                                           Figure IV.21 : Dessin de ferraillage des voiles V1 et V’1 du 3ème -4ème étage 

 

IV.6 Procédure de ferraillage des linteaux :  

 Les linteaux sont des éléments considérés comme des poutres courtes de faible raideur, bi 

encastrés dans les trumeaux.  

Sous l’effet d’un chargement horizontal et vertical, le linteau sera sollicité par un moment 

M et un effort tranchant V, les linteaux pourront donc être calculés en flexion simple.  

 La méthode de ferraillage décrite ci-dessous est proposée dans le RPA99 version 2003.  

 Le RPA version 2003 limite les contraintes de cisaillement (dans les linteaux et les trumeaux) 

dans le béton à :  282,0 cbb f       

   
db

V
b

0

                  Avec            
cal

uVV 4,1   
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Ou bien :    (   =  du fichier résultats de l’ETABS)  

Avec :   

 : Épaisseur du linteau ou du voile.  

d : la hauteur utile =0.9h.  

h : hauteur totale de la section brute.  

1- Premier cas :  

• Dans ce cas les linteaux sont calculés en flexion simple (avec les efforts M et V).  

• On devra disposer :  

- Des aciers longitudinaux de flexion (Al)   

- Des aciers transversaux (At)    

- Des aciers en partie courante, également appelés acier de peau (Ac)    

a. Aciers longitudinaux :  

Les aciers longitudinaux inférieurs ou supérieurs sont calculés par la formule :  

     
e

l
fZ

M
A        Avec :     Z=h-2d’  

Où :  

    h: est la hauteur du linteau  

M : moment dû à l’effort tranchant  
cal

uVV 4,1     

d’: est la distance d’enrobage.  

      b. Aciers verticaux :  

Deux cas se présentent :  

 Premier sous cas : Linteaux longs    1
h

l
g  

On a:  
V

ZfA
S et  

Où:  S:Représente l’espacement des cours d’armatures transversales.  

         Représente la section d’un cour d’armatures transversales.  

        Z=h-2d’  

        V : Représente l’effort tranchant dans la section considérée (
cal

uVV 4,1 )       

          l : Représente la portée du linteau.  

 Deuxième sous cas : Linteaux courts   1g  
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On doit avoir :  
et

et

fAV

lfA
S


  

Avec : V= Min ( )  

             

            

Avec :  moment résistant ultime des sections d’about à droite et à gauche du linteau 

de portée   (voir la figure suivante) et calculés par : ZfAM elc   

Où ; Z=h-2d’  

 

 

 

 

                                             Figure IV.22 : : effort tranchant et moment dans le linteau.  

 

2- Deuxième cas :    

 

Dans ce cas il y a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieurs et inférieurs).  

Transversaux et en zone courante (armature de peau) suivant les minimums réglementaires.  

Les efforts (M, V) sont repris suivant des bielles diagonales (compression et traction) suivant l’axe 

moyen des armatures diagonales  à disposer obligatoirement.  

Le calcul de AD se fait suivant la formule :   
sin2 e

D
f

V
A               

 Avec :   
l

dh
tg

2
    

     Et :                 
cal

uVV      (sans majoration)     ( 12S
he

V cal

u
u  ) 

3- Ferraillage Minimale :    

     b : épaisseur du linteau       

     h : hauteur totale du linteau  

     S : espacement des armatures transversales  

a. Armatures longitudinales At et A’l :  

         (Al , A’l)  0,0015 b h            (0,15%)        (Avec Al lit inférieur et A’l lit supérieur) 

b. Armatures transversales At : 
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   si   SbAf tcb 0015,0025,0 28   

   si  SbAf tcb 0025,0025,0 28   

  
4

h
St                      (Espacement des cadres). 

  

c. Armatures de peau (ou en section courante) Ac :  

Les armatures longitudinales intermédiaires ou de peau Ac (2 nappes) doivent être  au total d’un 

minimum égale à 0,2% 

C’est à dire :   bhAc 002,0                 (en deux nappes). 

d. Armatures diagonales AD :  

                 Si      

                 Si   

 

      Figure IV.23 : Linteaux du voile 1 et 1’  

 Exemple de calcul type 1 : 

 τu = 2.27 MPa 

 τb = 3.18 MPa 

 τb > 0.06f28 = 1.8 MPa … On est dans le Deuxième cas. 

- Dans ce cas il y a lieu de disposer le ferraillage longitudinal (supérieur et inférieur), transversal et en 

zone courante suivant les minimums réglementaires suivants : 

Calcul des Armatures longitudinales At et A’l : 

Al =A’l   0,0015x20x77 =2.31 cm2 

         Soit :   Al=A’l=3HA10=2.35cm2 

Calcul de Armatures de peau (ou en section courante) Ac : 

Ac(0,002) x20x77=3.08 cm2 

0.77m 

  2.8m 
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         Soit :  Ac = 4HA10=3.14 cm²      (répartie en deux nappes) (soit 2 barres /nappe). 

Calcul de Armatures transversales At : 

0.025fc28 = 0.75 MPa → τb > 0.025fc28 

StMax = 
𝒉

𝟒
 = 19.25 cm                    On prend  St = 15cm 

At0,0025. b. S=(0,0025)(20)(15)=0,75 cm2 

soit : At= 2HA10=1,57cm2.. 

     Calcul de Armatures diagonales AD :  

Calcul de :  
sin2 e

D
f

V
A   

     Avec : tgα = 
𝒉−𝒅

𝒍
=

𝟎.𝟕𝟕−𝟐×𝟎.𝟎𝟑

𝟐.𝟖
 =0.25 → α = 14.23° 

       AD = 
𝑽

𝟐𝒇𝒆 𝒔𝒊𝒏𝜶
 =  

𝟐.𝟐𝟕×𝟐𝟎𝟎×𝟕𝟕𝟎

𝟐×𝟓𝟎𝟎×𝐬𝐢𝐧 (𝟏𝟒.𝟐𝟑)
 = 14.22 cm2 

Et       
cal

uVV    (sans majoration)   (  12S
he

V cal

u
u  ) 

Soit   : AD =2×4HA16= 16.08 cm². 

AD  0,0015 b h = 2.31cm2              c’est vérifié 

 Longueur d’ancrage :  La≥  
ℎ

4
 + 50ϕ = 

77

4
 + 50(1.6) = 99.25 cm → La= 100 cm 

  

                                                                       

                         Voile 2 et 2’                                                                                Voile 1 et 1’  
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    Figure IV .24 : Vue en élévation des voiles 1et 1’ et 2 et 2’. 

 

               Tableau IV.43: calcul de ferraillage des linteaux 

VOILE 
h 

(cm) 

b 

(cm) 

L 

(cm) 

τb 

(MPA) 

Cas 

n° 

(Al , A’l) 

(cm2) 

Ac 

(cm2) 

St 

(cm) 

At 

(cm2) 

AD 

(cm2) 

La 

(cm) 

V1 0.77 20 280 3.18 2 3HA10 4HA10 15 2HA10 2×4HA16 100 

V’1 0.77 20 280 3.06 2 3HA10 4HA10 15 2HA10 2×4HA16 100 

V2 0.77 20 175 2.37 2 3HA10 4HA10 15 2HA10 2×4HA14 100 

V’2 0.77 20 175 3.30 2 3HA10 4HA10 15 2HA10 2×4HA16 100 

 

 

 

IV.7 Dessin de ferraillage   

 voile V1 et V’1  : 

 

 

Figure IV.25 : dessin de ferraillage linteaux V1 et V’1.  

voile V2 : 
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 Figure IV.26 : dessin de ferraillage linteaux V2.  

 

 

voile V’2 : 

 

 Figure IV.27 : dessin de ferraillage linteaux V’2.
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Chapitre V : Etude des fondations  

I. Introduction   

       On appelle fondation la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise 

auquel sont transmises toutes les charges supportées par l’ouvrage. Donc elle constitue une 

partie importante de l’ouvrage.  

II. Calcul des fondations   

La conception générale des fondations doit assurer la cohérence du projet vis-à-vis du site, du 

sol, de l’ouvrage et interaction sol structure.   

On a :   

  



  

• Sradier = Sbâtiment  plus un débord de 50cm pour chaque coté.     

Donc : Sbatiment = 396.33m2 

• Snéc = 
𝑁

𝜎𝑠𝑜𝑙
  

     - Avec : 

      σSol = 1.5bars 

        N = N Superstructure + N1S.Sol 

          N = 1.1 NG + NQ 

       1S.Sol = 1.1×3884.99 +990.83 = 5264.32 KN 

          Superstructure = 1.1×26390.18+4122.15 = 33151.35 KN 

      Donc : Snéc= 
𝑁

𝜎𝑠𝑜𝑙
 = 

5264.32+33151.35 

150
 = 256.11m2 

       
Snéc

𝑆𝑏𝑎𝑡
 = 

256.11

396.33
 = 64.62% > 50% 

Alors :   

Compte tenu les charges appliquées sur notre fondation et le poids de la structure, nous avons 

constaté que le type de fondation superficielles approprié à notre bâtiment est un radier 

général.  

  La section nécessaire 256.11m2 est inférieure à celle du bâtiment (396.33m2). Avec un 

débord de 0,5m de chaque côté, la surface totale du radier devient Sradier = Sbâtiment + Sdebord 

=441.92m2.  
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II.1 Introduction    

Un radier est une dalle pleine réalisée sous toute la surface de la construction. Cette dalle peut 

être massive (de forte épaisseur) ou nervurée ; dans ce cas la dalle est mince mais elle est 

raidie par des nervures croisées de grande hauteur. Dans notre cas, on optera pour un radier 

nervuré renversé (plus économique que pratique). l'effort normal supporté par le radier est la 

somme des efforts normaux de tous les poteaux.  

    

Figure V.1: Schéma du radier nervuré   

II.2 Pré-dimensionnement du radier   

II.2.1 Dalle    

L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :  

a- Condition forfaitaire : 
𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟐𝟓
≤ 𝒉𝟏 ≤

𝑳𝒎𝒂𝒙

𝟐𝟎
   

avec:   Lmax  = 4.8m  

- Donc : 19.2cm ≤ ℎ1 ≤ 24 𝑐𝑚 On choisit h1 = 30cm 

 

b- Condition de cisaillement :   

τ =  
𝑇𝑢

𝑏.𝑑
≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0,1𝑓𝑐28 ; 4𝑀𝑃𝑎} = 3 𝑀𝑃𝑎 

Avec : Tu = 
𝑞.𝐿

2
 ;  q = 

𝑁𝑢×1𝑚𝑙

𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟
 

          Nu = Nu (superstructure)+Nu (sous-sol). 

        Nu = 48540.95 kN 

        b = 1 m : Largeur de la semelle.  

        L= 4.8m ; b = 1m 
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        τ =  
𝑞𝐿

2𝑏.𝑑
 = 

𝑁𝑢.𝐿.1𝑚𝑙

2.𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟.𝑏.𝑑
 = 

𝑁𝑢.𝐿.1𝑚𝑙

2.𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟.𝑏.(0.9ℎ)
 ≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ 

       h ≥ 
𝑁𝑢.𝐿.1𝑚𝑙

2.𝑆𝑟𝑎𝑑𝑖𝑒𝑟.𝑏.(0.9𝜏𝑢̅̅̅̅ )
 = 9.8cm  → h2 ≥ 9.8cm 

     Conclusion : 

        h ≥ Max (h1 ; h2 ) = 30 cm → on pend donc: h = 30 cm. 

II.3 Pré-dimensionnement des nervures   

     II.3.1 Largeur de la nervure    

Condition de coffrage (largeur de la nervure) 

a ≥ 
𝐿𝑚𝑎𝑥

10
=  

480

10
 = 48cm  

                      On opte pour :  a = 50cm  

      II.3.2 La hauteur de la nervure    

       a- Condition de la flèche    

La hauteur des nervures se calcule par la formule qui suit :  

      
𝐿𝑚𝑎𝑥

15
< ℎ1 <

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
  On a : 𝐿𝑚𝑎𝑥 = 4.8m    

32𝑐𝑚 < ℎ1 < 48𝑐𝑚 

     Soit : hN1 = 45cm 

     b- Condition de raideur 

            Pour étudier la raideur de la dalle du radier, on utilise la notion de la largeur définie par 

l'expression suivante : 
𝝅

𝟐
 le + a 

Avec : Le = √
4𝐸𝐼

𝑏𝐾

4
 

      E : Module d’élasticité du béton. → E =20000 MPa  

     I : Inertie de la section du radier. 

      Largeur de la semelle : b = 
4.8+4

2
 = 4.4 m 

     K: Coefficient de raideur du sol (0,5kg/cm3≤K≤12kg/cm3).  

     On pourra par exemple adopter pour K les valeurs suivantes :  

     K =5MPa→ pour un très mauvais sol.  

     K =40MPa  → pour un sol de densité moyenne .  
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     K =120 MPa  → pour un très bon sol.  

     Pour notre cas K=40MPa (sol de densité moyenne).  

  Procédure pratique pour fixer la hauteur de la nervure:  

Le concepteur peut choisir une inertie de la semelle telle que la 

condition entre-axe des poteaux ≤
𝜋

2
 le

 + a    soit satisfaite 

Et calculer la semelle comme une poutre continue soumise a la 

réaction du sol (avec une répartition linéaire des contraintes du sol). 

  

       b = 4.4m , hsemelle = 0.30m , a = 0.5m , entre-axe des poteaux = 4.8m. 

Tableau V.1. Hauteur de la nervure calculée par une procédure pratique. 

Hauteur de nervure(m) 0.8 1 1.1 

I( m4) 0.0592 0.0934 0.1241 

Le(m) 2.27 2.55 2.74 

𝝅

𝟐
 le + a 4.06 4.50 4.80 

 

- A partir du tableau précédent on déduit hN2 = 1.1 m 

Conclusion : 

hN ≥ Max (hN1 ; hN2) = 110 cm On prend : hN = 110 cm. 

En résumé : 

- Epaisseur de la dalle du radier h = 30 cm 

- Les dimensions de la nervure: 

- b = 50 cm ; hN = 110 cm 

II.4 Caractéristiques Géométrique du Radier : 

        Tableau V.2. Caractéristiques géométriques du radier. 

Position de centre de gravité (m) Moment d’inertie (m4) 

XG YG Ixx Iyy 

13.78 7.77 9417.598 20659.493 

 

II.4.1 Vérifications nécessaires   

II.4.1.1 Vérification de la stabilité du radier   

      Il est très important d'assurer la stabilité au renversement de cet ouvrage vis-à-vis des 

efforts horizontaux.  
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     Le rapport 
R

s

M

M
 doit être supérieur au coefficient de sécurité 1,5 









 5,1

R

s

M

M
  

Avec 

       Ms: Moment stabilisateur sous l'effet du poids propre, et éventuellement des terres (se trouvant 

au-dessus du débord). 

       MR: Moment de renversement dû aux forces sismique. 

                    MR=∑M0+V0h 

       M0: Moment à la base de la structure. 

       V0: L'effort tranchant à la base de la structure. 

       h: Profondeur de l'ancrage de la structure. 

Sens x-x : 

M0= 42311,699 KN.m ; V0= 2633,64 kN ; h=4.6m (hS.Sol + hN). 

Donc: MR= 54426.443 KN.m 

N=N1+N2 

N1: (Poids propre de la super structure et du sous-sol)+(charge d’exploitation de la structure). 

N2: Poids propre du radier+poids propre de la nervure. 

On a:  NG1= 35388.15 kN 

           NG2=1.1[ρb.S.h +( ρb.L.h.b)]= 1.1[(25×441.92×0.30) + (25×0.5×0.8×221.3)]= 6080.14KN 

             Donc: N=41468.29 KN 

Ms=N.xG=571433.0362 KN.m 

𝑀𝑆

𝑀𝑅
 = 10.49 >1.5……………Vérifiée 

 

 Sens y-y  

M0= 42357,175 KN.m ; V0= 2633,83 kN ; h=4.6m (hS.Sol + hN). 

Donc: MR= 54472.793 KN.m 

Ms=N.yG= 322208.6133 KN.m 

𝑀𝑆

𝑀𝑅
 = 5.92 >1.5……………Vérifiée 

 

- Le rapport du moment de stabilité et du moment de renversement est supérieur à 1,5 ; donc 

notre structure est stable dans les deux sens.  

II.4.1.2 Vérification des contraintes sous le radier   
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Soit : σsol=1,5 bars  

Les contraintes du sol sont données par :  

a. Sollicitation du premier genre   

À l'ELS : σser = 
𝑁𝑠𝑒𝑟

𝑆𝑟𝑎𝑑
=

41468.29

441.92
 = 93.84 KN/m2      

     σser = 93.84 KN/m2 <  σsol = 150 KN/m2……………Vérifiée 

b. Sollicitation du second genre   

    On doit vérifier les contraintes sous le radier (σ1 ; σ2)  

   Avec :  

           

         

  On vérifie que :  

σ1: Ne doit pas dépasser 1.5σsol. 

σ2: Reste toujours positive pour éviter des tractions sous le radier. 

4

3

4

21 











 L
Reste toujours inférieur à 1,33σsol. 

• ELU 

Nu= 56749.1385 kN  

σsol=150 kN/m2  

                                                         Tableau V.3 : Contraintes sous le radier à l'ELU.  

 
σ1 

(kN/m2) 

σ2 

(kN/m2) 4

3

4

21 











 L

(kN/m2) 

Sens x-x 208.05 48.77 168.23 

Sens y-y 148.89 107.93 138.65 

Vérification σ1max < 1.5 σsol  =225 σ2min>0 5.19933.1
4









sol

L
  

  

• ELS  

Nser= 41468.29 kN  

σsol=150 kN/m2  

                                                    Tableau V.4 : Contraintes sous le radier à l'ELS.  
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σ1 

(kN/m2) 

σ2 

(kN/m2) 4

3

4

21 











 L

(kN/m2) 

Sens x-x 173.48 14.2 133.66 

Sens y-y 114.32 73.36 104.08 

Vérification σ1max < 1.5 σsol  =225 σ2min>0 5.19933.1
4









sol

L
  

 

Conclusion :  

  Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens, donc pas de risque de soulèvement.  

c. Détermination des sollicitations les plus défavorables            

Le radier se calcule sous l'effet des sollicitations suivantes :  

                              ELU :    σu = σ (
𝑳

𝟒
)  = 168.23 KN/m2   

                                    ELS :    σser = σ (
𝑳

𝟒
)  = 133.66 KN/m2    

II.4.1.3  Ferraillage du radier   

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les 

poteaux et les poutres qui sont soumises à une pression uniforme provenant du poids propre de 

l’ouvrage et des surcharges.  

Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.  

  

1- Ferraillage de la dalle   

a- Détermination des efforts   

 Si 0.14.0 
y

x

L

L
La dalle travaille dans les deux sens, et les moments au centre de la 

dalle, pour une largeur unitaire, sont définis comme suit: 
2

xxx qLM  ……………sens de la petite portée. 

xyy MM  ……………sens de la grande portée. 

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont encastrés aux niveaux des appuis, d'ou on 

déduit les moments en travée et les moments sur appuis. 

 

Panneau de rive: 

- Moment en travée:        Mtx=0.85Mx 

                                           Mty=0.85My 
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- Moment sur appuis:      Max=May=0.3Mx    (appui de rive) 

                                           Max=May= 0.5Mx    (autre appui) 

 

Panneau intermédiaire : 

 

- Moment en travée:         Mtx=0.75Mx 

                                      Mty=0.75My 

 

- Moment sur appuis: Max=May=0.5Mx     

          Si 4.0
y

x

L

L
La dalle travaille dans un seul sens. 

- Moment en travée: Mt=0.85M0 

- Moment sur appuis: Ma=0.5M0 

 

Avec: 
8

2

0

ql
M   

  

 Valeur de la pression sous radier : 

     ELU :   

qu = qm
u.1m = 168.23 KN/m 

           

ELS : 

qser = qm
ser.1m = 133.66 KN/m  

 Moment en travée et sur appuis à l'ELU (ν=0) :  

  

 On à le rapport des panneaux 0.4 <
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=  

4.35

4.8
  = 0.90 < 1 →  la dalle travaille dans les deux 

sens.  

Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant :  

 

 

 

 Tableau V.5 : Calcul des moments à l'ELU.  

Lx(m) Ly(m) Lx/Ly μx     μy qu(kN/m) Mx(kNm) Mtx(kNm) My(kNm) Mty(kNm) Ma(kNm) 

4.35 4.8 0.90 0.0456 0.7834 168.23 145.16 108.87 113.71 85.28 72.58 



   Chapitre V   Etude de fondation  

 

120 
 

 

 Moment en travée et sur appuis à l'ELS (ν=0,2) :  

     Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant.  

                                                  Tableau V.6 : Calcul des moments à l'ELS.  

Lx(m) Ly(m) Lx/Ly μx     μy qser(kN/m) Mx(kNm) Mtx(kNm) My(kNm) Mty(kNm) Ma(kNm) 

4.35 4.8 0.90 0.0528 0.8502 133.66 133.54 100.15 113.54 85.15 66.77 

  

b- Calcul du ferraillage   

   Le ferraillage se fait avec le moment maximum en travée et sur appuis.  

On applique l'organigramme d'une section rectangulaire soumise à la flexion simple.  

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant: fc28=30MPa ; ft28=2.4MPa ; 

σbc=17MPa ; fe=500MPa ; σs=435MPa ; b=100cm ;  h=30cm ; d=0,9 h=27cm   

- Section minimale :  

Sens y-y : 0,08% b.h= 2.4 cm2.  

Sens x-x : As min =1,2.( Amin suivant y-y)=2.88 cm2.  

                                                    Tableau V.7 : Ferraillage des Panneaux du Radier.  

 Sens Mu(KN.m) Ascal(cm2) Asmin(cm2) Choix Asadp(cm2) 

Travée 
x-x 108.87 9,74 2.88 5T16 10.05 

y-y 85.28 7,54 2.4 5T14 7.70 

Appui 
x-x  

y-y 
72.58 6,38 2.88 6T12 6.79 

  

- Espacement:  

En travée :  

Sens x-x :  

Esp ≤ Min(3h ;33cm) → St ≤ Min(90cm ;33cm) = 33cm. 

St = 
100

5
 = 20 cm < 33cm                Soit : St = 20cm 

Sens y-y :  

Esp ≤ Min(4h ;40cm) → St ≤ Min(120cm ;40cm) = 40cm. 

St = 
100

5
 = 20 cm < 40cm                      Soit : St = 20cm 

Aux Appuis :  
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 St = 
100

6
 = 16.66 cm < 33cm                Soit : St = 15cm 

     c- Vérifications nécessaires   

  

- Condition de non fragilité:   

Amin = 0.23bd(
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) = 2.98cm2 <  6.79 cm2

   

- Vérification des contraintes à l’ELS  

                    Tableau V.8 : Vérification des contraintes dans la dalle de radier.  

 Sens 
Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 

 

bc  

(MPa) 
 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 

Travée 
x-x 100.15 10.05 9,4 18 406 250 

y-y 85.15 7.70 9,12 18 446,9 250 

Appui 
x-x 

y-y 
66.77 6.79 7,61 18 395,8 250 

  

Les contraintes dans les aciers ne sont pas vérifiées, donc on doit augmenter la section 

d’armature.  

  

d- Redimensionnement de la section d’armature :   

Tableau V.9 : Redimensionnement des armatures dans la dalle du radier.  

 Sens Asadopté(cm2) Asmin(cm2) Choix Asadp(cm2) St (cm) 

Travée 
x-x 10.05 2.98 11T14 16,93 9 

y-y 7.70 2.98 7T16 14,07 14 

Appui 
x-x 

y-y 
6.79 2.98 10T12 11,31 10 

  

  

  

 

 

Tableau V.10 : Vérification des contraintes aprés augmentation des sections d’armatures.  
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 Sens 
Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 

 

bc  

(MPa) 
 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 
OBS 

Travée 
x-x 100.15 16,93 7,2 18 244,7 250 Vérifier 

y-y 85.15 14,07 6,74 18 249 250 Vérifier 

Appui 
x-x 

y-y 
66.77 11,31 5,91 18 241,4 250 Vérifier 

 

       

                                               Figure V.2 : Ferraillage de la Dalle du Radier en travée  

2- Ferraillage des nervures   

          a-  Calcul des efforts   

          Pour le calcul des efforts, on utilise la méthode forfaitaire.   

                   On a : 
8

2

0

PL
M   

 

En travée :  Mt=0.75M0  

Sur appuis :  Mt=0.50M0  

b- Calcul des armatures longitudinales  

             b=50cm ; h=110cm ; d=99cm  

• Sens porteur (y-y) :  

L=4.8m ;  qu =168.23 kN/ml  

                                      Tableau V.11 : Ferraillage des nervures (sens porteur).  

 Mu(kNm) Ascal(cm2) Choix Asadp(cm2) 

Travée 363.38 7,93 4T16 8.04 

Appuis 242.25 5,25 4T14 6.16 

  

 

 

 

• Sens non porteur (x-x) :  
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L=4.35m ; qu=168.23 kN/ml  

                                     Tableau V.12 : Ferraillage des nervures (sens non porteur).  

 Mu(kNm) Ascal(cm2) Choix Asadp(cm2) 

Travée 298.44 6,49 2T16+2T14 7.10 

Appuis 198.95 4,3 4T12 4.52 

       

c- Vérifications nécessaires    

-  Condition de non fragilité   

 Amin = 0.23bd(
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) = 5.46cm2 >(4.52)cm2 

- 5.46cm2 → Choix 4T14→ Asadp
 = 6.16 cm2 

- Vérification des contraintes à l’ELS  

qser=133.66 kN/ml 

Tableau V.13 : Vérification des contraintes dans les nervures   

 

 Sens 
Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 
bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 
s  

(MPa) 
Vérification 

Travée 
x-x 237.11 7.10 4,33 18 326,9 250 x 

y-y 288.70 8.04 4,95 18 352,2 250 x 

Appuis 
x-x 158.07 6.16 3,1 18 250,6 250 x 

y-y 192.47 6.16 3,77 18 305,2 250 x 

  

Les contraintes dans les aciers ne sont pas vérifiées, donc on doit augmenter la section 

d’armature.  

Redimensionnement de la section d’armature :  

               Tableau V.14 : Redimensionnement des Armatures dans les nervures   

 Sens AsChoix(cm2) Asmin(cm2) Choix Asadp(cm2) 

Travée 
x-x 7.10 6.16 4T16+2T12 10.30 

y-y 8.04 6.16 8T14 12,32 

Appui 
x-x 6.16 6.16 6T12 6.79 

y-y 6.16 6.16 4T16 8,04 
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Tableau V.15 : Vérification des contraintes après augmentation des sections d’acier. 

 Sens 
Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 
bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 
s  

(MPa) 
Vérification 

Travée 
x-x 237.11 10.30 3,59 18   226,7 250 Vérifier 

y-y 288.70 12,32 3,98 18 231,4 250 Vérifier 

Appuis 
x-x 158.07 6.79 2,95 18 227,7 250 Vérifier 

y-y 192.47 8,04 3,3 18 234,8 250 Vérifier 

 

- Vérification de la contrainte tangentielle du béton : 

                On doit vérifier que : u  = Min {0,1× fc28 ; 4MPa} = 3MPa  (Fissuration 

préjudiciable). 

   Avec : τu =
𝑇𝑢

𝑏×𝑑
 

𝑇𝑢  = 
𝑃𝐿

2
= 

168.23×(4.8)

2
 = 403.75KN  

τu = 
403.75×103

500×990
 = 0.82MPa< 3MPa…………… Vérifiée 

  

    d-Calcul des armatures transversales : 

 Selon BAEL : 

 
At

b0St
 ≥  

τu−0.3ftjK

0.8fe
   K=1 

St ≥ Min(0.9d ;40cm) = 40cm  

      
Atfe

b0St
  ≥ Max(

τu

2
 ;0.4MPa) = 0.41MPa 

 

     

 Selon RPA : 

 

    





























couranteZone
h

S

nodaleZone
h

MinS

b
S

A

t

lt

t

t

........................................
2

......................12;
4

003,0 0

  

Avec :  











10
;;

35

bh
Min lt   

Øl : Diamètre minimum des armatures longitudinales. 

Øt≤Min (3.14cm ; 1,2cm ; 5cm)= 1,2cm  

            Øt≤ 1,2cm  
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 -  Donc : 

          - 
𝐴𝑡

𝑆𝑡
≥ 0.15cm 

          - St ≤ 14.4cm……………………….Zone nodale 

          - St ≤ 55cm………………………. Zone courante 
  

Avec :   

 fe=500MPa ;ft28=2.4MPa ; b=50cm ; d=99cm  

On trouve :  

St=10cm…………………Zone nodale.  

St=25cm…………………Zone courante.  

At≥ 3.75 cm2  

On prend : 4T12= 4.52cm2  

- Armatures de peau :  

Pour les poutres des grandes hauteurs il ya lieu de prévoir une armature de peau dont la 

section dépend du préjudice de la fissuration. En effet, on risquerait en l’absence de ces 

armatures d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées par les 

armatures longitudinales inferieures et supérieures. Pour ces armatures les barres à haute 

adhérence sont plus efficaces que les ronds lisse.  

Quel que soit le type de bâtiment, il faut prévoir des armatures de peau dès que l’on dépasse 

une hauteur de 60 cm.  

- 60/80 de hauteur 2 armatures de peau   

- 80/120 de hauteur 4 armatures de peau  

- 120/150 de hauteur 6 armatures de peau  

Pour notre cas on a : (50x110)cm2  

Donc : 2x2T12= 4.52cm²  
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             Figure V.3. Ferraillage des nervures du sens non porteur (x-x). 

 
               Figure V.4. Ferraillage des nervures du sens porteur (y-y) 

 

3-   Ferraillage du Débord :  

   Le débord du radier est assimilé à une console de longueur L=0,5m, le calcul du ferraillage 

sera fait pour une bande de 1m à l'ELU en flexion simple. 

 

- Calcul de ferraillage :  

qu=168.23KN/ml, b=100cm, L=0,5m, h=30cm, fc28=30MPa, fbc=17MPa.  

 

Mu = 
𝑞𝑢𝑙2

2
 = 21.03KN.m 

     As = 1,807cm2 

- Condition de non fragilité :  

Amin = 0.23bd(
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
) = 2.98cm2 > 1,807cm2   

Choix : 4T10 = 3.14 cm² > Amin ; esp=25cm.  

- Armature de répartition :  

𝑨𝒔

𝟒
≤ 𝑨𝒓 ≤

𝑨𝒔

𝟐
  → 0.785𝑐𝑚2 ≤ 𝐴𝑟 ≤ 1.57𝑐𝑚2 

  On prend 4T8 = 2.01cm²   ;  St=25 cm  

  

  

                               

  

                          

  

Figure V .5   :   Schéma statique des débords.   
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- Vérification des contraintes à l'ELS :  

qser = 133.66KN/ml  

      Mser = 
𝑞𝑠𝑒𝑟𝑙2

2
 = 16.70KN.m 

           𝜎𝑏𝑐 ≤ bc  = 0,6f𝑐28 = 18𝑀𝑃𝑎 

Fissuration préjudiciable :   𝜎𝑠 ≤ s  = 𝑀in(
2

3
 fe;Max(0.5fe ; 110√𝑛𝑓𝑡28) = 250𝑀𝑃𝑎  

 

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant:  

 

Tableau V.16 : Vérifications des Contraintes du Béton et d'Acier dans le débord.  

Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 
bc  

(MPa) 

σs 

(MPa) 
s  

(MPa) 
Vérification 

16.70 3.14 2,76 18  209,3 250 Vérifier 

- Vérification de la flèche :   

Il n’est pas nécessaire de calculer la flèche si les inégalités suivantes sont satisfaites :  

On doit verifier que :  

- 
ℎ

𝐿
≥

1

16
=  

30

50
 =0.6> 0.0625……………… 

- 
𝐴𝑠

𝑏𝑑
<

4.2

𝑓𝑒
=  

3.14

100×27
 = 0.00116< 0.0084……………… 

- -
ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
= 0.6> 0.4……………… 

 

Les trois conditions sont satisfaites, nous sommes donc dispensés pour l’évaluation de la 

flèche .  

- Effort tranchant :  

On doit vérifier que : τ ≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ 

  𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛 {0,2
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 5𝑀𝑃𝑎} = 4 𝑀𝑃𝑎 

  τ =  
𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥

𝑏.𝑑
=

403.75×103

103×270
= 1.49 𝑀𝑃𝑎 <  𝜏𝑢̅̅ ̅ 

  τu=1.49 MPa < 3 MPa    vérifiée.  

           

                                   Figure V.6 : Ferraillage de la dalle du débord. 

III. ETUDE DU VOILE PÉRIPHÉRIQUE   
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III.1 Pré-dimensionnement   

     Pour le pré dimensionnement du voile périphérique, on se réfère aux prescriptions du 

RPA99 version 2003, qui stipule d’après l’article 10.1.2.  

• Les ossatures au-dessous du niveau de base comportent un voile périphérique 

continu entre le niveau de fondation et le niveau de base  

• Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous : Epaisseur e≥15cm  

   - Les armatures sont constituées de deux nappes.  

   - Le pourcentage minimum des armatures est de 0,1%B dans les deux sens (horizontal et 

vertical).  

   - Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manière importante.  

   - La longueur de recouvrement est de 50Ø avec disposition d’équerres de renforcement 

dans les angles.  

Avec :   B : Section du voile.  

III.2 Évaluation des Charges :  

  

    On considère le voile comme une dalle pleine reposant sur 4 appuis et qui supporte les 

charges horizontales dues aux poussées des terres. On considère le tronçon le plus 

défavorable.  

    Ly= 4.8m ; Lx= 3.10m.  

  Les charges et surcharges prisent uniformément réparties sur une bande de 1m se situe à la 

base du voile (cas le plus défavorable).  

La résultante PG des poussées unitaires, sur la hauteur « L » de l’écran, s’applique au tiers 

inférieur du parement avec l’inclinaison δ et l’intensité :  

 

 

Dans notre cas : 

    · β=0. 

    · λ =0.   

   · φ =32.23°.                            Ka
γ=0,3            

   ·  δ = 2φ/3.  

   . γ=11.34 KN/m3.                                                        

   . L= 3.10 m. 

L= 3.50 – 0.4 = 3.10m 

P=16.35KN/ml  
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Pu= 22.07 KN/ml  

III.3 Effort dans la dalle :  

On au rapport des panneaux 0.4 <
𝐿𝑥

𝐿𝑦
=  

3.1

4.8
  = 0.65 < 1 →   la dalle travaille dans les deux 

sens. μx=0.0751 μy=0.3613  

……………sens de la petite portée.  

……….…… sens de la grande portée.  

Panneau intermédiaire : 

         Moment en travée:            Mtx=0.75Mx  

                                      Mty=0.75My  

Moment sur appuis: Max=May=0.5Mx     

 

 

Tableau V.17 : Calcul des moments à l'ELU. 

Lx(m) Ly(m) Lx/Ly μx     μy qu(kN/m) Mx(KN.m) Mtx(Kn.m) My(Kn.m) Mty(Kn.m) Ma(Kn.m) 

3.10 4.8 0.65 0.0751 0.3613 22.07 15.93 11.95 5.76 4.32 7.97 

  

III.3 Calcul du Ferraillage :    

      b=100cm ; h=20cm ; d=18cm ;fbc=17MPa  

Les résultats du ferraillage sont regroupés dans le tableau suivant : 

 

                                              

 

Tableau V.18  Ferraillage du Voile Périphérique 

 Sens 
Mu 

(kNm) 

Ascal 

(cm2) 

Choix 

Asadp 

(cm2) 

 

(cm²) 

Esp 

(cm) 

Travée 
x-x 11.95 1,54 4T10 3.14 1.41 25 

y-y 4.32 0,55 4T10 3.14 1.2 25 

Appuis 
x-x 

y-y 
7.97 

 

1,03 

 

4T10 3.14 1.41 25 

III.5    Vérification nécessaire   

 -   Condition de Non Fragilité   

       Pour les dalles travaillant dans les deux sens et dont l’épaisseur est compté entre 12 et 

30cm (12 ≤ h ≤ 30) (cm).  
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























bhAA

bh

L

L
AA

yy

y

x
xx

0

min

0

min

2
3




 

   ρ0 = 0,0006 pour les barres FeE500 

   Ax
min = 0.0006 × (3 −

310

480
) × (

100×20

2
) = 1.41cm2 

   Ay
min = 0.0006 × 100 × 20 = 1.2 cm2 

Remarque :   

ACNF=1.41cm² < As
adp   

-Vérification de l’Effort Tranchant :  

      On doit vérifier que : τu =
𝑇𝑢𝑀𝑎𝑥

𝑏×𝑑
< u = 0.05fc28= 1.5MPa 

      Tx=
𝑞𝑢𝐿𝑥𝐿𝑦

2𝐿𝑥+𝐿𝑦
 = 29.85KN 

      Ty=
𝑞𝑢𝐿𝑥

3
 = 22.8KN 

      Tu= Max(Tx ; Ty) = 29.85KN   

      τu =
29.85×103

1000×180
= 0.166 𝑀𝑃𝑎 < u = 1.5MPa  

 -  Vérification à l’ELS :  

a- Evaluation des sollicitations à l’ELS : 

Tableau V.19 : Calcul des moments à l'ELU. 

Lx(m) Ly(m) Lx/Ly μx     μy qu(kN/m) Mx(Kn.m) Mtx(Kn.m) My(Kn.m) Mty(Kn.m) Ma(Kn.m) 

3.10 4.8 0.65 0.0805 0.5235 16.35 12.65 9.49 6.62 4.97 6.32 

 

b- Vérification des contraintes  

      Il faut vérifier que:    𝜎𝑏𝑐 ≤ bc  = 0,6f𝑐28 = 18𝑀𝑃𝑎 

 

Le tableau suivant récapitule les résultats trouvés :  

Tableau V.20 : Vérification des Contraintes à l’ELS du voile périphérique   

 Sens 
Mser 

(kNm) 

As 

(cm2) 

σbc 

(MPa) 

 

bc  

(MPa) 
 

σs 

(MPa) 

s  

(MPa) 
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Travée 
x-x 9.49 3.14 3,1 18 186,1 250 

y-y 4.97 3.14 1,62 18 97,5 250 

Appui 
x-x 

y-y 
6.32 3.14 2,07 18 124 250 

  

 
                                                               Figure V.7 : Ferraillage du voile périphérique.   
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   CONCLUSION GÉNÉRALE 

  

 

 

Conclusion :  
   

  

  Ce projet de fin d’étude, nous a permis de mettre en pratique toutes les connaissances que 

nous avons acquises durant le cycle de formation de master et en particulier de comprendre et 

apprendre à maitriser le dimensionnement et le ferraillage d’une structure en béton armée selon 

RPA , CBA93 et BAEL en zone sismique, Les principales conclusions tirées de ce travail sont 

résumé dans les points suivants : 

- L’étape la plus importante dans un projet implanté en zone sismique est 

certainement son étude dynamique, en effet, ce sont les éléments de contreventement 

conçus dans cette étape qui seront ferraillés dans les étapes qui suivent l’étude 

dynamique et de même pour les dimensions et le ferraillage des éléments de la 

fondation. 

- Une investigation de l'utilisation des matériaux légers et leur impact sur l'analyse 

modale et sismique a parmi de dire que les matériaux légers impliquant des forces 

d'inertie Moindre et donc des déplacements latéraux (sous séisme) plus petits en 

comparaison a ceux de la même structure en matériaux lourds ce qui implique que 

l'utilisation des matériaux légers assure une économie et une structure parasismique a 

moindre côte. 

- La suppression des voiles de Contreventement sur les deux derniers niveaux, a 

donné un modèle de structure qui a vérifié Toute les critères de sécurité imposée par le 

règlement parasismique algérienne ce qui confirmait que les voiles de contreventement 

ne sont pas nécessaires dans les étages supérieurs et donc seuls les portiques suffisent 

(dans les étages supérieurs) de plus, nous avons constaté aucune augmentation 

particulière dans le ferraillage des poutres des 03 derniers planchers. 
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Fiche Technique du Plaque de Plâtre 
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Fiche descriptive Plaque en ciment AQUAPANEL 
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Fiche Technique Plaque en ciment AQUAPANEL 
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Composantes du mur extérieur avec des plaques en Ciment AQUAPANEL 

Figure A.1 : Composantes du mur extérieur. 

    Composantes du mur intérieur avec des plaques au plâtre 

Figure A.2 : Composantes du mur intérieur. 
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Fiche Technique entrevous en polystyrène (PSE) 
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Calcule détaillé de l’acrotère  

I. Evaluation des charges   

I.1  Charge permanente   

 Le poids propre de l’acrotère pour 1m        

G1= ρb.s   

       ρb: Le poids volumique du béton tel que  ρb = 25 kN/m  

       s: La surface transversale totale.  

S = (0.10 × 0.75) + (0.80 × 0.10) + 0.1×0.02 2 = 0.084 m²    

D’où le poids propre de l’acrotère :  

G1 = 25 x 0.084 = 2.1 kN/m  

 Le poids des enduits en ciment   

    G2 = ρxpxe ep=1.5cm et ρ =18KN/m3   

    ρ : Poids volumique du ciment =18kN/m3           

    p : périmètre transversale de l’acrotère          

  e: épaisseur des enduits de ciments =1.5cm.  

p = 0.75+0.1+0.1+0.08+0.1+0.65=1.78 m   

G2 = 18 ×1.78×0.015 = 0.48 KN/m  

Le poids total de l’acrotère                                                Figure 1 : Dimension de l’acrotère  

G = G1 + G2     On aura :     G= 2.58 kN/ml  

Charge d’exploitation        Q=1kN/ml       

 

    Figure 2 : Schéma statique de l’acrotère   
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 Action des forces horizontale   

Les forces horizontales de calcul Fp agissant sur les éléments non structuraux et les 

équipements ancrés à la structure sont calculées suivant la formule :   

  (6-3)    

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4.1) pour la zone et le groupe 

d’usage appropriés. A=0.25  

 Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 Cp =0.8 (voir tableau 6.1)   

 Wp : Poids de l’élément considéré   

  𝐹𝑝 = 4 × 0.25 × 0.8 × 2.58 = 2.064 𝑘𝑁/𝑚𝑙     

    Qh=𝑀𝑎x(1.5𝑄 ;𝐹𝑝)=2.064KN/ml 

 I.1.1  Calcule des sollicitations   

  

Tableau 1 : Calcule des sollicitations  

 ELU   ELS  

     3.483 KN      2.58 kN             

       2.322KN.m       1.55 kN.m  

  Fp    3.096 KN   Fp   2.064 kN  

  

 I.1.2  Ferraillage   

Le calcul du ferraillage se fait pour une bande de 1 m de largeur, la section plane à étudier 

sera de 100×10 cm².  

 ELU  Données : b =100 cm, h=10cm, d=9cm et c = c' = 2,5 cm  fc28 = 30 MPa, ftj2,4MPa  

fe = 500 MPa,σb = 17 MPa,σs = 435MPa.  

e0=
𝑀𝑢

𝑁𝑢
   e0= 66,66cm 

ψ1 =
Nu

b.h.fbc
=  

3,483×103

1000×100×17
= 0,002 < 0,81  

 = f(1)             D'après le tableau, on trouve :  = 0,16663.  

enc = h = 0,166610 = 1,67 cm. 

eo > enc      Donc la section est partiellement comprimée  et l'état limite ultime n'est pas 

atteint. 

e = 66,66 cm >  enc = 1,67 cm  

Donc le centre de pression se trouve à l'extérieur de la section du béton. 

→ Section partiellement comprimée      
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  Mas= Mu + Nu ( d - 
ℎ

2
 ) = 2,46 KN.m  

D’âpres l’organigramme : M=Mf=2,46 kN.m  

μ= 
𝑀𝑎𝑠

𝑏.𝑑2.𝑓𝑏𝑐
 =0,018 

μu=0,018< μR=0,372→ A’s = 0   

D’âpres l’organigramme de FS on aura les résultats    

Tableau 2 : Calcule de ferraillage   

      Z (mm)   (MPa)   (cm²)  A’
 =A1   A2 (cm²)  

0.018 0.372 
 

0,0225 
 

89,189 435 0,634 0 0.554 

  

Ferraillage minimale   

cm² 1
1000

10010

1000

B
min 


A  

Acnf = 0.23×b×d×
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 =0,9936 cm2 

Achoix= Max(Amin ;As2 ;Acnf)= 1cm2   

On adoptera : 4T6 = 1.13 cm².  

Espacement : 

Sh=
𝟏𝟎𝟎

𝟒
 =25 cm 

Armature de répartition   

    

0.283𝑐𝑚2 ≤ Ar ≤ 0.565 cm2    Soit As = 3T6 = 0.85 cm²    

Espacement   

Sv= 75/3 = 25cm.  

 ELS   

 La fissuration est considérée comme préjudiciable,  

Vérification de la contrainte du béton et acier : 

La vérification de la contrainte du béton et acier est obtenue par le logiciel SOCOTEC.  
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                 Tableau 3 : Vérification des contraintes du ELS 

Nser  

(KN) 
 

(kN) 
 

(MPa) 
bc  

(MPa) 

 
(MPa) 

 
(MPa)  

2.58 1.55 1,71 18 -87,8 250 

 

La vérification : 
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Le résultat : 

 

Vérification de l’effort tranchant : 

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante : 

τ =  
𝑇𝑢

𝑏.𝑑
≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛{0,1𝑓𝑐28 ; 4𝑀𝑃𝑎} = 3 𝑀𝑃𝑎 

τu =
3.096 ×103

103×90
=0,034 MPa < 3 MPa    vérifiée. 

 

 

 

 

                                                              Figure 3 : Dessin de ferraillage 
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Calcul détaillé des dalles   

I. Balcon  

I.1 Introduction   

Le bâtiment étudie comporte un seul type de balcon,  

 En porte-à-faux, et se calcule comme une console en dalle pleine encastré et libre à 

l’extrémité  Soumis à :  

-son poids propres.  

-La charge d'exploitation.  

-Charge concentrée à leur extrémité libre due au poids du mur extérieur.  

   Le calcul se fait pour une bande de 1m.  

I.2 L’Epaisseur de porte à faux   

  

      On prend : e=15cm  

  

       

Figure 1 : Dimensions du balcon  

 I.3  Evaluation des charges   

 I.3.1  Charge permanente   

 Tableau 1 : évaluation de la charge reparties  
Elément Epaisseur  (cm ) Masse volumique (kn/mᶟ) Masse surfacique  (kn/m²) 

Pp de la dalle 15 25 0.15x25=3.75 

Carrelage 2 22 0.02x22=0.44 

Mortier de pose 2 20 0.02x20=0.4 
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Lit de sable 3 18 0.03x18=0.54 

Enduit en plâtre 2 10 0.02x18=0.2 
 Gp=5.33kn/m² 

 

I.3.2  Charge d’exploitation   

Q=3,50kN/m2  

 I.3.3  Charge concentrée "F"  

- Enduit au ciment   ………………………………  0,36 kN/m²  

- Maçonnerie (ép=10cm) ………………………....  0,90 kN/m²  

- Enduit au ciment ………………………….…….  0,36 kN/m  

 

F = 1,62 kN/m²  

I.4 Schema statique  

  

           Figure 2 : Schéma statique du balcon  

I.5 Combinaison des charges  

• Moment fléchissant   

                   M(x) = - (
𝑞

2
𝑥2 + 𝐹𝑥)  

• Effort tranchant  

             T(x) = (qx+F) 

Avec : x = 1,55 

Tableau 2 : Combinaison des charges  

  ELU  ELS  

q (kN/ml)  12.45 8.83 

F(kN)  2.19  1.62  

I.6 Calcul des efforts internes   

La section dangereuse est au niveau de l'encastrement.  

Tableau 3 : résultats des efforts internes  

        ELU         ELS  

(kNm)  18.35 13.12 

 (kN)  21.49  14.53 
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I.7 Calcul du ferraillage   

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

fc28=30MPa ; ft28=2,4MPa ; σbc=17MPa ; b=100cm ; h=15cm ; d=13,5cm 

Tableau 4 : Ferraillage du balcon 

Mu(kN.m) µ   µ<µR 
    A's 

    (cm2) 
α 

Z 

   (mm) 

    As cal 

    (cm2) 
 Choix 

 As adp  

   (cm2) 

  Esp 

  (cm) 

18.35 0,0592 Oui 0 0,0764 130,876 3,225 5T10   3.93 20 
 

I.7.1 Espacement  

  

  

  

  

I.7.2 Armature de répartition   

                     
𝐴𝑠

4
< 𝐴𝑟 <

𝐴𝑠

2
 = 0.983cm2< 𝐴𝑟 <1.965cm2 

 
 

Le choix est :3T10=2,36 cm2  

I.7.3 Condition de non fragilité   

 
As= 3.93cm2 > Asmin = 1,49 cm2 

 I.7.4  Vérification de l'effort tranchant   

   On doit vérifier que : τu ≤ u  

Avec : 

u  = Min {0,1× fc28 ; 4MPa} = 3MPa  (Fissuration préjudiciable). 

τu =
𝑇𝑢

𝑏×𝑑
 = 

21.49×103

1000×135
 = 0.159< 3MPa 

    

 I.7.5  Vérification des contraintes à L’ELS   

Avec :   n=15 ; c'=5cm ; d=13,5cm ; b=100cm ; A's=0   

On doit vérifier que:   

       𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 ̅𝑏𝑐 = 0,6f𝑐28 = 18𝑀𝑃𝑎 

     𝜎𝑠 ≤ s  = 𝑀in(
2

3
 fe;Max(0.5fe ; 110√𝑛𝑓𝑡28) = 250𝑀𝑃𝑎  

Les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous   
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     Tableau 5 : Vérification des contraintes du ELS 

  

Mser(kN.m)  As (cm2)  Y (cm)  I  

(cm4)  

σbc  

(MPa)  𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 ̅𝑏𝑐 
σs  

(MPa)  𝜎𝑠 ≤ 𝜎̅𝑠 

13.12 3.93   3,932   7423.045          6.95 Vérifiée  253.67 C.N.P  

  - On va augmenter As : 

  - Choix : 6T10 = 4.71cm2 

       Tableau 6 : Vérification des contraintes du ELS 

Mser(kN.m)  As (cm2)  Y (cm)  I  

(cm4)  

σbc  

(MPa)  𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎 ̅𝑏𝑐 
σs  

(MPa)  𝜎𝑠 ≤ 𝜎̅𝑠 

13.12 4.71   4.32    8643.52          6.56 Vérifiée  208.92 Vérifiée 

 

   Armature de répartition : 

     
𝐴𝑠

4
< 𝐴𝑟 <

𝐴𝑠

2
 = 1.18cm2< 𝐴𝑟 <2.36cm2 

 
 

Le choix est :3T10=2,36 cm2 

I.7.6 Verification de la flèche   

On doit verifier que :  

- 
ℎ

𝐿
≥

1

16
=  

15

155
 =0.096> 0.0625……………… 

- 
𝐴𝑠

𝑏𝑑
<

4.2

𝑓𝑒
=  

3.93

100×13,5
 = 0.00291< 0.0084……………… 

- -
ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
= 0.096 < 0.49………………X 

- la vérification de la flèche : 
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 I.7.7  Dessin de ferraillage   

    

Figure 3 : Schéma de ferraillage du balcon. 
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II. Dalle pleine   

II.1 Plancher dalle pleine   

 Les dalles sont des éléments plans d'épaisseur faible par rapport aux autres dimensions, 

supposés infiniment rigides dans leur plan, reposant avec ou sans continuité sur deux, trois ou 

quatre appuis. 
 

 

                                                           Figure 4 : Schéma de la dalle pleine.  

II.2 Evaluation des charges   

                                            Tableau 7 : Evaluation des charges   

Plancher G (KN/m) Q (KN/m2) ELU (KN/m²) ELS (KN/m2) 

RDC 6.39 2.5 12.37 8.89 

  

II.3 Exemple de calcul  

ρ=
𝐿𝑥

𝐿𝑦
= 0.90 > 0.4 La dalle travaille dans les deux sens (elle est 

soumise a une charges  reparties).  

• Calcul des moments   

 Dans le sens de la petite portée : M x  xquLx
2 

 Dans le sens de la grande portée: MyyMx  

 Les coefficients μx et μy sont fonction de ρ=
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 et de ν 
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ν: Coefficient de poisson 




ELSlà

ELUlà

'2,0

'0
   

 

μx et μy sont donnés par l’abaque de calcul des dalles rectangulaire.  

ρ = 0.90 

x = 0.0456 : y = 0.7834  

     M x  xquLx2 = 10.67 KN.m 

    MyyMx = 8.36 KN.m 

  Moments en travées : 

Mtx=0,85Mx= 9.07 KN.m  

Mty=0,75My= 6.27 KN.m  

    Moments sur appuis : 

MA rive=-0,3Mx =-3.20KN.m  

MAinter=-0,5Mx =-5.34KN.m  

MA y=-0,5Mx=-5.34KN.m   

Ferraillage de la dalle   b=100cm ; h=15cm ; d=0,9h=13.5cm ; fe=500MPa ; fc28=30MPa ; 

ft28=2,4MPa ; σs=435MPa.  

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : 

   
Sens  μ 

   As’ 

 (cm²) 
As(cm²) Choix Asadop(cm²) St(cm) 

  

  

   

RDC  

Travées 
x-x 9.07 0,0293 0 1,57 4T8 2.01 25 

y-y 6.27 0,0202 0 1,08 4T8 2.01 25 

Appuis 
 x-x 

rive 3.20 0,0103 0 0,55 4T8 2.01 25 

inter 5.34 0,0172 0 0,92 4T8 2.01 25 

y-y 5.34 0,0172 0 0,92 4T8 2.01 25 

  

• Espacement   

   Sens x-x : Esp = 
100

4
 = 25cm St (3h ;33cm)=33cm …..vérifier  

   Sens y-y : Esp = 
100

4
 = 25cm St (4h ;40cm)=45cm …..vérifier  
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• Condition de non fragilité   

   Sens x-x : 1.2x0.8‰xbxh=1.44cm²  

   Sens y-y : 0.8xbxh=1.2cm²  

   As > Asmin → 2.01cm2> (1.44cm² ; 1.2cm²) 

Calcul des armatures transversales   

   Les armatures transversales ne sont pas nécessaires si la condition ci dessous est vérifiée :  

 

τu =
𝑇𝑢𝑀𝑎𝑥

𝑏×𝑑
< u = 0.05fc28= 1.5MPa 

Tx=
𝑞𝑢𝐿𝑥𝐿𝑦

2𝐿𝑥+𝐿𝑦
 ; Ty=

𝑞𝑢𝐿𝑥

3
 ; Tu= Max(Tx ; Ty). 

Tableau 8: Calcul des armatures transversales 

 
  

  (Kn) 
 

   (Kn) 
 

  (Kn) 
 (MPa) (MPa) Obs 

RDC 19.13 17.93 19.13 0.142 1.5   

  

• Vérification a l’ELS   

Il faut que            σbc < bc =0.6 fc28=18 MPa 

   ρ=
𝐿𝑥

𝐿𝑦
= 0.9 > 0.4 La dalle travaille dans les deux sens (elle est 

soumise a une charges  reparties).  

• Calcul des moments   

 Dans le sens de la petite portée : M x  xqSLx
2 

 Dans le sens de la grande portée: MyyMx  

 Les coefficients μx et μy sont fonction de ρ=
𝐿𝑥

𝐿𝑦
 et de ν 

ν: Coefficient de poisson 




ELSlà

ELUlà

'2,0

'0
   

 

μx et μy sont donnés par l’abaque de calcul des dalles rectangulaire.  
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ρ = 0.90 

x = 0.0528 : y = 0.8502 

     M x  xqSLx2 = 8.88 KN.m 

    MyyMx = 7.55 KN.m 

  Moments en travées : 

Mtx=0,85Mx= 7.55 KN.m  

Mty=0,75My= 5.66 KN.m  

    Moments sur appuis : 

MA rive=-0,3Mx =-2.66 KN.m  

MAinter=-0,5Mx =-4.44 KN.m  

MA y=-0,5Mx=-4.44 KN.m              

  

   Sens  Choix Asadop(cm²)   

  

  

Terrasse  

Travées 
x-x 7.55 4T8 2.01 4,43 18 

y-y 5.66 4T8 2.01 3,32 18 

Appuis 
xx 

rive 2.66 4T8 2.01 1,56 18 

inter 4.44 4T8 2.01 2,61 18 

y-y 4.44 4T8 2.01 2,61 18 

  

• Vérification de la flèche   

  Il n’est pas nécessaire de faire la vérification de la flèche, si les trois conditions citées ci-

dessous sont vérifiées simultanément :   

 
ℎ

𝐿
≥

1

16
=  

15

480
 =0.031< 0.0625………………. x 

 
𝐴𝑠

𝑏𝑑
<

4.2

𝑓𝑒
=  

2.01

100×13.5
 = 0.00148< 0.0084………………  

 
ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
=  0.031> 0.025………………  

 

- Conditions ne sont pas vérifiées, donc le calcul de la flèche est nécessaire.  
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         Tableau 9 : les résultats de vérification de la flèche avec socotec  

  f (mm) (mm)  Obs 

RDC 2.01 4,792 9,6   

  

  

                

Figure 5 :   Ferraillage de la Dalle en travée de RDC 
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Calcul détaillé de l’escalier  

I. Escalier    

 

 I.1.1  Dimensionnement de l’escalier    

  

 

Figure 1 : Schéma statique d’escalier.  

 

64n²-n (64+2H+L) +2H=0                       

64n²-n (64+306+240) +306=0                       

64n²-610n+306=0  

On trouve : Δ=293764   

Donc:     n1=0.53 

                  n2= 9  

• le nombre de marche (n-1) =8  

• le nombre de contre marche n=9  

Alors on prend : 

 h= 
𝐻

𝑛
 =

153

9
 =17               h=17cm   

 g=
𝐿

𝑛−1
= 

240

8
 = 30        g=30cm   

Formule de BLONDEL : 2h+g=64 cm      2x17+30=64cm ……….ok   

Formule de commodité : g-h=12 cm         30-17=13cm>12cm …...ok   

Formule de sécurité :      g+h=46 cm         30+17=47> 46 cm…….ok   
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 I.1.2  Détermination des charges :   

  

- épaisseur de la volée ev :  

   l =√𝐿2 + 𝐻2=√2402 + 1532 =284cm 

   L =1.40+2.84=4.24m 

          14.13< e < 21,2    =15 cm    

 épaisseur de palier  =15 cm    

 angle d’inclinaison de la paillasse   

 α=tng(H/L)   →  α=32.52° 

Évaluation de la charge   

- Palier    

Tableau 1 : évaluation de la charge du palier  

Elément   Epaisseur 

(cm )   
Masse 

volumique 

(kn/mᶟ)  

Masse surfacique 

(kn/m²)  

Pp de palier   15  25  0.15x25=3.75  

Mortier de pose horizontale   3  20  0.03x20=0.6  

Carrelage horizontale  2  22  0.02x22=0.44  

Enduit de ciment plâtre   2  18  0.02x18=0.36  

      Gp=5.15 kn/m²  

  

- Volée   

                         Tableau 2 : évaluation de la charge de la volée  

Elément   Epaisseur  

(cm)   

Masse 

volumique 

(kn/mᶟ)  

Masse surfacique (kn/m²)  

Pp de la volée   15  25      𝜸𝑩.𝑨∗𝒆𝒗 

     𝒄𝒐𝒔 𝒂
=

𝟐𝟓𝙭𝟎.𝟏𝟓 

𝒄𝒐𝒔 𝒂
= 𝟒. 𝟒𝟓

 
 

 

Pp des marches   17 22      𝜸𝑩.𝑨∗𝒉 

     𝟐
=

𝟐𝟐×𝟎.𝟏𝟕 

𝟐
= 𝟏. 𝟖𝟕

 
 

  

Mortier de pose horizontale  2  20  0.02x20=0.4  

Carrelage horizontale  2  22  0.02x22=0.44  

Mortier de pose verticale   3  20  0.03x20=0.6  

Carrelage verticale 2  22  0.02x22=0.44  

Enduit de ciment plâtre  2  18  0.02x18=0.36  

Garde-corps   /  /  1  

      Gv=9.56 kn/m²  
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• Combinaison des charges   

                               Tableau 3 : combinaison des charges  

             E.L.U  
      1.35G+1.5Q  

Résultats   
  

    E.L.S 

    Q+G                              
Résultats   
  

Palier   1.35x5.15+1.5x2.5   10.702 kn/m²     5.15+2.5  7.65 kn/m²  

Volée   1.35x9.56 +1.5x2.5  16.656 kn/m²     9.56+2.5  12.06 kn/m²  

  

 I.1.3  Schéma statique    

                          ELU                                                                  ELS    

 

        

Figure 2 : Schéma statique d’escalier.  

qu E.L.U=
∑ 𝑃𝑖𝐿𝑖

∑ 𝐿𝑖
 =

16,656×2,84+10.702×1.4

2.84+1.4
 = 14,690 kn/ml 

qs E.L.S=
∑ 𝑃𝑖𝐿𝑖

∑ 𝐿𝑖
 =

12,06×2,84+7.65×1.4

2.84+1.4
 = 10,603 kn/ml 

MU E.L.U=
𝑞𝑢𝑙2

8
 =

14,690 ×4.242

8
 = 33.01 kn.m 

Ms E.L.S=
𝑞𝑠𝑙2

8
 =

10,603×4.242

8
 = 23.83kn.m 

T E.L.U=
𝑞𝑢×𝑙

2
 =

14.690×4.24

2
 = 31.14 kn 

T E.L.S=
𝑞𝑠×𝑙

2
 =

10.603×4.24

2
 = 22.48 kn 

Puisque les appuis sont partiellement encastrés donc on doit corriger les moments obtenus   

En travée : =0.85Mu =28.06 kN/ml  

En appui : = (-) 0.5Mu=16.51 kN/ml   

  

 I.1.4  Le ferraillage   

Le ferraillage se calcule a la flexion simple avec :  et  de section (bxe)  

b=1 m ; e=15 cm.  
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Figure 3 : Schéma statique d’escalier  

Avec :  b=1 ml ;d=0.9x15= 13.5cm ;fbc=17 MPa . 

Tableau 4 : ferraillage d’escalier  

   
   (kn.m)  

μ  A’s    Z 

(mm)  

As 

(cm²)  

A 

min  

(cm²)  

Choix    As 

adopté  

(cm²)  

St 

(cm²)  
𝑨𝒑

𝟒
< Arep<

𝑨𝒑

𝟐
 

En 

travée 
28.06 0,0906 0 0,1189 128,582 5,019 1.49 

 

5HA12 

 

5.65 20 

   1.41< Arep<2.82           

4HA8= 2.01 cm² 

St=25 cm 

En 

appui 
16.51 0,0533 0 0,0685 131,302 2,892 1.49 4HA10 3.14 25 

0.79<Arep<1.57  

4HA8=2.01 cm² 

St=25 cm  

 

 St= 
𝑏

5
 =20 cm.      

 St= 
𝑏

4
 = 25 cm 

 
Figure 4 : Ferraillage d’escalier  
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 Condition de non fragilité   

  

Amin≥ 1,49𝑐𝑚2   

   

 Verification de l’effort tranchant  

  τ =  
𝑇𝑢

𝑏.𝑑
≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 𝑚𝑖𝑛 {0,2

𝑓𝑐28

1.5
 ; 4𝑀𝑃𝑎} = 4 𝑀𝑃𝑎 

τu =
31.14  ×103

103×135
=0,230 MPa < 3 MPa    vérifiée  

• Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis (vérification de l’ancrage)   

Les armatures longitudinales tendues inferieure doivent être ancre au-delà de l’appui, pour 

équilibre l’effort de traction.  

- Si : Tu- 
𝑀𝑢

0.9ℎ
  < 0 les armatures ne sont soumises à aucun effort traction   

- Si : Tu- 
𝑀𝑢

0.9ℎ
  > 0  il faut satisfaire la condition suivante : As ≥

Tu− 
𝑀𝑢

0.9ℎ
  

𝜎𝑠
 

Tu- 
𝑀𝑢

0.9ℎ
  = 31.14 −

33.01×103

135
 = - 213.37Kn   < 0  

les armatures ne sont soumises à aucun effort de traction.  

• Vérification des armatures transversale : 

τ =  
𝑇𝑢

𝑏.𝑑
 =

31.14×103

1000×135
 = 0.230 < 0.05×fc28 = 1.5MPa……  

 Vérification a L’ELS   

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier la 

contrainte des armatures tendues   

• Vérification de la contrainte du béton   

La vérification de la contrainte du béton est obtenue par le logiciel SOCOTEC.  

  

Tableau 5 : les résultats de vérification de la contrainte du béton avec socotec  

          Obs  

Travée  20.25  5.65 8,77 18   

Appuis   11.92 3.14  6,77 18   

  

 



     ANNEXE  « D »  
  

158  

  

• Vérification de la flèche   

On doit vérifier que   

 
ℎ

𝐿
≥

1

16
=  

15

424
 =0.035< 0.0625………………. x 

 
𝐴𝑠

𝑏𝑑
<

4.2

𝑓𝑒
=  

5.65

100×13.5
 = 0.00418< 0.0084………………  

 
ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
=  0.035< 0.19……………… x 

La vérification de la contrainte du béton est obtenue par le logiciel SOCOTEC.  

Tableau 6 : les résultats de vérification de la flèche avec socotec  

   f (mm) (mm)    Obs  

Travée 20.25 5.65 7,303 8,48 


 
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Calcul détaillé du plancher corps creux  

I. Plancher corps creux   

I.1 Pré-dimensionnement   

Les poutrelles sont des poutres de section en T associées à des planchers, ils seront calculés 

en deux phases :   

 1er   phase : avant le coulage du béton, la poutrelle est supposée simplement appuyées, 

elle est soumise à son poids propre et elle travaille iso statiquement, le moment 

fléchissant maximal en travée est   

.   

Dans cette phase la poutrelle se trouve incapable de reprendre cette sollicitation d’où la 

nécessité d’un étaiement à mi travée pour diminuer la flèche.  

 2ème  phase : Dans cette phase la poutrelle prend corps avec la dalle de compression elle 

travaille hyper statiquement sur des appuis continus et par conséquent création des 

moments au niveau des appuis continus d’où un soulagement pour la poutrelle, ce 

soulagement est traduit par diminution du moment en mi-travée.  

 

Figure 1 : Plancher corps creux 

Notre plancher en corps creux :  

ht= 21cm   

- 16cm corps creux. 

- 5cm dalle de compression. 

 I.1.1  Dimension des poutrelles   

  

16 cm   
16 cm   

21 cm   
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Figure 2 : Corps Creux  

   b0 = (0.3 ÷ 0.5)ht → b0 = (6.3cm ÷ 10.5)21cm   

On prendra       b0 = 12cm 

   ln = 55+12 = 67cm (Distance entre axe des poutrelles). 

    b1 = 
𝑙𝑛−𝑏0

2
 =  

67−12

2
 → b1=27.5cm  

 I.2  Evaluation des charges   

 1ère phase   

  

a- Charge permanente   

                             Poids propre de la poutrelle : 0,12×0,05×25=0,15 kN/ml  

        Poids propre du corps creux : 0,55×1.2=0,66 kN/ml   

 
                                                                 G = 0,81 kN/ml  

                       b- Charge d’exploitation   

            Q=1x0.55                                                       Q = 0.55kN/ml  

c- Combinaison   

ELU : qu=1.35G+1.5Q = 1.92 Kn/ml  

ELS: : qu= G+Q =  1.36 Kn/ml 

d- Calcul des moments  

    Mu = 
𝑞𝑙2

8
    Mu = 

1.92(4.35)2

8
   Mu = 4.54 Kn.m 

    Ms = 
𝑞𝑙2

8
    Ms = 

1.36(4.35)2

8
   Ms = 3.22 Kn.m 
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e- Ferraillage   

     La poutre est sollicitée à la flexion simple à L’ELU Mu = 4.54 Kn.m ;b = 12cm ; d= 4.5cm ;      

    fbc = 17MPa   

D’âpres l’organigramme de la flexion simple on a :  

       μu=
𝑀𝑢

𝑏.𝑑2.𝑓𝑏𝑐
  1,10 > μr Sachant qu’impossible d’avoir μu> 1.  

Donc, les armatures de compression sont nécessaires, mais il est impossible de les placer du 

point de vue pratique car la section du béton est trop faible.  

On prévoit donc des étaiements pour aider la poutrelle à supporter les charges qui lui 

reviennent avant et lors du coulage sans qu’elle fléchisse.  

 

 2ème phase   

Après le coulage de l’hourdis en place sur les entrevous, la poutrelle travaille comme une 

poutre en Té.   

a- Charge permanente   

• Terrasse   

G=6.63x0.55                                                                       G = 3.65 kN/ml   

• Etage courant   

G=5.74x0.55                                                                        G = 3.16 kN/ml   

b- Charge d’exploitation   

• Terrasse   

Q=1x0.55                                                                           Q= 0.55 kN/ml   

• Etage courant   

G=1.5x0.55                                                                         Q = 0.825 kN/ml  

      c-Combinaison   

    ELU : qu=1.35G+1.5Q  

                ELS: : qu= G+Q 

Tableau 1 : calcule des combinaisons  

  Terrasse  Etage courant  

ELU (kN.m)  5.75 5.5  

ELS (kN.m)  4.2 3.99 

 

d- Conclusion 

 Plancher Terrasse est le plus sollicitée. 

-  Nous avons 03 type de poutrelles :  

- Poutrelle a 7 travées (3.65-3.45-3.75-4.35-3.75-3.45-3.65) m . 

- Poutrelle a 5 travées (3.45-3.75-4.35-3.75-3.45) m . 

- Poutrelle a 2 travées (3.75-4.35) m . 

Méthode : élément finis (ETABS)   
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Récapitulation des moments en appuis et en travée :  

  

Figure 3 : Poutrelle a 7 travées  

  

Diagrammes  (Poutrelle a 7 travées) : 

  

 ELU :  

 

  

                   
 

 ELS   

                   
                   

                   
 

Diagrammes (Poutrelle a 5 travées) : 

  

 ELU :  
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 ELS   

 
                   

 
 

Diagrammes (Poutrelle a 5 travées) : 

  

 ELU :  

 

 

                   

 

 ELS   

 

 
 

 
 
 
 

Tableau 2 : Récapitulation des moments sur appuis et aux travées de la poutrelle à 07travées  

Appuis 

Mapp (kN.m) 

Travées L (m) 

Mtra(kN.m) T(kN)  

ELU ELS ELU ELS 
ELU ELS 

Tw Te Tw Te 

1 0 0 1-2 3.65 10.35 7.60 -14.27 21.5 -10.49 15.79 

2 -13.19 -9.69 2-3 3.45 3.44 2.52 -18.10 15.72 -13.29 11.55 

3 -9.08 -6.67 3-4 3.75 5.47 4.02 -16.95 19.81 -12.45 14.55 

4 -14.43 -10.59 4-5 4.35 8.47   6.22 -21.32 21.32 -15.66 15.66 
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5 -14.43 -10.59 5-6 3.75 5.47 4.02 -19.81 16.95 -14.55 12.45 

6 -9.08 -6.67 6-7 3.45 3.44  2.52 -15.72 18.10 -11.55 13.29 

7 -13.19 -9.69 7-8 3.65 10.35   7.60 -21.5 14.27 -15.79 10.49 

8 0 0  

Tableau 3 : Récapitulation des moments sur appuis et aux travées de la poutrelle à 05travées  

Appuis 

Mapp (kN.m) 

Travées L (m) 

Mtra(kN.m) T(kN)  

ELU ELS ELU ELS 
ELU ELS 

Tw Te Tw Te 

1 0 0 1-2 3.65 9.01 6.61 -13.34 20.48 -9.80 15.04 

2 -12.30 -9.03 2-3 3.45 4.15 3.01 -17.97 18.79 -13.20 13.80 

3 -13.85 -10.17 3-4 3.75 9.04 6.64 -21.32 21.32 -15.66 15.66 

4 -13.85 -10.17 4-5 4.35 4.15   3.01 -18.79 17.97 -13.80 13.20 

5 -12.30 -9.03 5-6 3.75 9.01 6.61 -20.48 13.34 -15.04 9.80 

6 0 0  

Tableau 4 : Récapitulation des moments sur appuis et aux travées de la poutrelle à 02travées  

Appuis 

Mapp (kN.m) 

Travées L (m) 

Mtra(kN.m) T(kN)  

ELU ELS ELU ELS 
ELU ELS 

Tw Te Tw Te 

1 0 0 1-2 3.65 8.53 6.27 -12.97 23.79 -9.53 17.47 

2 -20.28 -14.90 2-3 3.45 13.88 10.19 -25.98 16.66 -19.09 12.23 

3 0 0  

e- Ferraillage   

On considère pour le ferraillage le type de poutrelle le plus défavorable c'est-à-dire qui a le 

moment le plus grand en travée et sur appuis, et le calcul se fait à l’ELU en flexion simple.  

 Les efforts maximums sur appuis et en travée sont :  

• E.L.U   

Mtu 
max=13.88 Kn.m   

Mau 
max=-20.28 Kn.m  

Tu 
max = 25.98 kN  

• E.L.S    

Mtser max=10.19 Kn.m  

Maser 
max=-14.90 Kn.m  

 Ferraillage en travées   
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h=21cm ; h0=5cm ; b=55cm ; b0=12cm ; d=0,9h=18.9cm ; σbc=17MPa ; fe=500MPa ; 

fc28=30MPa ; ft28=2,4MPa  

  

μ > 0.186     ζ s=10x   

Le calcul des sections en forme de « Té » s’effectue différemment selon que l’axe neutre est dans 

la table ou dans la nervure. 

- Si Mu >Mtab : l’axe neutre est dans la table ou dans la nervure.  

- Si Mu <Mtab : l’axe neutre est dans la table de compression. 

Mtab=bh0σbc(d - 
 ℎ0

2
) =76.67KN.m > Mtu 

max= 13.88kNm   

Donc : l’axe neutre est dans la table de compression.  

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le 

calcul comme si la section était rectangulaire de largeur constante égale à la largeur de la 

table « b=55cm ».   

Donc, la section étudiée est assimilée à une section rectangulaire « bxh » en flexion simple.   

D’après l’organigramme donnant le ferraillage d’une section soumise à la flexion, on aura :  

Tableau 5 : récapitulatif du calcul des sections d’armatures en travée  

 (kn.m) 
 

μu<μr 
A’s 

(cm²)  
Z 

(mm) 
μ<0.186 ζs (MPa)  

 

As 

(cm²) 
Choix 

  En 

travée 13.88 0,0416 0 0,0531 184,988 Oui 10‰ 435 1,726 3T12=3.39cm² 

  

Condition de non fragilité   

  

Amin≥ 1,15𝑐𝑚2   

   As= Max(1.15cm2 ;1.72cm2)= 1.72cm2 

 Ferraillage sur appuis   

Mtab=bh0σbc(d - 
 ℎ0

2
) = 76.67KN.m > Mtu 

max= 20.28 kN.m   

Donc : l’axe neutre est dans la table de compression.  



     ANNEXE  « E »  
  

166  

  

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul 

comme si la section était rectangulaire de largeur constante égale à la largeur de la table 

«b=55cm » .   

Donc, la section étudiée est assimilée à une section rectangulaire « bxh » en flexion simple.   

D’après l’organigramme donnant le ferraillage d’une section soumise à la flexion, on aura :  

Tableau 6 : récapitulatif du calcul des sections d’armatures en appuis  

 (kn.m) 

 
μu<μr 

A’s 

(cm²)  
Z 

(mm) 
μ<0.186 ζs (MPa)  

 

As 

(cm²) 
Choix 

En 

appuis 
20.28 0,0607 0 0,0784 183,076 Oui 10‰ 435 2,548 2T14=3.08cm² 

  

Condition de non fragilité   

  

Amin≥ 1,15𝑐𝑚2   

   As= Max(1.15cm2 ;2.54cm2)= 2.54cm2 

 I.3  Vérification    

1- Effort tranchant   

Pour l’effort tranchant, la vérification du cisaillement se fera dans le cas le plus défavorable 

c'est-à-dire :Tu
max=25.98 kN.  

On doit vérifier que : τu ≤ u  

Tel que :  

 τu =
𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑏×0.9ℎ
≤ u  min[0.2

fc28

𝛾𝑏
; 5MPa] 

τu =
25.98×103

120×189
 =1.15 MPa  

    u  min[4MPa ; 5MPa] 

τu < u ……. 

 Au voisinage des appuis  

 a- Appuis de rives   

 Vérification de la compression du béton   

     σb =
𝑇𝑢

0.9𝑏0𝑑
≤ 0.4 

𝑓𝑐28

Ƴ𝑏
  Avec : Tu =16.66 kN (appuis de rive). 
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     σb =
16.66×103

0.9×120×189
= 0.81 < 0.4 

𝑓𝑐28

Ƴ𝑏
 = 8MPa ……. 

 

 Vérification des armatures longitudinales   

As =3.08cm2 ≥
𝑇𝑢
𝑓𝑒

Ƴ𝑠

 = 0.38cm2 .……. 

b- Appuis intermédiaires   

 Vérification de la contrainte de compression   

Avec : Tu=25.98  kN (appuis intermédiaires).  

 

      σb =
25.98 ×103

0.9×120×189
= 1.27 < 0.4 

𝑓𝑐28

Ƴ𝑏
 = 8MPa ……. 

 Vérification des armatures longitudinales   

      As =3.08cm2 ≥  
𝑇𝑢𝑀𝑎𝑥−

𝑀𝑢𝑎

0.9𝑑

𝜎𝑠
 = 3.33cm2 

 

2- Contrainte à l’E.L.S   

La fissuration étant peu nuisible, donc pas de vérification à faire à l’état de l’ouverture des 

fissures, et elle se limite à celle concernant l’état de compression du béton.  

 σbc ≤ = 0.6  =18MPa 

Les résultats effectuent avec SOCOTEC.  

  

           Tableau 7 : récapitulatif des vérifications des contraintes a L’ELS   

 Mser (kN.m) (cm²) (MPa) (MPa)  Obs 
Travées 10.19 3.39 4,01 18   

Appuis 14.90 3.08 5,9 18   
  

3- Flèche   

On doit vérifier que :  

 
ℎ

𝐿
≥

1

16
=  

21

435
 =0.048< 0.0625………………. x 

 
𝐴𝑠

𝑏𝑑
<

4.2

𝑓𝑒
=  

3.39

55×18.9
 = 0.00326< 0.0084……………… 

 
ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑡

10𝑀0
=  0.048< 0.102………………. x 

 

Les résultats effectuent avec SOCOTEC.  

La vérification :  
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Le résultat    

               
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 I.4  Calcul des armatures transversales et l’espacement   

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type rond lisse de nuance FeE50 

(fe=500MPa)  
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- Selon RPA :   

    





























couranteZone
h

S

nodaleZone
h

MinS

b
S

A

t

lt

t

t

........................................
2

......................12;
4

003,0 0

  

Avec :  











10
;;

35

bh
Min lt   

Øl : Diamètre minimum des armatures longitudinales. 

Øt≤Min (0,6cm ; 1,2cm ; 5.5cm)=0,6cm 

On adopte : Øt=6mm 

 -  Donc : 

          - 
𝐴𝑡

𝑆𝑡
≥ 0.036cm 

          - St ≤ 5cm………………………. Zone nodale 

          - St ≤ 10cm………………………. Zone courante 

        
       

a- Choix des armatures : On adopte :At=2Ø6=0,57cm2  

b- Choix des espacements : 

          - 
𝐴𝑡

𝑆𝑡
≥ 0.036cm → St ≤ 15.83cm 

 Donc : 

 

          - St ≤5cm………………………. Zone nodale 

          - St ≤ 10cm………………………. Zone courante 

 

Figure 5 : ferraillage des poutrelles en travées et sur appuis  
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