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Introduction générale 



Introduction  
 

 
 

INTRODUCTION  : 

Dans le cadre d’une finalisation d’un mastère 2nous avons opté pour l’étude d’un bâtiment en 
béton armé, constitué d’un  (R+6 étages courant et 1sous -sol) à usage d’habitation et 
commercial.  

-L’immeuble se situe à la wilaya de Tizi-Ouzou dont les plans d’architectures ontétaient 
obtenuespar un bureau d’étude d’architecte et d’urbanisme (BEAU), Ce sont les premiers 
plans sur lesquelles  on travaillera pour établir les plans de coffrage des différents niveaux de 
la structure. 

-Le second document étant  le rapport de sol, étudié  par le géotechnicien  qui va nous 
permettre  de classer la catégorie de site d’implantation  selon le RPA99 .Il nous  permet aussi 
de choisir le type de fondation approprié à notre ouvrage en fonction de la contrainte du sol. 

- Après avoir accéder à ces deux documents importants, on peut pré-dimensionner les 
éléments structuraux de notre structure. 

-Le pré-dimensionnement des éléments structuraux s’appuis sur les règles techniques de 
conception et calcul  de la structure en béton armé(CBA93), le règlement parasismique 
Algérien (RPA99 modifié 2003), le BAEL 91mod en 99 ainsi que le document technique 
règlementaire (DTR). 

-Vue la hauteur de l’immeuble en question qui dépasse les 17m conformément à l’article (Art 
3.4A.1.a) du RPA, la structure composée de voiles de contreventement et portiques.  

-L’étude de la structure comporte deux méthodes de calcul(statique et dynamique), dans notre 
cas le calcul dynamique se fera par le logiciel ETABSqui est basé sur la méthode des 
élémentsfinis. Les efforts engendrés dans le bâtiment sont utiliséspour ferrailler les éléments 
résistants suivants les combinaisons de charges les plus défavorables. 

     Pour conclure, nous passerons au ferraillage de l’infrastructure, ensuite nous ferons une 
ultime vérification sur la stabilité de l’ouvrage. En effet l’ensemble de l’ouvrage (fondation-
sol) doit être en équilibre stable.il ne doit pas y avoir possibilité de mouvement : 

� Stabilité d’ensemble (effet P-∆). 
� Etat limite des déplacements inter étage. 
� La résistance à la torsion. 
� la somme des masses modales effectives dépasse 90% de la masse totale de la 

structure. 
� La résultante des forces sismiques(V) à la base obtenues par combinaison des valeurs 

modales est supérieure à 80%de la résultante des forces sismiques déterminée par la 
méthode statique équivalente. 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre I 
Présentation et description de 

l’ouvrage 
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I-1.Introduction :  

Ce  projet consiste en l’étude et calcul d’un bâtiment (R+6+ss) à usage d’habitation et 
commercial. Cet ouvrage sera implanté à la ville de Tizi-Ouzou  qui est considérée par le 
règlement parasismique Algérien (RPA 99) version 2003, comme une zone de moyenne 
sismicité (ZoneIIa). L’ouvrage est d’importance moyenne (groupe d’usage 2). 

I-2.Description de l’ouvrage : 

Cet ouvrage est composé de : 

� Unsous-sol (à usage commercial). 
� Un rez de chaussée à usage commercial. 
� Six étages courants à usage d’habitation. 
� Une cage d’escalier. 
� Une cage d’ascenseur. 
� Une terrasse inaccessible. 

I-3.Caractéristiques géométriques  de l’ouvrage : 

En plan : 
• Longueur totale du bâtiment : L =18.50 m  
• Largeur totale du bâtiment : B =18m. 

En élévation : 
• Hauteur du sous-sol  H r = 4.08 m  
• Hauteur du rez-de chaussée H r = 4.08 m  
• Hauteur de l’étage courant He =3,06 m  
• Hauteur de l’acrotère du bâtiment Ha=0,60 m  
• Hauteur totale du bâtiment Ht= 26.52m 

• I-4.Les éléments de l’ouvrage : 

a)L ‘ossature :  

L’immeuble est composé de poteaux et de poutres formant un système de portiques 
transversaux et longitudinaux destiné à reprendre les charges et les surcharges verticales et 
d’un ensemble de voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et 
transversal) assurant la stabilité de l’ensemble de l’ouvrage. 

b)  planchers : 

• Planchers en corps creux : Ils sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression, 
reposant sur des poutrelles préfabriquées, pour le plancher terrasse comportera un complexe 
d’étanchéité   et forme de pente pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

• Dalles pleine en béton armé : 

Les dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau de la  salle machine. 
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c) Les Escaliers : Ce  bâtiment est muni d’une cage d’escalier de type droit. Ce sont des 

d’escaliers  à deux volées et unpalier de repos. 

d)  Cage d’ascenseur : Cebâtiment est muni d’une cage d’ascenseur qui sera réalisée en voile, 

coulée sur place. 

f) La maçonnerie : 
On appelle maçonnerie, l’ouvrage obtenu par juxtaposition de blocs (briques, agglomérés, 
moellons, etc.) généralement assemblés avec un mortier, le plus souvent dans le but de 
construire un mur. Il y a deux types de murs dans la structure :  
 
• Les murs extérieurs: Ils sont réalisés en doubles cloisons en briques creuses de 10cm et 

15cm d’épaisseur avec une lame d’air de 5cm.  
• Les murs intérieurs: Ils sont en simple cloison de brique creuse de 10 cm d’épaisseur. 
 

 

 Fig. I.1 - maçonnerie 

g) Revêtements :  

Les revêtements utilisés sont comme suit :  

� Carrelage pour les planchers et les escaliers.  
� Céramique pour les salles d’eaux et cuisines.  
� Mortier de ciment pour les murs de façades, cages d’escaliers et les locaux humides.  

� Plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds 

h) Le Coffrage : 
 
On utilise un coffrage traditionnel (en bois) et un coffrage métallique de façon à limiter le 
temps d’exécution. 
 
i) Fondation : 

Le choix de la fondation se feraselon l’importance de l’ouvrage et la nature du sol ; dans cecas 
on a un solmeublede site S3.  
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I-5.Les caractéristiques mécaniques des éléments : 

Dans cet ouvrage on utilisera deux matériaux essentiels à savoir : le béton et l’acier qui 
doivent répondre aux exigences des règles parasismiques Algériennes RPA 99 version 2003 et 
des règles de béton armé aux états limites(BAEL 91). 

I-5.1.Le béton : 
 
a)Résistance à la compression : 
 
Le béton est définit par sa résistancemécaniqueà la compression à 28jours notéefc28. En 
général les essais sont réalisés sur des éprouvettes normalisées de forme cylindrique de 
hauteur 32 cm et de diamètre 16 cm.  
Pour des calculs en phase de réalisation, on adoptera les valeurs à j jours, définies à Partir 
defc28, par :(Art A.2.1, 11/ BAEL91) 
 

� fcj=
�

�.����.	
�
 fc28Pour fc28≤ ��			[���] 

 
� fcj = 

�

�.���.���
  fc28  Pour   fc28>40     [MPA] 

 
Pour l’étude de ce projet on adopte une valeur defc28 = 25 [MPA] 
 
b) Résistance à la traction :(Art A.2.1.12 /BAEL91) 
 
La résistance caractéristique à la traction du béton à jjours, notéftj est définie par la relation 
suivante : 
 
f tj= 0,6 + 0,06 fc j          si fcj≤ 60 [MPA] 
 
 ft28 = 0,6 +0,06 (25) = 2,1 [MPA] 
 
c)Module d’élasticité : 
 
On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale à la 
déformation engendrée.  
Selon la durée de l’application de la contrainte, on distingue deux sortes de modules : 
 
c.1) Module d’élasticité longitudinale : 
 

� Le module instantané Eij :  (Art A-2.1, 21BAEL91). 
Est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée inférieure à 24 heures.  

 
� Le module différé Evj :(Art A-2.1,22BAEL91). 

Est utilisé pour les calculs sous chargement de longue durée (cas courant), et afin de 
tenir compte de l’effort de fluage de béton on prend un module égal : 
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Eij =   11000∛�cj                    [MPA] 
 D’où : pour fc28 = 25 [MPA] 

Eij = 32164.20[MPA]  
 
Evj=   3700∛�cj   [MPA] 

D’où : pour fc28 = 25 [MPA] 
Evj = 10818.865         [MPA] 

 
c.2) Module de déformation transversal :(Art A.2.1, 3/BAEL 91) 
 
Il caractérise la déformation de matériau sous l’effet de l’effort tranchant, est donné par :  
 
 
Avec : 
    
νννν : Coefficient de Poisson 
E : module de Young (module d’élasticité longitudinal) 

 
d) Coefficient de poisson :(Art A.2.1, 3 / BAEL 91). 
 
C’est le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation relative 

longitudinale dont les valeurs sont données par :  ν   ν   ν   ν =�é������ �!	���!"#$�"�%$

�é������ �!	%�!& �'� !�%$
 

ν ν ν ν =0pour  les sollicitations à ELU  
ν ν ν ν =0,2pourles déformations à ELS 

 
e) Contraintes limites : 
 
On distingue deux états limites de calcul 
 

� Etat limite ultime de résistance. 
� Etat limite de service. 

 
e-1) Etat limite ultime (ELU):  
 
Il correspond à la perte d’équilibre statique (basculement), de stabilité de forme (flambement) 
est surtout de  résistance mécanique (rupture) qui conduise à la ruine de l’ouvrage. 

La contrainte limite à la compression est donnée par la formule suivante : 
 
  [MPA] (Art.A.4.3.41, BAEL91)  
 
 
γb: Coefficient de sécurité : γb= 1.5pourla situation courante 
 
    γb= 1.15 pour la situation accidentelle 
 
θ: coefficient de la charge  d’application . 

σbc=
�.	�()*	

+×-.
 

G =
/

*(��1)
      [MPA] 
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θ=1 : lorsque t>24heurs 
θ=0.9 : lorsque 1h<t<24heurs 
θ=0.85 : lorsque t< 1heur 
 
t: la durée probable d’application de la combinaison considérée. 
 
Pour la situation courante : 
 
{ γb = 1.5,  θ =1} 
 
On aura : 
 

σbc=
�.	�×*�

�×�.�
= 14.2[MPA] 

 
On adoptera le diagramme  de Contrainte – Déformation  ci-dessous : 

Fig. I.2- Diagramme contrainte- déformation du béton (ELU) 
 
e.1.1) Les conditions de calcul à L’ELU : 

 
• Les sections  planes avant déformation restentplanes après déformation et conservent 

leurs dimensions. 
• La résistance de béton tendu est considérée comme nulle. 
• Il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. 
• Le raccourcissementrelatifεbc du béton est limité  à 3.5 ‰ en flexion,  2‰en 

compression. 
• L’allongementrelatif de l’acier tendu est limité conventionnellement à 10‰. 

 
 
 

Rectangle 
Parabole 

σbc[MPA] 

bcε (‰) 

3,5 2 

 

σbc=0,85fc28/3b 
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e.2) Etat limite de service (ELS) : 
 
L’état limite de service est l’état au-delàduquel les conditions normales d’exploitation et de 
durabilité des constructions ne sont plus satisfaites.  
On distingue: 

• Etat limite de déformation du béton (contrainte de compression limitée) 
• Etat limite  de déformation (pas de flèche excessive)  
• Etat limite d’ouverture de fissures (durabilité et sécurité des ouvrages). 

 
La contrainte de compression du béton est donnée par la formule suivante : 
 
σbc = 0,60 fc28 [MPA](Art A .4.5 .2, BAEL91)  
 
σbc = 0,60 (25)=15[MPA] 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 

 
 
 
Fig. I.3- Diagramme contrainte- déformation du béton (ELS) 
 
e.2.1) Les conditions de calcul à L’ELS: 
 
- Les sections droites et planesavant déformation restent  droites et planes après déformation. 
-Pas de glissementrelatif entre le béton et l’acier. 
-Le béton tendu est négligé dans les calculs. 
-Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéairesélastiques, il est fait 
abstraction du retrait et de fluage de béton. 
-Le module d’élasticité longitudinale de l’acier est par convention 15 fois plus grand que celui 
de béton (Es=15Eb;n=15)     avec  n : coefficient d’équivalent  
 
 
 
 
e.3) Contrainte limite de cisaillement : 

α 

 

σbc[MPA] 

286.0 cf  

2 3.5‰ 

bcε (‰) 
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Elle est donnéeselon l’article (Art A.5 .1 ,21 BAEL) par la formule :     

  

Avec :  

Vu : Efforttranchant dans la section étudiée. 

b : largeur de la section cisaillée. 

d : hauteur utile de la poutre. 

τu = min40.13�89:; 5	=>?@pour une fissuration peu nuisible. 

τu = min40.10�89:; 4	=>?@pour une fissuration peu préjudiciable ou très préjudiciable. 

I-5.2.Les Aciers : 
Les aciers sont utilisés pour reprendre les efforts de traction aux quels  le bétonrésistemal .Les 
armatures sont distingués par leur nuance et leur états de surface. Engénérale les aciers utilisés 
sont de 2 types : 
 

 
Tableau I.1- caractéristiques  des aciers  
 
a) Module d’élasticité longitudinal: 

Le module d’élasticité longitudinale noté (Es) de l’acier, sa valeur est constante quelle que 
soit la nuance de l’acier. 
 
Es= 200000 [MPA]      (Art A.2.2, 1/ BAEL91) 

 

 

Type 
d’acier 

 

Nomination 

 

Symbole 

 

Limite 
d’élasticité 

Fe (MPA) 

 

Résistance 
à la 

rupture 
(MPA) 

 

Allongement 
relatif à la 
rupture 

(‰) 

 

Coefficient 

de 
fissuration 

 

Coefficient 

         de 

 scellement 

          ψ 

 

Aciers 
en 

Barre 

Haute 
Adhérence 

FeE 400 

 

H A 

 

400 

 

480 

 

14‰ 

 

1.6 

 

1.5 

Acier 
en 

treillis 

Treillis 
soudé       

TL 520 
(ϕ < 6) 

     TS 

TL 

 

550 

 

550 

 

8‰ 

 

1.3 

 

1.5 

ττττu=	
EF

GH	I
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b) Coefficient de Poisson des aciers: 

Le coefficient de Poisson υ  pour les aciers est pris égal à 0,3. 

c) Contraintes limites  

c.1) Etat limite ultime (ELU):  
 
La contrainte limite de déformation de l’acier est donnée par la formule suivante : 
 
(Art A.4.3.2BAEL91) 
 
 
Avec : 
�J :Limited’élasticitégarantie.C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique donne le  
 
lieu à une déformationrésiduelle de 2‰. 
 
γs  :coefficient de  sécurité telle que : 
 

• γs = 1.15 pour le cas courant. 
 
• γs=1 pour le cas accidentel. 

 
σs =348 [MPA] pour les aciers a haute adhérence FeE400. 

c.2) Etat limite de service (ELS): 
Il est nécessaire de limiter l’ouverturedes fissures (risque de corrosion des armatures), en 
limitant les contraintes dans les armatures tendues sous l’action de sollicitations de service 
d’après les règles BAEL91.On distingue trois cas de fissurations : 

• Fissuration peu nuisible : (BAEL91/Art A.4.5.32) 
Cas des éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’ya pas de vérification à 
effectuer. 

 
 
 
 

• Fissuration préjudiciable : (BAEL91/Art A4 .5.33) 
 

Ces des éléments exposés aux intempéries. Dans ce cas, la contrainte de traction des 
armatures est limitéeà : 

 
    
Avec : 

η: coefQicient de Qissuration égal à ∶ 
 

η = 1.6                    pour les HA  si Ф ≥  6mm 
η = 1.3                    pour les HA si Ф ≥  6mm 

 

σs =
(d
3e 

 

 σg st= fe 

σgst   =min{
9
h

fe  ;110iηftj} 
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Les valeurs exactes obtenues sont
 

jks=201,63[MPA] pour les HA 
 
• Fissuration très préjudiciable :
Dans ce cas, la contrainte de traction des armatures est limitée 
 
 
 
Avec : 
 
η :coefficient de fissuration : 
 
η=1.6            pour les hautes adhérence
 
Les valeurs exactes obtenues sont

	jg s=165[MPA] pour les HA 

 
d) Diagramme de contraintes 
 (Art A.2.2.2/BAEL91) 

Fig. I.4-Diagramme de contraintes 
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obtenues sont : 

pour les HA  

Fissuration très préjudiciable : (BAEL91/Art A 4.5.34) 
contrainte de traction des armatures est limitée à : 

pour les hautes adhérence 

sont : 

Diagramme de contraintes ––––    déformations  de l’acier : 

Diagramme de contraintes ––––    déformations  de l’acier  

σgs   =min {
l

9
fe;90iηftj} 

 

9 

 
 

 

 

 

 

εbc%o 
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e) Protection des armatures : 
 
Afin d’éviter les problèmes de corrosion des aciers, il convient de les enrober par une 
épaisseur de béton suffisante. Cette épaisseur, l’enrobage, dépend des Conditions d’exposition 
de l’ouvrage. Le BAEL préconise les valeurs suivantes (Art A.7.1 /BAEL91) : 
 
C ≥ 5 cm : pour les ouvrages exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins ainsi 
que pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives (industries chimiques). 
 
C ≥ 3 cm : pour les parois soumises à des actions agressives ou à des intempéries ou des 
condensations à la destination des ouvrages au contact avec un liquide (réservoir, tuyaux, 
canalisations) 
 
C ≥ 1 cm : pour des parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas exposés aux 
condensations. 
 
Pour les éléments exposés aux intempéries, on va prendre C= 3 cm. 
Pour les éléments qui se trouvent à l’intérieur de la structure, on va prendre C= 2 cm 
 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre II 
Pré dimensionnement des éléments 
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II-1. Introduction :  
 
Après que nous avons présenté l’ouvrage et les caractéristiques des matériaux, nous passons 

au pré dimensionnement des éléments de notre projet ; à savoir les planchers, les poutres, les 

poteaux et les voiles. Ils seront effectués selon les règles du CBA93, BAEL 99 et le RPA 99 

modifié 2003, pour arriver à déterminer une épaisseur économique afin d’éviter un surplus 

d’acier et du béton et d’assurer la bonne  résistance de la construction. 

II-2. Pré- dimensionnement des planchers : 

II-2.1.  Planchers en corps creux : 

Il s’agit d’un plancher constitué de corps creux posé sur des poutrelles préfabriquées 
complétés par une dalle de compression, ferraillés par un treillis soudé. 

Le plancher doit être conçu de telle sorte à supporter son poids propre et les surcharges 
d’exploitations, la hauteur du plancher est donnée par la formule suivante: 

(ArtB.6.8.424/BAEL91)  

Avec :  

htp : hauteur totale du plancher (épaisseur de la dalle). 

Lmax : La plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles. 
 
Dans notre cas : L max= 370– 25 = 345 cm 
 

Nous aurons donc :ht= 
���
��.�

 = 15.33cm 

 
Ainsi, on adoptera un plancher de 20cm d’épaisseur, composé d’un corps creux de 16cm et 
d’une dalle de compression de 4cm. 

Remarque : Les poutrelles seront disposées dans le sens de la plus petite portée. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                  Fig. II-1 : coupe transversale d’un plancher en corps creux 
 
 

 

Corps creux Poutrelles 

Dalle de compression Treillis soudé 

60cm 

20
cm

 

16
cm

 
4c

m
 

htp≥
�	
�
��.
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II-3. pré-dimensionnement des poutres :  

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulées sur place. Leurs 

pré-dimensionnement  se fait par les règles du BAEL 99.les étapes sont résumées dans ce qui 

suit : 

 

 (Art A.4.14 BAEL91)  

  

 

Lmax : portée maximum entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles. 

h : hauteur totale de la poutre  

b : largeur de la poutre  

II-3.1. Poutres principales (pp) : 

 Ce sont disposées perpendiculairement aux poutrelles. 

� Calcul de la hauteur  h : 

On a Lmax= 450-25=425 cm 

  

  

  

 

 

On prend : h=40cm 

� Calcul de la hauteur  b : 

 

 
 
 
 
On prend  b=30cm 
 

 

 

 

 

 

 

 

Lmax
15

	 ≤ 	h	 ≤ 	
Lmax

10
 

 
 0.4 h  ≤  b  ≤  0.7 h 

16  ≤  b  ≤ 28 

0.4(40)  ≤  b  ≤0.7(40)  

 

PP = (30x 40) cm 2 

 

40 

30 

425
15

	≤ 	h	 ≤ 	
425
10

 

  28.33≤  h  ≤42.5 
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II-3.2. Poutres secondaires(PS) : 

Sont Disposées parallèlement aux poutrelles. 

� Calcul de la hauteur  h : 

On a Lmax= 370-25=345cm 

  

 

 

 

 

On prend : h=35cm 

� Calcul de la hauteur  b : 

  

  

 

 

On prend  b=25cm 
 
 

 

Conditions Poutres principales Poutres secondaires Vérification 
h ≥ 30 cm 40 cm 35 cm vérifier 
b ≥ 20 cm 30cm 25 cm Vérifier 
h/b≤4 1,33 1,4 Vérifier      
Tableau II-1 : Vérification  aux  exigences de RPA 
 

II-4. Les voiles : 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés d’une part à assurer la stabilité de 
l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, et d’une autre part à reprendre une partie des 
charges verticales.                                                                                                                                                         

Le pré- dimensionnement des voiles se fera conformément à (l’Art 7.7.1) du RPA99 
version2003.Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant  à la condition   

Lmin≥  4aaaa 

L’épaisseur du voile (a)  sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et de la 
rigidité aux extrémités comme l’indique la figure ci-dessous : 

 

 

 

    23≤ h ≤ 34.5 

 

�����  ≤ h ≤ 
�����  

 
 0.4(35)  ≤  b  ≤0.7(35)  

14 ≤  b  ≤  24.5 

PS = (25 x 35) cm 2 
 

35 

25 
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Fig. II-2 : coupes de voiles en plan 

Avec :   

a : épaisseur d’un voile.                                                                                                                                                               

L  : portée min du voile.                                                                                                                          

he : hauteur d’étage.            

Pour le sous-sol et le RDC: he = 408-20=388 cm donc :  

a ≥ max (e���; 	!"

��
) NON =max (15;19.40)=19.40 a=20cm 

Pour l’étage courant :he = 306-20=286 cm donc : 

a ≥ max (e���;	!"

��
) =max (15;14.3)=15 a=20cm 

Enfin on adopte une épaisseur de 20 cm pour tous les voiles. 

Pour que les voiles puissent assurer une fonction de contreventement, sa longueur (L) doit être 

au moins égale à 4 fois son épaisseur.                                                                                                                          

Dans notre cas : 

L≥ 4a  = 4 x 20 = 80cmCondition vérifiée 

Remarque : nous passons d’une épaisseur de 15cm à 20cm pour les voiles, dans le but de ne 

pas avoir d’armatures discontinues et afin de pallier aux problèmes de coffrage. 

 

II-5. Pré -dimensionnement des poteaux :  

Le pré-dimensionnement se fera à l’ELS  en compression simple pour le poteau le plus 
sollicité (P7) en considérant un effort de compression simple Ns en supposant que seul le 
béton reprend la totalité des sollicitations. 
La section du poteau est donnée par la formule suivante :  
 

a 

a ≥
#$
��

 a ≥
#$
��

 

a 

B c ≥
%&

'.(	ƒ*�+ 



Chapitre II            pré-dimensionnement des éléments 
 

15 

 

(Art 7.4.3.1RPA99 version 2003) 
 
Avec : 
Ns=G+Q. 
Ns : effort normal de compression. 
G : charge permanente.  
Q : charge d’exploitation 
BC : section transversale du poteau.  

Le RPA nous impose pour la zone (IIa) que les dimensions transversales des poteaux 

doivent satisfaire les conditions suivantes: 
 
- Min (b1, h1) ≥  25cm…….en zone IIa 

- Min (b1, h1) ≥ 
#$�� 

- 1/4 < b1 / h1 < 4.   

Remarque : La section minimale exigée par le RPA99 révisé en 2003 pour un poteau en 
zone (IIa) est de (25×25) cm2. 

 

II-5.1. Surface d’influence: 

Snette=S1+S2+S3+S4 

S1= S2 = 2.1x1.725= 3,622m² 

S3= S4 = 2,125×1,725= 3.665m²    

Snette= (2x3, 622) + (2x3.665) =18.24m2 

 

 

 

 

 

 

II-6.Détermination des charges et surcharges : 

Pour déterminer les charges permanentes G et les charges d’exploitation Q, nous allons nous 
référer au document technique réglementaire (DTRB.C.2.2) 

II-6.1.Charges permanentes  G : 

II-6.1. 1. Plancher terrasse : 

S4 

S1 S2 

S3 

1.725

m 

0,25m 1.725

m 

2.1m 

0 ,25m 

2.125

m 

3.7m 

4,475

m 

Fig. II-3:Surface d’influence du poteau le plus 
sollicité(P7) 
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Fig. II- 3:Coupe transversal d’un plancher 

Tableau II-2 : charges revenant au plancher terrasse inaccessible

II-6.1.2. Plancher d’étage courant

Fig. II- 4:Coupe transversale d’un plancher étage courant

 

 

 

 

 

 
N0 

Composition 

1 Couche de gravier roulé 
(15/25) 

2 Etanchéité multicouches
3 Forme de pente en béton
4 Feuille de polyane 
5 Isolation thermique (liège)
6 Plancher en corps creux
7 Enduit de plâtre 

pré-dimensionnement des éléments

3:Coupe transversal d’un plancher terrasse inaccessible 

: charges revenant au plancher terrasse inaccessible 

Plancher d’étage courant : 

4:Coupe transversale d’un plancher étage courant 

Epaisseur 
(cm) 

ρ (kN / m3) G (kN /m

Couche de gravier roulé 5 20 1.00

Etanchéité multicouches 2 6 0.12
Forme de pente en béton 6 22 1.32

1 1 0.01
Isolation thermique (liège) 4 4 0.16
Plancher en corps creux 16+4 14 2.8

2 10 0.2
 
G

dimensionnement des éléments 
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G (kN /m2) 

1.00 

0.12 
1.32 
0.01 
0.16 
2.8 
0.2 
 
Gpt=5.61KN/m2 
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Tableau II-3: charges revenant au plancher corps creux étage courant

II-6.1.3. Dalle pleine : 

       Fig. II-5 : coupe transversale de la dalle pleine

 

 

 

 

 

 

 

 

            Tableau II-4 : charges revenant à la dalle pleine 

 

 
N0 

Composition 

1 Maçonneries en 
briques creuse avec 
enduit 

2 Revêtement en 
carrelage 

3 Mortier de pose 
4 Couche de sable 
5 Plancher en corps 

creux 
6 Enduit plâtre 

N0 composition 

1 Revêtement 
carrelage 

2 Mortier de pose 
3 Couche de sable 
4 dalle en béton arme
5 Enduit de ciment

pré-dimensionnement des éléments

3: charges revenant au plancher corps creux étage courant 

5 : coupe transversale de la dalle pleine 

 

4 : charges revenant à la dalle pleine  

Epaisseur 
(cm) 

ρ (kN/m3) G (kN /m

10+4 9+10 1.3 

2 20 0.40 

2 20 0.40 
2 18 0.36 
20 14 2.80 

2 10 0.20 
 
Gpc=5.46KN/m

 Epaisseur 
cm 

ρ (kN/m3) 

2 20 

 3 22 
 3 18 

dalle en béton arme 15 25 
Enduit de ciment 2 18 

dimensionnement des éléments 

17 

 

 

G (kN /m2) 

=5.46KN/m2 

 

(G kN /m2) 

0.4 

0.66 
0.54 
3.75 
0.36 

 
Gdp=5.71KN/m2 
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II-6.1.4. Maçonnerie : 
� Murs extérieurs : 

 

 

 

 

 

 

Fig. II-6 : Coupe transversale d’un 

 

 

 

 

 

 

 

 

              Tableau II-5 : Charges revenant aux murs extérieurs

 

� Murs intérieure :  

 

        1 

        2 

        3 

 

 

 

 Fig. II- 7: Coupe transversale d’un mur intérieur

 

 

N
0 composition 

1 Enduit de plâtre
2 Brique creuse 
3 Lame d’air 
4 Brique creuse 
5 Enduit du ciment

2 10 

 

pré-dimensionnement des éléments

 

: Coupe transversale d’un  mur extérieur. 

5 : Charges revenant aux murs extérieurs 

7: Coupe transversale d’un mur intérieur. 

Epaisseur 
(cm) 

ρ (kN/m3) G ( kN /m

Enduit de plâtre 2 10 0.2 

10 9 0.9 

5 0 0 

15 9 1.35 

Enduit du ciment 2 18 0.36  Gme=2.81KN/m

5 10 2 

dimensionnement des éléments 

18 

2) 

=2.81KN/m2 

  1 

  2 

  3 

   4 

  5 
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   Tableau II-6 : Charges revenant aux murs intérieurs 

II-6.1.5. Acrotère : 

 10cm   15cm 

                                            3cm 

 7cm 

 

 

 

 

 

 

La hauteur de l’acrotère est égale à : 60cm   
La charge  permanente de l’acrotère est déterminée comme suit :    
Poidspropre: G=ρ x S x 1ml  

[ ] l0.0727KN/m0.15)/2(0.030.1)(0.150.1)(0.6S =×−×+×=  

G =25x0.0727x1ml =1.819 KN/ml 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                               Tableau II-7 : surcharges d’exploitations 

 

N0 composition Epaisseur 
(cm) 

ρ (kN/m3) G ( kN /m2) 

1 Enduit de plâtre 4 10 0.40 
2 Brique creuse 10 9 0.90 
3 Enduit de plâtre 4 10 0.40 

 
Gmi=1.30KN/m2 

 
Eléments 

 

 
surcharges Q(KN/m²) 

 

 
Plancher terrasse inaccessible 

 

 
1.00 

 
Plancher d’étage courant 

 

 
1.50 (usage d’habitation) 

RDC 
 

5.00 (usage commercial) 

Sous-sol 5.00 
 
Balcon 

 

 
3.50 

Escalier 
 

 

2.50 
 

 
L’acrotère 

 
1.00 

60cm 
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II-6.2. Surcharges d’exploitation:  

De la même manière que pour les charges permanentes, nous déterminons les surcharges 
d’exploitations relatives aux différents éléments déjà donnés. Elles sont résumées dans le 
tableau suivant : 

II-6.3. Charges d’exploitation : 
 

Plancher du sous-sol :        Q=5x18.24=91.2KN (usage commercial) 

Plancher de RDC :              Q=5x 18.24 = 91.2 KN (usage commercial) 

Plancher étage courant :      Q=1,5 x18.24=27.36 KN (usage habitation) 

Plancher terrasse :               Q=1 x 18.24 =18.24 KN 

II-6.3. Poids propre des éléments : 

� Poids du plancher :  
� Plancher terrasse : 

P=5,61 x 18.24 =102.33KN 

� Plancher étage courant : 

P =5,46 x 18.24=99.59KN 

� Poids des poutres : 
� Poutres principales :  

Ppp=25x (0,30x0, 40) x (2,125+2,1)=12.67KN 

� Poutres secondaires : 

Pps=25x (0,25x0, 35) x (1.725+1.725)=7.55KN 

D’où le poids total : Ptotal=20.22  KN 

� Poids des poteaux :  
� Poteau du sous-sol et RDC :  

PPot=25x (0, 25x0, 25) x 4.08=6.37KN 

� Poteau d’étage courant : 

Ppot= 25x (0.25x0.25) x3.06=4.78KN 

 
 
 
 
 
 

P =G x S 

P =  ρ x S x h  
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Tableau II-8 : Descentes des charges pour les poteaux 

 
� Remarque1 : les sections obtenues pour les poteaux sont sous-estimé par le RPA.   

Et pour cela il faut que  les sections des poteaux soient plus importantes que les poutres afin 

d’éviter la rotule plastique. 

II.6.4)  Vérifications :  
 
II.6.4.1)  Vérification d’effort normal réduit (art  7.4.3.1 du RPA99-V03): 
 
 Pour éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au 

séisme, l’effort normal de compression de calcul doit être limité par la condition suivante : 

        V = 
%23454�+ ≤ 0,3 

avec : 

Nd: effort normal de calcul s'exerçant sur la section de béton.                                                    

Bc: section brute du poteau. 

fc 28: résistance caractéristique du béton  à la compression à 28 jours. 

 

 

 

 

 

Niv                 Charges permanentes G (KN) Charges           
d'exploitation 
Q(KN) 

Effort 
Normal 
 
N = 
Gc+Qc 

S≥ 6789 

Poids 
de 
plancher 
(kN) 

Poids 
des 
poteaux 
(kN) 

Poid
s des 
pout
res 
(kN) 

Gtotal 
(kN) 

Gcumulée 

(kN) 
Qtotal 
(kN) 

Qcumul

ée 
(kN) 

N/σbc 

(cm2) 
Section 
(cm²) 

6 102.33     / 20.22 122.55 122.55 18.24 18.24 140.79 93.86 25*30 

5 99.59 4,78 20.22 124.59 247.14 27.36 45.6 292.74 195.16 25*30 

4 99.59 4,78 20.22 124.59 371.73 27.36 72.96 444.69 296.46 25*30 

3 99.59 4,78 20.22 124.59 496.32 27.36 100.32 596.64 397.76 25*30 

2 99.59 4,78 20.22 124.59 620.91 27.36 127.68 748.59 499.06 25*30 

1 99.59 4,78 20.22 124.59 745.5 27.36 155.04 900.54 600.36 25*30 

RDC 99.59 6.37 20.22 124.59 870.09 91.2 246.24 1116.33 744.22 30*40 

SS  99.59 6.37 20.22 124.59 994.68 91.2 337.44 1332.12 888.08 30*40 
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Niveau Effort 
normal de 
calcul(Nd) 

Sections 
obtenues (Bc) 

Effort 
normal 
réduit 
(V≤ 0.3) 

Vérification de 
la condition 

Redimensionnement 
des sections des 
poteaux 

6 140.79 25x30 0.07 Condition 
vérifiée 

35x40 

5 292.74 25x30 0.16 Condition 
vérifiée 

35x40 

4 444.69 25x30 0.24 Condition 
vérifiée 

35x40 

3 596.64 25x30 0.32 Condition non 
vérifiée 

40x45 

2 748.59 25x30 0.40 Condition non 
vérifiée 

40x45 

1 900.54 25x30 0.48 Condition non 
vérifiée 

40x45 

RDC 1116.33 30x40 0.37 Condition non 
vérifiée 

40x45 

S-SOL 1332.12 30x40 0.44 Condition non 
vérifiée 

40x45 

Tableau II-10 : pré -dimensionnement des sections des poteaux selon le RPA99 
révisé 2003  
  

� Remarque2 : 
 
On avait adoptées la section (35x40) cm² pour les trois derniers niveaux sachant que  la 
condition et vérifiée tout en respectant la condition de l’RPA qui exige un minimum  de 
(25x25) cm² d’une part et d’autres part pour différencier de la section des poutres. 
 
D’où les sections des poteaux adoptées sont : 
Sous-sol, RDC, Niveau 1, 2, 3                                   (40x45) cm² 

 Niveau4, 5,6                                                                  (35x40) cm² 

 
II.6.4.2) Vérification des sections des poteaux aux recommandations de RPA : 
 

Pour conférer aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations sismiques, il est 
recommandé de donner à ceux d’angles et de rives des sections comparables à celles des 
poteaux centraux      (Art7.4.1/ RPA 99. Version 2003). 

 
II.6.4.2.1) Vérification des exigences du RPA (Art 7.4.1) : 

 
Min (b1, h1)≥ 25	<= ………………………1 

       Min (b1, h1)	≥
#$
��

 ………………………… 2 

�
	�

≤ >�
#�

≤  4 ………………………………...3 
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          Tableau II-10 : vérification des sections des poteaux selon le RPA99 version 2003  
 

Conclusion :  
Les dimensions des sections des poteaux sont conformes aux exigences du RPA. 
 
II.6.4.2.2) Vérification de la résistance des poteaux vis-à-vis du flambement : 
 
Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments 
comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite à l’influence défavorable des 
sollicitations.  Soit :  

                                   L’élancement des poteaux, il faut vérifier que :   λ≤ 50 

 

Avec :   

                                 Rayon de giration 
 
 
 
 
Lf: Longueur de flambement d’un poteau (Art.B.8.3.3.1, BAEL 91) 
 
l0 : Longueur libre de poteau. 
I : Moment d’inertie du poteau : I = bh3/12. 
S : section transversale du poteau.  
 

h
l

h

l

S

I

l

i

l ff 12
7.0

12

7.0
02

0 ====λ . 

 

 

Poteaux 

( bxh ) 

Conditions exigées par 

RPA99 ver 2003 

Valeurs calculées observation 

 

40x45cm 

Min (b1, h1) ≥25cm Min (b1, h1) = 40cm Condition vérifiée 

Min (b1, h1) ≥he/20              he⁄20=408 /20=20.4 Condition vérifiée 

1/4≤b1/h1≤4 b1/h1= 0,89 Condition vérifiée 

 

35x40cm 

Min (b1, h1) ≥25cm Min (b1, h1) = 35cm Condition vérifiée 

Min (b1, h1) ≥ he/20 he/20 = 306⁄20=15.3 Condition vérifiée 

1/4≤b1/h1≤4 b1/h1= 0,875 Condition vérifiée 

? = @AB 

λ= CDE  

l f = 0.7 l0 
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    Tableau II-11: Vérification de la résistance des poteaux vis-à-vis du flambement  
 
Pour vérifier la résistance des poteaux au flambement il fallait  un  rayon de giration et un 
moment d’inertie petit . 
 
I=186666.66cm4                      i=11.55cm 
 

λ = FG�  =18.54 ≤ 50 

La condition de l’élancement λ≤ 50 est vérifiée, donc tous les poteaux de la structure sont 
prémunis contre le risque de flambement. 
 

 

 

 

Caractéristiques  

Géométriques  

 

Longueur de 
flambement 

Moment 
d’inertie 

 

Rayon de 
giration 

L’élancement 
du poteau 

Poteaux 

 

L0 
(cm) 

 

S (cm2) Lf=0.7L0(cm) 
I = bh3/12 

(cm4) ? = @AB λ = lfi  

40x45 408 1800 285.6 303750 12.99 22.00 

35x40 306 1400 214,2 186666,66 11.55 18.54 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre III 
Calcul des éléments  secondaires 
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 III. 1.  Calcul des planchers : 

III .1.1. Introduction : 

Notre  projetest  constitué de  planchers en corps creux, d’épaisseur (16+4) cm. Les corps 

creux sont associés à des poutrelles préfabriquées espacées de 65 cm. 

III .1.2. Calcul de la dalle de compression : 

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 4 cm d’épaisseur, armé d’un treillis 

soudé de nuance (TS 520) dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser aux valeurs 

indiquées par leB.A.E.L (ArtB.6.8.423). 

� 20 cmpour les armatures perpendiculaires aux nervures. 

� 33 cmpour les armatures parallèles aux nervures. 

� Armatures perpendiculaires aux poutrelles :                                      20cm 

 A┴=
ef

l4× =
520

654× =0.5 cm 

    Soit :    A┴= 5T4 = 0.63cm2/ml,    es = 20 cm 

l : distance entre axe des poutrelles (50 cm< l < 80 cm). 

� Armatures parallèles aux poutrelles : 

A ⁄⁄ = 
2

⊥A  = 
2
63.0 = 0.315 cm2 

     Soit : A// = 5T4 = 0.63 cm2/ml ;  es = 20 cm 

III .1.3. Calcul des poutrelles : 

Les poutrelles supportent des charges uniformément réparties et seront calculées en deux 
étapes : 

      a. Avant coulage de la dalle de compression : 

         La poutrelle est considérée comme étant simplement appuyée à ces deux extrémités. Elle 

doit  supporter son poids propre, le poids du corps creux qui est de 0.95KN/m2ainsi que celui de 

l’ouvrier : 

� Poids propre : G1= (0.04 × 0.12) × 25 = 0.12 KN/ml 

� Poids du corps creux : G2 = 0.95 × 0.65 = 0.62 KN/ml 

� Surcharge de l’ouvrier : Q = 1 KN/ml 
 

           Fig. III.1 : Treillis soudés (200×200) 

20cm 

Φ6 nuance 

    TS 520 
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b) Ferraillage à l’ELU :  

- Le calcul se fera pour la travée la plus longue. 

- En considérant la fissuration comme étant non préjudiciable. 

 qu=2.5KN/ml 

b.1.Combinaison de charges :                                                                                         

qu= 1.35G+1.5QAvecG = G1+G2 

qu= 1.35 x (0.12+0.62) + 1.5 x 1 = 2.50 KN/ml 

b.2.Moment max en travée :             

Mu=
8

2lqu ×
=

8

70.35.1 2×
= 2.57 kN.m 

b.3.Effort tranchant max:  

Tu=
2

lqu × =
2

70.35.1 ×
= 2.77 kN 

b.4.Calcul des armatures : 

bµ =
bc

2
u

bd

M

σ
 

Avec : b=12cm ; d=h-c ; h=4cm ; c=2cm ; d=2cm (hauteur utile) 

bµ = 
2.14212

1057.2
2

3

××
×

=3.77> lµ =0.392→la section est doublement armée. 

  NB : comme la section de la poutrelle est très réduite on est obligé de prévoir des étais 

intermédiaires pour l’aider à supporter les charges avant le coulage de la dalle de compression. 

c) Après coulage de la dalle de compression : 

La poutrelle sera calculée comme une poutre en Té reposant sur plusieurs appuis. Les 

charges et surcharges seront considérées comme étant uniformément réparties sur l’ensemble des 

poutrelles. La poutrelle supportera les charges suivantes : 

             *  Poids propre du plancher : G=5.46×0.65=3.549KN/m; 

             *  Surcharge d’exploitation :Q=1.5×0.65=  0.975KN/m ; 

 La charge de calcul sera donc : A l’ELU    →  qu=1.35G+1.5Q→qu=6.253KN/m 

A l’ELS    →     qs=G+Q            → qs=4.524KN/m 

 

2cm 

4cm 

12cm 

l=3.70 m 

Fig. III.2 : Schéma statique de la poutrelle 
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c.1.Détermination  de la largeur de la table de compression 

D’après le BAEL91 Art A.4.1, 3) 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
Avec : 

 L: distance entre faces voisines de deux nervures. 
X : la distance de la section considérée à l’axe de l’appui extrême le plus rapproché. 
L1, L2 : les portées encadrant l’appui intermédiaire le plus rapproché. 
b0 : largeur de la nervure (b0 =12 cm). 

h0 : épaisseur de la dalle de compression (h0 = 4cm). 

b1
2

bl 0−
≤ =

2

1265− =26.5cm 

On prend   b1 = 26.5 cm, on a   b = 2b1 + b0 = 26.5 × 2 +12 = 65 cm 

b = 65 cm  

C.2)Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : 

� Domaine d’application : la méthode s’applique aux planchers à surcharges 

d’exploitation modérées (constructions courantes). La surcharge d’exploitation est en plus 

égale à deux fois la charge permanente ou 5KN/m2, c à d : 

               Q≤max {2G ; 5kN/m2}  

Avec :     G=5.46 kN/m2 

          Q=1.5 kN/m2  

En effet : 

Max {2G; 5kN/m2} =2G= 2x5.46=10.92 kN/m2 

Q=1.5 kN/m2<10.92 kN/m2
acondition vérifiée 

� le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes 

travées acondition vérifie 

h 

b 

h0 

b1 

L b0 b1 

Fig. III.3 : schéma de la table de compression 



Chapitre   III                                                                                                    Calcul des éléments  

28 

 

             3. les portées successives des différentes travées sont dans un rapport entre 0.80 et 

1.25 

C à d :             0.80≤ ≤
−1l

i

l

l
1.25 

0.8<
70.3

70.3
=1<1.25acondition vérifiée  

0.8<
70.3

25.3
=0.88<1.25acondition vérifiée 

0.8<
25.3

70.3
=1.14<1.25acondition vérifiée 

4. la fissuration est non préjudiciable acondition vérifiée 

Compte tenu de la  satisfaction de toutes les conditions, on conclue que la méthode 

forfaitaire est applicable. 

c.3) Principe de la méthode : 

La méthode forfaitaire consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travées et 

des moments sur appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment 

M0, dans la travée dite de comparaison ; c'est-à-dire dans la travée isostatique indépendante de 

même portée et soumise aux même charges que la travée considérée. 

c.4)Exposé de la méthode :  

- le rapport (α ) des charges d’exploitation à la somme des charges permanentes et 

d’exploitation en valeurs non pondérées 
GQ

Q

+
=α    , varie de 0 à 2/3 pour un plancher à 

surcharge d’exploitation modérée. 

En effet pour Q=0 a α =0 et pour Q=2G α =2/3 

• M0 : valeur maximale du moment fléchissant dans la travée entre nus d’appuis 

M0=
8

2lq×
 

                    Avec   l : longueur de la travée entre nus d’appuis 

M0 

Me Mw 

Mt 

FigIII-4 : Diagramme des moments (principe de la méthode forfaitaire)  
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q : charge uniformément répartie  

• Mw et Me sont des valeurs des moments sur l’appui de gauche et de droite 

respectivement 

• M t : moment maximum en travée, pris en compte dans les calculs de la travée 

considérée  

Les valeurs de Me, Mw et Mt doivent vérifier les conditions suivantes : 

M t 〉+〈+
+

−≥ 00 )3.01(;05.1max
2

MM
MM we α  

    Mt 02

3.01
M

α+≥              dans le cas d’une travée intermédiaire 

    Mt 02

3.02.1
M

α+≥         dans le cas d’une travée de rive  

La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit être au moins égale à : 

� 0.6M0 dans le cas d’une poutre à deux travées  

� 0.5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre à plus de deux 

travées 

� 0.4M0 pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre à plus de trois travées 

� 0.3M0 pour les appuis de rive semi encastrés 

Dans notre cas nous avons une poutre sur 06 appuis, comme présentée dans le diagramme 

suivant : 

 

 

 

 

c.5) Application :   

� Combinaison de charges : 

G=5.46x0.65=3.55 kN/ml 

MtDE MtCD MtBC MtAB 

0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0 

B C D 

FigIII-5 : Diagramme des moments 

0.3M0 

MtEF 

E F 
A 
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Q=1.5x0.65=0.975 kN/ml 

- A l’ELU :  

qu=1.35G+1.5Q=6.25KN/ml 

- A l’ELS : 

qs= (G+Q) =4.52 kN/ml 

 

 - Calcul du rapport de charge (α  ) et des fonctions f (α ) : 

215.0
46.55.1

5.1 =
+

=α                        1+0.3 05.1064.1 >=α  

532.0
2

3.01 =+ α
632.0

2

3.02.1 =+ α
 

III.1.4)Calcul des moments fléchissant à l’ELU : 

q=qu=6.25 kN/ml 

Moment isostatique : 

Pour les travées (AB), (BC), (DE) et(EF): 

M0=6.25 mkN.69.10
8

70.3 2

=×
 

Pour les travées (CD) : 

M0=6.25 mkN.25.8
8

25.3 2

=×
 

Moments sur appuis : 

      MA= MF= 0.3x10.69=3.207kN.m 

MB=ME=0.5x10.69=5.345kN.m 

MC=MD= 0.4x8.25=4.276kN.m 

 

Moments en travées : 

3.70m 

A B 

3.70m 

m 

C 

3.25m

m 

D 

3.70m

m 

E 

3.70m 

F 

q [kN/m] 

FigIII-96: Schéma statique de la poutre continue reposant sur 06 appuis 
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Travée AB 







=×≥

=+−×≥

mKNM

mkNM

t

t

.76.669.10632.0

.09.7
2

207.3345.5
69.10064.1

 

                             Soit MtAB=7.09kN.m 

Travée BC 







=×≥

=+−×≥

mKNM

mkNM

t

t

.69.569.10532.0

.56.6
2

345.5276.4
69.10064.1

 

                             Soit MtBC=6.56kN.m 

      Travée CD 







=×≥

=+−×≥

mKNM

mkNM

t

t

.69.569.10532.0

.04.7
2

276.4276.4
69.10064.1

 

                              Soit MtCD=7.04kN.m 

Travée DE 







=×≥

=+−×≥

mKNM

mkNM

t

t

.69.569.10532.0

.56.6
2

276.4345.5
69.10064.1

 

                             Soit MtDE=6.56kN.m 

      Travée EF 







=×≥

=+−×≥

mKNM

mkNM

t

t

.76.669.10632.0

.09.7
2

345.5207.3
69.10064.1

 

                            Soit MtEF=7.09kN.m 

 

 

 5.345 5.345 

3.207  4.276 4.276              -  3.207 

 - -   -   -     -   [KN.m] 

 + +   +       + + 

                                       6.56     6.56 

   

 7.09  7.04 7.09 

Fig. III.7: Diagramme des moments fléchissant à l’ELU  

 

 

III.1.5)Calcul des efforts tranchant : 
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T(x)=
l

MM
x ii −

+ +1)(θ  

l : longueur de la travée considérée,  

)(xθ  : Effort tranchant de la travée isostatique,  

M i et Mi+1 sont les moments aux appuis (i) et (i+1) respectivement en valeurs algébrique, on 

aura : 

Tw=
l

MMlq iiu −
+

× +1

2
                           Te=

l

MMlq iiu −
+

×− +1

2
 

 Pourla poutre continue reposant sur 06 appuis : 
            -Travée AB :                                                                  

Ta= kN98.10
70.3

)207.3(345.5

2

70.325.6 =−−−+×
 

 

Tb= kN14.12
70.3

)207.3(345.5

2

70.325.6 −=−−−+×−
 

2-Travée BC : 

Tb= kN85.11
70.3

)345.5(276.4

2

70.325.6 =−−−+×
 

 

Tc= kN27.11
70.3

)345.5(276.4

2

70.325.6 −=−−−+×−
 

 

-Travée CD : 

Tc= kN15.10
25.3

)276.4(276.4

2

25.325.6 =−−−+×
 

Td= kN15.10
1.3

)276.4(276.4

2

1.335.6 −=−−−+×−
 

-Travée DE : 

TD= kN27.11
70.3

)276.4(345.5

2

70.325.6 =−−−+×
 

TE= kN85.11
70.3

)276.4(345.5

2

70.325.6 −=−−−+×−
 

-Travée EF : 

TE= kN14.12
70.3

)345.5(207.3

2

70.325.6 =−−−+×
 

TF= kN98.10
70.3

)345.5(207.3

2

70.325.6 −=−−−+×−
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 11.85 11.27 12.14 

 10.98    

  +     +           10.15  + 

      +      +                   [KN] 

  -  -    -              - - 

    10.15 

 10.98 

    11.27    11.85 

 12.14 

 

                  FigIII-8 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU  

NB : 

On adoptera le même ferraillage pour toutes les travées en utilisant le moment maximum qui 

correspond à la plus grande travée. 

M tmax= 7.09KN.m et Ma max = -5.345KN.m 

*Caractéristiques géométriques de la section de calcul : 

b = 65cm (largeur de la table de compression) 

h = 20cm (hauteur total de plancher) 

b0= 12cm (largeur de la nervure) 

h0 = 4cm (épaisseur de la table de compression) 

c = 2cm (enrobage des armatures inférieures)  

d = 18cm (distance du centre de gravité des armatures inférieurs jusqu'à la fibre la plus 

comprimée). 

 

 

*moment résistant 

b1 b1 b0 

b 

d 
h 

h0 

Fig. III.9: Section de calcul de la 
poutrelleaprèsCoulage de la dalle de 
compression 
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M0 : Moment  qui peut être repris par la table de compression est donné par la formule suivante : 

M0 = b.h0.fbu(d- )
2

h0  M0=0.65x0.04x (0.18- mN.59072102.14)
2

04.0 6 =××  

M0=59.072KN.m>Mu=7.09KN.m 

 Donc l’axe neutre se situe dans la table de compression, le  béton tendu est négligé,  

-La section en T se calcule comme une poutre rectangulaire de largeur “b” et de hauteur “h”. 

III.1.6.  Calcul des armatures longitudinales : 

� En travée : 

023.0
2.141865

1009.7
2

3

2
=

××
×=

××
=

bu

u

fdb

Mµ <0.392………………SSA→ (Asc = 0). 

α =1.25(1−�1 − (2 ∗ 0.023))           α =0.029 

µ  = 0.023→ 988.0=β  

-Les armatures nécessaires: 

Ast=
2

3

145.1
34818988.0

1009.7
cm

d

M

st

u =
××

×=
×× σβ

 

 Soit Ast=3HA10=2.35cm2 

� Aux appuis : 

La table est entièrement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire de 

dimension  b0 x h  

b0 = 12cm,c = 2cm, h = 20cm, d= 18cm   

-Moment réduit : 

096.0
2.141812

10345.5
2

3

2
=

××
×=

××
=

bu

u

fdb

Mµ  

SSAl ⇒=<= 392.0096.0 µµ  

 

Les armatures nécessaires sont les armatures de traction  

AST 

12 

20 18 
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0.096µ = → 949.0=⇒ β  

Ast= 2
3max

90.0
34818949.0

10345.5
cm

d

M

s

a =
××

×=
σβ

 

Soit Ast = 2HA10 = 1.75cm2 

III.1.7.Vérifications  à L’E.L.U:  

III.1.7.1.Vérification de la condition de non fragilité : 

0.26
400

2.1
18120.23

fe

ft
db0.23A 28

0min =×××=×××= Cm² 

Aux appuis : Ast = 1 .75cm² > 0.26cm² = Amin ⇒  Condition vérifiée 

En travée : Ast= 2.35cm² > 0.26cm² = Amin⇒  Condition vérifiée 

 La section d’armature choisie est supérieure à Amin, donc la condition est vérifiée. 

III.1.7.2) Vérification à l’effort tranchant :  

 L’étude de l’effort tranchant permet de vérifier l’épaisseur de l’âme, de déterminer les 

armatures transversales, et l’arrêt des armatures longitudinales. 

III.1.7.2.1) Vérification de la contrainte tangentielle :            (BAEL91.Art.5.1.1) 

  Pour justifier les armatures transversales droites, le règlement impose la vérification suivante : 

 u
u

u db

T ττ ≤=
.0

 Avec : Tu = 12.14KN 

Pour les fissurations peu  préjudiciables : 

 33.35;2,0min 28 =








= MPa
fc

B

u
γ

τ MPA 

56,0
180120

1014.12

.

3

0

=
×
×==

db

Tu
uτ MPA 

uτ  = 0,56MPA< 3.33MPA = uτ  ⇒  La condition est vérifiée 

III.1.7.2.2) Vérification de la contrainte de cisaillement : 

- Au niveau de la jonction table nervure : 
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1.53
201806501.8

120)(6501012.14

hdb1.8

)b(bT
τ

3

0

0u
u =

×××
−×=

×××
−×= MPA 

uτ  = 1.53MPA< 3.33MPA = uτ ⇒  La condition est vérifiée 

- Aux appuis :  

On doit vérifier : 13.33
γ

0.8fc

d0.9b

2T
τ

b

28

0

u
u =≤

××
= MPA 

25.1
162120

1014.122 3

=
×

××=uτ MPA< 13.33MPa ⇒  La condition est vérifiée 

III.1.7.2.3) Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres au niveau des 

appuis : 

(B.A.E.L 91. Art A.6.1.2.1)  

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures est : 

15.328 =Ψ= ftuτ MPA ; Avec :Ψ = 1.5 

 La contrainte d’adhérence au niveau de l’appui le plus sollicité est : 

1.19
1023.141800.9

1012.14

Ud0.9

T
τ

3

i

u
u =

××××
×=

××
=

∑
MPA 

uτ  = 1.19MPA< 3.15MPA = uτ  ⇒  La condition est vérifiée 

III.1.7.2.4) Ancrage des barres: (BAEL91.Art. A-6-1-2)  

Ancrage des barres aux appuis : 

S
S

τ4

φ.fe
L =  Avec : 28

2ft0,6ψτ
SS = = =××= 1.25.16.0 2

suτ  2.835MPa 

42.32cm
2.8354

4001.2
L S =

×
×=  

Forfaitairement : 40ΦLS = = 40×1.2 = 48cm 

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : La = 0.4LS 
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 La = 0 .4×48= 19.2cm  ⇒  La = 20cm. 

III.1.8)Calcul des armatures transversales : 

III.1.8.1.Le diamètre minimal des armatures transversales :Le diamètre minimal des 

armatures transversales est donné par (BAEL 91, Art. A.7.2.12) 

{ } 6;1212;0.6minΦ;
35

h
;

10

b
minΦ 1

0
t ==







≤ mm 

Onprend : tΦ =6mm 

At = 2φ 6 = 0.56cm2 

III.1.8.2)Espacement des armatures transversales: 

St1≤  min {0,9d; 40cm} = 16.2cm 

Soit:St= 15cm 

III.1.9) Vérification à l’ELS :  

III.1.9.1) Moment de flexion et effort tranchant à l’ELS  : 

Lorsque la charge est la même sur les différentes travées  le BAEL (A-6-5-1) précise que la 

multiplication des résultats du calcul à l’ELU par le coefficient (qs/qu) nous donne  les valeurs 

des efforts internes de calcul à l’ELS. Les valeurs des efforts internes sont représentées sur les 

figures ci-dessous : 

u

s

q

q
=

25.6

52.4
= 0, 72   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2HA10 

2 φ 6 

3HA10 

Fig. III.10: Plan de ferraillage de lapoutrelle 
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 3.85 3.85 

 2.31  3.08 3.08              -  2.31 

 - -   -   -     -   [KN.m] 

 + +   +       + + 

                                     4.72       4.72 

   

 5.10  5.06 5.10 

Fig. III.11: Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 

  

 8.53 8.11 8.74 

 7.90    

  +     +           7.31  + 

      +      +                   [KN] 

  -  -    -              - - 

    7.31 

 7.90 

    8.11    8.53 

 8.74 

Fig. III.12: Diagramme des efforts tranchants à l’ELS 

Les états limites de service sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la 

construction. 

Les vérifications qui leurs sont relatives sont : 

III.1.9.2) Etat limite de résistance de béton en compression : 

La contrainte de compression dans le béton :bcσ = sσ . k 

� En travée : 
La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est As = 3HA10= 2.35cm2 

1ρ  = 
.db

100.A

0

S =
1812

35.2100

×
×

=1.0879 → 1β = 0.856→ 1α  = 0.432 
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K=
)1(15 1

1

α
α
−

=
)432.01(15

432.0
−

 = 0.0507 

La contrainte dans les aciers est : 

sσ =
s1.

ser
t

d.Aβ

M
=

2351800.856

105.10 6

××
×

 = 140.85MPa <348MPa…………OK 

bcσ = 0.0507×140.85 = 7.14<bcσ = 15MPa……………….condition vérifiée 

� Aux appuis : 

La section d’armatures adoptée aux appuis : 

As=2HA10=1.75cm2 

1ρ =
.db

100.A

0

S =
18.12

75.1100×
= 0.810 → 1β = 0.871→ 1α  = 0.387 

K= 
)α15(1

α

1

1

−
 = 

)387.01(15

387.0

−
= 0.0421 

Sσ =
s1.

ser
a

d.Aβ

M
=

175180871.0

1085.3 6

××
×

 =140.32MPa <348MPa…….OK 

bcσ =0.0421×140.32 = 5.90MPa <bcσ =15MPa……………….condition vérifiée. 

Donc les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes à l’ELS. 

III.1.9.3) Etat limite d’ouverture des fissures : 

Sσ ≤ Stσ  

Les poutrelles ne sont pas soumises à des agressions →  Fissuration peu préjudiciable   

 →   stσ  = Fe= 400MPa 

� En travée : 

stσ = 140.85MPA<Fe  = 400MPa…………………. condition vérifiée. 

III.1.9.4) Etat limite de déformation : 
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La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à 

la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction. 

Les règles de BAEL (A.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas indispensable de 

vérifier la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées. 

L = 345cm (longueur entre nus d’appuis) 

        h = 20cm (hauteur totale de la poutrelle). 

 a) 
22.5

1

L

h ≥ ⇒ 058.0
45.3

20.0 = >
5.22

1
= 0.044⇒ condition  vérifiée 

 b) 
0

t

M

M
*

15

1

L

h ≥
 

0.044
7.73

5.10
*

15

1
058.0

3.45

0.20 =≥=               condition  vérifiée 

 c) 
fe

3.6

.db

A

0

≤ 0.09
400

3.6
01.0

12x18

2.35 =≤=
 

condition  vérifiée 

Le calcul de la flèche est vérifié. 

   

2HA10    2φ  6 

  4cm 

  

 

 

 

3HA10 

  

Fig.III .13 : schéma de ferraillage du plancher en corps creux.  

 

65 cm 

2
0

cm
 

1
6

cm
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60cm 
 

3cm 
 
7cm 

 
1O cm    15cm 

III-1. Calcul de l’acrotère :  

L’acrotère est un élément en béton armé qui assure la sécurité totale au niveau de la 

terrasse, il est assimilé à une console encastrée dans le plancher terrasse dont le ferraillage se 

calcul sous l’effet de deux efforts et sera déterminé en flexion composée avec compression. 

L’acrotère est sollicité par : 

• Un effort normal G dû à son poids propre 

•  Un effort horizontal Q dû à la main courante engendrant un moment de renversement 

M 

Le calcul se fera pour une bande de 1m dans la section d’encastrement.  

� Dimension de l’acrotère : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigIII-1:Coupe verticale de l’acrotère 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

� Schéma statique : 
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                               Q                                                                                                                            

 

 

                      G                                                                                                                          

  H                                                                                                                                               

 

 

 

III-1-2) Détermination des sollicitations :    

 

 

 

 

[ ] mlKNxxxG /819,12/)15,003,0()1,015,0()1,06,0(25 =−+=  

Poids propre de l’acrotère : G=1,819 KN/ml                      

Surcharge d’exploitation   : Q=1,00 KN /ml                        

Effort normal dû au poids propre G : N=Gx1ml =1,819 KN          

Effort tranchant : T=Qx1ml =1,00 KN 

Moment fléchissant max dû à la surcharge Q : M=TxH=Qx1mlxH=0,60 KN m   

III-1-3) Combinaison des charges : 

• A l’ELU: 

Nu=1,35xG=1,35x1, 819 = 2,455KN 

 Mu=1,5xQ =1,5x0,6 = 0,9KNm  

• A L’ELS: 

Ns=1,819KN 

Ms=0,60KNm 

III-1-4) Ferraillage de l’acrotère:  

Leferraillage de l’acrotère sera déterminé en flexion composée et sera donné par mètre 

linéaire ; pour le calcul on considère une section (b x h) cm2  soumise à la flexion composée     

h : Epaisseur de la section = 10cm 

b : largeur de la section =100cm 

Effort 
 Normal 

Moment  
Fléchissant 

Effort 
tranchant G 

M max=0,6[KN. m]  N = G T=Q=1[KN] 

A′ 

A 

d 

c 

h 
• 
G 

•G A 

M 
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c et c’ : Enrobage = 2cm 

d = h – c : Hauteur utile=8cm 

    Mf : Moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues. 

a) Calcul des armatures à L’ELU: 

� Position du centre de pression à l’ELU : 

eu Nu

M u= cmcm
x

3765.36
455,2

109,0 2

===  

cmC
h

32
2

10

2
=−=−  

uec
h

〈−
2

⇒  Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les  

armatures d’où la section est partiellement comprimée. 

Donc l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet du moment fictif M, puis en  

flexion composée où la section d’armatures sera déterminée en fonction de celle déjà calculée  

b) Calcul en flexion simple: 

� Moment fictif: 

KNmC
h

eNeNM uufUf 982,0)02.0
2

1.0
37.0(455.2)

2
( =−+=−+×=×=  

�  Moment réduit : 

0108.0
2.148100

10982.0
2

3

2
=

××
×==

bc

f
u bd

M

σ
µ  

Avec : MPa
fC

bc 2,14
5,11

2585,085,0 82 =
×

×==
θγ

σ  

uµ < lµ =0.392 La section est simplement armée donc As=0 

995.00108.0 =⇒= βµu  

� Armatures fictives:  

2
2

5

35.0
103488995.0

10982,0
cm

fe
d

M
A

b

f
f =

×××
×==

γ
β

 

c) Calcul en flexion composée : 
La section réelle des armatures: 

2
2

3

28.0
10348

10455.2
35.0 cm

N
AA

st

u
fs =

×
×−=−=

σ
 

III-1-5) Vérification à l'ELU:  
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       a) Condition de non fragilité: (Art. A.4.2.1/BAEL 91) 

2
min

228
min

92.0

92.0
8.185.033

8.455.033

400

1.2
810023.0

185.0

455.0
23,0

cmA

cm
de

de

f

f
bdA

s

s

e

t

=

=
−
−××××=

−
−

=
 

Avec : 330.0==
S

S
S N

M
e m 

            ft28=0.6+0.06fc28=2.1MPa 

Conclusion : 

Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont supérieures à celles 

calculées  à l’ELU, donc on adoptera. 

2
min 92.0 cmAAs ==  

Soit: mlcmHAAs /51.285 2== avec un espacement   100/5=20     St =20cm 

 Armatures de répartition:  

262,0
4

51,2

4
cm

A
A s

r === /ml 

Soit: 4HA8=2.01cm² répartie sur 60cm de hauteur, avec un espacement de cmSt 15
4

60 ==  

b) Vérification au cisaillement : (BAEL91 art 5.1.1) 

b
u

fc

γ
τ 2815.0min(=  ; 4MPa) =2.5 MPA 

uτ =
db

Vu

×
   avec : Vu = 1.5×Q =1.5×1= 1.5 KN 

MPau 01875.0
801000

105.1 3

=
×

×=τ  

uu ττ < ⇒(Condition est vérifiée). 

c) Vérification de l’adhérence des barres: (art A.6.1.1, 3BAEL91) 

MPaf tssese 15.31.25.128 =×==≤ ψττ  

∑
=

i

u
u ud

V

9,0
τ           Avec : ∑ iu  Somme des périmètres utiles des barres. 

 

 

 sese ττ ≤    (Condition vérifiée) 

 
MPa

cmUi

se 17,0
6.125809,0

1500

56.128,014,355

=
××

=

=××==∑
τ

πφ
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Longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) : 

cmLs 328,04040 =×== φ  

III-1-6) Vérification à l’ELS:  

Les contraintes limites dans le béton et les aciers  doivent vérifier les conditions suivantes : 

bcσ ≤ bcσ =0,6 fc28=15MPa 

sσ ≤ sσ =min { }








28110,5,0max;.
3

2
te nffef =201,63 MPa 

.η = 1,6 : Fissuration préjudiciable, (acier HA), φ ≥6mm 

 

FigIII-2:Répartition des contraintes  dans l’acrotère. 

On a : 

Lc : Distance du centre de pression à la fibre la plus comprimée de la section. 

Lc = h/2-es =10/2-33 = -28cm 

Lc = -28cm 

En se basant sur la figure sous dessus. On résout l’équation suivante pour trouver la 

valeur de y 

 

Y3 + pY+ q =0………………∗  

P = -3Lc2-90Asc 
b

dLc '−
+ 90Ast 

b

Lcd −
 

Asc = Ast = 2.51cm2 

P = -3 . (-28)2-90(2.51) 
100

628−−
+90. (2.51).

100

)288( +
 

P = -2193,87 

h d 

Compression 

Traction 

d 

es 

d’  

Asc 

Ast Ast 

Asc 
Y 

Ys 

Cp Lc 
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q = -2Lc3-90Asc
b

dLc 2' )( −
-90Ast

b

Lcd 2)( −
 

q = -2(-28)3-90(2.51)
100

)628( 2−−
-90(2.51)

100

)288( 2+
 

q = 38364,93 

→  y3-2193,87y + 38364,93= 0 

Pour la résolution de cette équation on procède comme suit : 

-Calcul de ∆  : 

∆  = q2+ (4.p3/27)=(38364,93)2+4x(-2193,87)3/27 

∆ = -9.23.107<0 →L’équation admet trois racines 

Y1 = a.cos )
3

(
ϕ

 

Y2 = a.cos )
3

.2

3
(

πϕ +  

Y3 = a.cos )
3

.4

3
(

πϕ +  

Avec: 

 a = 2
3

p−
= 2

3

87.2193
=54.08 

ϕ  = arc cos (
pp

q 3

2

3 −
) = arc cos ( )

87.2193

3

87.2193.(2

93.383643

−
x

 

ϕ = 2,9 
Donc: 

          Y1 = 54.08.cos ( )
3

9,2
=30,78 

          Y2 = 54.08.cos ( )
3

.4

3

9,2 π+ =23,12 

           Y3 = 54.08.cos ( )
3

.2

3

9,2 π+ =-53,90 

 

La distance entre l’axe neutre et la fibre supérieure de la section, c’est la hauteur de la partie 

comprimée. 

 0 < yser < d 

Yser = y + Lc 

sery1

= 30 ,78-28 =  2,78 cm…………oui 

sery2

= -53,90 - 28 = - 81,9cm……….non 
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sery3

= 23,12 - 28 =  - 4,88cm…..……non 

sery = sery1

 = 2,78 cm ;  avec Lcyy ser −=  

y = 28+2,78 = 30,78cm. 

On calcul l’inertie de la section homogène réduite : 

 I = 
3

. 3
seryb

+ n[ ]2'2 )()( dyAscydAst serser −+−  ;      n =
b

s

E

E
=15 :   Coefficient 

d’équivalence. 

I=
3

78,2100 3×
+15[ ]22 )678,2(51,2)78,28(51,2 −+−  

I = 2132,43 cm4 

a/ Vérification des contraintes de compression dans le béton : 

bcσ = 0,6 fc28 = 15MPa 

bcσ = 62
8

3

10.10.78,2
102132,43

10819,13078,0. −−
−= x

x

xx
y

I

Nsery
ser  

bcσ = 0,73MPa < bcσ = 15MPa…………………………… (Condition vérifiée). 

b/ Vérification de la contrainte dans l’acier : 

• MPas 63,201=σ  (déjà calculée) 

• 62
8

3

10)10.78,208,0(
102132,43

10819,13078,0
15)(

.
15 −−

− ×−
×

×××=−×= sers yd
I

Nseryσ  

• MPaMPa ss 63,20155,20 =<= σσ ……………….condition vérifiée. 

� Vérification de l’écartement dans les barres : 

1-Armature verticale : 

As = 2,51 cm2  

{ } cmcmhSt 2025,2min =≤  

 St= 20 cm≤  20cm  ⇒ (Condition vérifiée). 

2-Armature de répartition : 

• St { } cmcmh 2025,2min =≤  

• St cmcm 2015 ≤= ⇒ (Condition vérifiée). 
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� Vérification au flambement : 

1-calcul de l’élancement : 

I

AL

i

L ff ==λ
 

Avec : 

λλλλ : Élancement de l’élément 

L f : longueur de flambement 

i : rayon de giration 

I : moment d’inertie de la section 

A : section de l’élément 

( )

58.41
10.33.8

1.02.1

2.122

10.33.8
12

1.01

12

1.011.0

5

0

45
33

2

==

===

=×==

=×=

−

−

λ

mHLLf

m
bh

I

mA

 

2-vérification à l’élancement : 

[ ]

100)100,50max(58.41

)100,9.247min(,50max)100,
.67

min(,50max

=≤=

=




≤

λ

λ
h

eu

 

⇒(Condition vérifiée). 

III-1-7) Vérification de l’acrotère au séisme : (RPA99. Art 6.2.3) : 

L’acrotère est calculé sous l’action des forces sismiques suivant la formule suivante : 

  ppp WCAF ...4=  

Avec : 

A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone IIa, groupe d’usage 2) ⇒A=0,15  

(RPA99, art 4.2.3 tableau 4-1) 

 

Cp : Facteur de force horizontal (Cp = 0,8) 

Wp : Poids de l’acrotère =1,819  kN/ml 

D’où : KNFp 873.0819,18,015,04 =×××= /ml<Q = 1 KN/ml ⇒(Condition vérifiée). 
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 5HA8/ml 
 

4HA8 

A A 
Epingle φ6 

5HA8 

5HA8 

   4HA8 

4HA8 

 

Conclusion : 

La condition étant vérifiée, donc l’acrotère sera calculé avec un effort horizontal supérieur à la 

force sismique d’où le calcul au séisme est inutile. 

On adopte pour le ferraillage celui adopté précédemment. 

 

 

 

           B 
 
 
 
 
 
 
 
                                                                                                                  Coupe : A-A 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
           B 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                                                                         Coupe : B-B 
 FigIII-3 :Ferraillage de l’acrotère.  
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L’escalier : 
III.1) Introduction :  
Un escalier est un ouvrage constitué d’un ensemble de marches échelonné, permet le passage 
d’un niveau à un autre. 
Notre bâtiment comporte un seul type d’escalier (à deux volées avec un palier intermédiaire) 
en béton armé, coulé sur place.  
 
III.2) Pré dimensionnement d’escalier de sous-sol : 
Les escaliers seront pré dimensionnés à l’aide de la formule de BLONDEL en tenant compte 
des  dimensions données sur le plan. 
a)marches et contremarches : 
     59 ≤ 2h + g ≤ 66   [cm] 
Où :      h : la hauteur de la contre marche      14 ≤ h ≤18  [cm]. 
g : le giron     28≤ g ≤ 32 [cm]. 
On adopte : h=17cm. 
b) Le nombre de contremarches (n) est donné par : 
n = H/h. 

Pour l’étage courant  H = 1.53m. 
Alors : n = 1.53/0.17 = 9contres marches. 
On aura : 8marches. 

c) Calcul du giron : 
Le giron « g » est donné par la formule suivante :g = L2/n-1 . 

On à: L1=1.75m, L2=3.60m 
L2 = 3.60m ⇒ g = 3.60/14 = 26m ⇒ on prend g = 30cm. 
• Vérification de la relation de BLONDEL 
2h + g = (2 × 17) + 30 = 64cm 
On remarque bien que        59 ≤ 64 ≤ 66 cm →Condition vérifiée. 
d) Pré dimensionnement de la paillasse : 
Le palier et la paillasse auront la même épaisseur et sera déterminée par la formule suivante : 
 
 
 
 
 
 

 
  L’  

 
 
 
 α 
 
  

                             L1=1.75m              L2=2.40m L3=1.00m 
 
 

 
 

H= 1.53m 

 
 Fig. III.1 : schéma statique de la volée de sous-sol 
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2030

L
e

L
p ≤≤

 
. 

tg (α ) = ⇒== 567,0
30

17

g

h
 α = 29.54 0 

cos α = m
L

L
L

L
76.2

54.29cos

40.2

cos' 0
2'2 ===⇒
α

 =276cm. 

L : somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle de palier 
D’où    L= L’ +L1 = 276 + 175+100 = 551cm 
 

cmecme pp 55.2736.18
20

551

30

551 ≤≤⇒≤≤
 

 
  Soit ep=20cm 
 
 
III.3) Détermination des charges et surcharges : 
Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1m de projection horizontale, 
considérant une poutre simplement appuyée aux endroits des deux paliers.  

� charge permanente :  
 
Paillasse :  

 

Eléments Poids propre [KN/m2] 
 Paillasse 

 
 
 Marches 
Revêtement : 

 - Carrelage [2cm]  
 - Mortier de pose 
 - Garde-corps 
 -Lit de sable 

- Enduit de ciment (1.5cm) 
 

74.5
cos

20.0
25 =×

α
 

125.2
2

17.0
25 =×

 
=× 02.022  0.44 
=× 02.020  0.40 

 0.3x1m  = 0.30         
=× 02.018 0.36 

18x0.015 = 0.27 

 Gps= 9.635 
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Palier : 
Eléments Poids propre [KN/m2] 

 Palier 
 Revêtement : 

  Carrelage [2cm] 
  Mortier de pose 
  Lit de sable 
  Enduit de ciment (1.5cm) 

 

=× 20.025   5.00 
 

=× 02.022 0.44 
=× 02.020 0.40 
=× 02.018 0.36 

18x0.015 = 0.27                               

 Gpl=6.47 

 
� Charges d’exploitation  

- Palier :     Qpl = 2.5x1ml=KN/ml 

- Paillasse : Qps = 2.5x1ml=KN/ml 

III.4) Calcul à l’ELU:  

III.4.1) Calcul des sollicitations : 

a) Combinaisons des charges : 
- paillasse   qps = [1.35 × 9.635 + 1.5 × 2.5] x1m = 16.75 KN/ml 
- palier        qpl = [1.35 × 6.47 + 1.5 × 2.5] x1m= 12.48KN/ml 
-mur ext:   qmur = 1,35 G = 1,35x2.81x1m= 3.79 KN/ml 

-mur int:   qmur = 1,35 G = 1,35x1.30x1m= 1.755 KN/ml 

 

 

qmurext=3.79 KN/mlqpl=12.48KN/mlqps= 16.75 KN/ml qpl=12.48KN/ml 

     qmurint=1.755KN/ml 

 

 

 

RA           L1 =1.75mL2=2.40mRB      L 3=1.00m 

 

 

 

b) Calcul des réactions d’appuis :    
Σ Fx = 0 
Σ Fy = 0 
⇒ RA + RB = 12.48 (1.75+1.00) + 16.75x2.40+1.755+3.79 
RA + RB = 80.06KN 
Σ M/A = 0 

               Figure III.2 : Schéma de chargement à l’ELU. 
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 4.15 RB = 16.75 × 2.40 × 2.95 + 12.48 × 1.75 × 0.875 +12.48x1x4.65+1.755x5.15 
 RB = 49.34 KN 
Ce qui donne  RA =30.72KN 
 
C) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants :  
Pour 0 ≤≤≤≤ x ≤≤≤≤1.75m 
Ty = RA -qmur– qplx 
X = 0       →   Ty = RA = 26.93 KN 

            X = 1.75m →   Ty = 26.93– 12.48x1.75 = 5.09KN 
MZ= RA x -qmurx– qplx

2/2 
X = 0   →Mz = 0 
X = 1.75m   →Mz= 28.02 KNm 
  

• Pour 1.75≤≤≤≤ x ≤≤≤≤4 .15m                                                         
Ty = RA-qmur – qpl× 1.75 – qps (x – 1.75)                                                          
X = 1.75       →   Ty = 5.09 KN 
X = 4.15    →   Ty = –35.11KN 

MZ = RA x -qmurx– (qpl× 1.75) (x – 0.875) – qps
2

1.75)(x 2−
 

X = 1.75      → MZ = =28.02 KNm  
X = 4.15   → MZ = 88.47 KNm 

• Pour 4.15≤≤≤≤ x ≤≤≤≤5 .15m                                                         
Ty = RA +RB-qmur– qpl× 1.75 – qps x2.40- qpl (x – 4.15)                                                          
X = 4.15       →Ty = 14.23 KN  
X = 5.15    →Ty =1.75KN 
MZ = RA x +RB(x-4.15) -qmur x– (qpl× 1.75) (x – 0.875) –   

qps x2.40(x-2.95)-qpl
2

4.15)(x 2−

 
 

X = 4.15      → MZ = =88.47 KNm 
X = 5.15   → MZ = 176.86 KNm 
Le moment MZ(x)est maximal pour la valeur de x=3.08m d’où Mzmax=29.05KNm 
            M0=Mzmax=29.05KNm 

Aux appuis : Ma= –0.3xMzmax= –8.715KNm 
En travée :   Mt=0.85xMzmax= 24.69KNm 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

RA x 

Ty 
Mz 

Mz Ty 

RA 

X 

Ty
 Mz 

X RB 

Mz 

RA 
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 d) Diagramme des efforts : 
 
qmur =3.79KN /ml                          qpl=12.48KN /ml                           qps=16.75KN /ml                           

 

 

 

RA    L1 =1.75mL2=2.40mRB     L=1.00m 

 
 
 
 
 
M z[KN.m] 
 
 
 
 28.02 
88.47 
 176.86 
 
 
  26.93 
 5.09  
 +     14.23 
Ty[KN] + + 1.75 
 
 - 
 
 
 35.11 
  
8.715 8.715 
 
  
M z[KN.m] 

 
 
 

  24.69 
   
 

 
Fig. III.5- Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELU 
de la volée de sous-sol. 
 
 
 

 



Chapitre III                                                                               Calcul des éléments                                                                                

55 
 

III.5) Pré dimensionnement de l’escalier de RDC :  
a)marches et contremarches : 
59 ≤ 2h + g ≤ 66   [cm] 
Où :h : la hauteur de la contre marche      14 ≤ h ≤18  [cm]. 
g : le giron     28≤ g ≤ 32 [cm]. 
On adopte : h=17cm. 
b)Le nombre de contremarches (n) est donné par : 
n = H/h. 

Pour l’étage courant  H = 2.55m. 
Alors : n = 2.55/0.17 = 15contres marches. 
On aura : 14marches. 

c)Calcul du giron : 
Le giron « g » est donné par la formule suivante :g = L2/n-1 . 

On à: L1=1.75m, L2=3.60m 
L2= 3.60m ⇒ g = 3.60/14 = 26m ⇒ on prend g = 30cm. 
• Vérification de la relation de BLONDEL 
2h + g = (2 × 17) + 30 = 64cm 
On remarque bien que        59 ≤ 64 ≤ 66 cm →Condition vérifiée. 
d)Pré dimensionnement de la paillasse : 
Le palier et la paillasse auront la même épaisseur et sera déterminée par la formule suivante : 
 
 
 
 
  L’  
 
 
2.55m 
 
 α 
 
 
 L1=1.75m         L2=3.60m 
 
 

 
Fig. III.3 : Schéma statique d’escalier de RDC 
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2030

L
e

L
p ≤≤ . 

tg (α ) = ⇒== 567,0
30

17

g

h
 α = 29.54 0 

cos α = m
L

L
L

L
13.4

54.29cos

60.3

cos' 0
2'2 ===⇒
α

=413cm. 

L : somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle de palier 
D’où    L= L’ +L1 = 413 + 175 = 588cm 
 

cmecme pp 4.296.19
20

588

30

588 ≤≤⇒≤≤
 

 
Soit ep=20cm 
 
 
III.3)Détermination des charges et surcharges : 
Puisque l’épaisseur d’escalier de sous-sol est égale à 20cm donc on aura les mêmes charges 
permanentes et les charges d’exploitations pour celle de RDC. 
 

III.6) Calcul à l’ELU:  

III.6.1) Calcul des sollicitations : 

c) Combinaisons des charges : 
 
- paillasse   qps = [1.35 × 9.635 + 1.5 × 2.5] x1 = 16.75 KN/ml 
- palier        qpl= [1.35× 6.47 + 1.5 × 2.5]x1= 12.48KN/ml 
-mur :   qmur = 1,35 G = 1,35x2.81x1m= 3.79 KN/ml 

 

 

qmur=3.79 KN/mlqpl=12.48KN/ml qps= 16.75 KN/ml 

 

 

 

RA           L1=1.75mL2=3.60mRB 

 

 

 

 

 

 

 

               Figure III.4 : Schéma de chargement à l’ELU. 
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d) Calcul des réactions d’appuis 
Σ Fx = 0 
Σ Fy = 0 
⇒ RA + RB = 12.48× 1.75+ 16.75x3.60+3.79 
RA + RB = 85.93KN 
Σ M/A = 0 
⇒ 5.35 RB = 16.75×3.60×3.55 + 12.48× 1.75× 0.875⇒ RB = 43.58 KN 
Ce qui donne  RA =42.35KN 
 
C) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants : qmur 

• Pour 0 ≤≤≤≤ x ≤≤≤≤1.75m 
Ty = RA-qmur – qplx 
X = 0    →   Ty = RA = 38.56 KN 

X = 1.75m →   Ty = 38.56– 12.48x1.75 =16.72KN 
MZ= RA x-qmurx – qplx

2/2 
X = 0   →Mz = 0 

X = 1.75m   →Mz= 48.37KNm 
 qmur 

• Pour 1.75≤≤≤≤ x ≤≤≤≤ 5.35m 
Ty = RA-qmur – qpl×1.75 – qps (x – 1.75) 
X = 1.75→   Ty = 16.72 KN 
X = 5.35→   Ty = –43.58KN 

MZ = RA x -qmur x– (qpl× 1.75) (x – 0.875) – qps
2

1.75)(x 2−
 

X = 1.75→ MZ = 48.37KNm 
X = 5.35→ MZ = 0KNm 
Le moment MZ(x)est maximal pour la valeur de x=3.08m d’où Mzmax=59.56KNm 
M0=Mzmax=59.56KNm 

Aux appuis : Ma= –0.3xMzmax= –17.86KNm 
En travée :Mt=0.85xMzmax= 50.62KNm 

Remarque : vu que l’importance de la flèche selon l’escalier de RDC qui comporte la volée 
la plus défavorable on procède pour le choix de ce dernier  afin de calculer la section 
d’armatures. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

RA x 

Ty 
Mz 

Ty Mz 

X 

RA 
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d) Diagramme des efforts : 
 
qmur =3.79KN /mlqpl=12.48KN /ml                           qps=16.75KN /ml                           

 

 

 

RA           L1 =1.75m L2=3.60m    RB 

 
 
 
 
 
M z[KN.m] 
 
 
 
 48.37 
59.56 
38.56 
 16.72 
 + 
Ty[KN] 
 
 - 
 
 
 43.58 
 
  

17.86 17.86 
 

M z[KN.m] - - 
 

 
 +  
50.62 

 
Fig. III.5- Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants a l’ELU 
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III.6.2) Calcul des armatures: 

 
III.6.2.1) Armatures principales : 

a) En travée  

bc
2fbd

Mt
µ=  = 

14.21801000

1050.62
2

6

××
×

= 0.110<µl = 0.392⇒SSA 

µ = 0.110→β = 0.942 

At = 
stσdβ

Mt
= 

34.8180.942

1050.62 2

××
×

=8.57cm2 

Soit 8HA14 = 12.31 cm2/ml 
Avec un espacement de 15cm 

b) Aux appuis :  

µ = 
bc

2

a

bd

M

σ
 = 

1.4218100

1017.86
2

2

××
×

 = 0.038<µl = 0.392⇒SSA 

µ = 0.034→β = 0.981 

Aa = 
34.8819810.

1086.17 2

××
×

= 2.90cm2    soit  5HA10 = 3.92cm2/ml. 

Avec un espacement de 20cm. 
 
III.6.2.2) Armatures de répartition:  

 a)En travée :Ar= 
4

At
= 

4

12.31
 = 2.26cm2    soit 5HA8 = 2.51 cm2/ml. 

b)Aux appuis:    Ar= 
4

Aa
= 

4

3.92
 = 0.98 cm2    soit 5HA8 = 2.51 cm2/ml. 

Avec un espacement de 20cm. 
III.7) Vérifications à effectuer : 
III.7.1) condition de non fragilité : Art.4.2.1  BAEL91 

Amin = 0.23 bd
fe

f 28t   = 0.23 x 100 x 18 x 
400

1.2
 = 2.17cm2. 

 
-En travée :At = 12.31cm2> Amin = 2.17cm2⇒         condition vérifiée. 
 
-Aux appuis : Aa = 3.92cm2 > Amin = 2.17cm2 ⇒         condition vérifiée. 
 
III.7.2) Ecartement des barres: (Art A.8.2.42 /BAEL91) 
L'écartement des barres d'une même nappe d'armatures ne doit pas dépasser les valeurs 
suivantes : 
-Armatures principales :  e ≤ min (3h, 33cm) = 33cm. 
Travée :         e = 15  cm                                

< 33cm         ⇒          condition vérifiée.  
Appuis :       e =  20 cm    
 
 
 
 

ep=20cm 
d=1 8 

c=2 

Ac A t 

B=100cm 
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-Armatures de répartition:               e ≤ min (4h, 45cm) = 45cm. 
 
Travée :      e = 20 cm                                

< 45cm    ⇒  condition vérifiée.  
Appuis :     e =  20 cm   
 
III.7.3) Vérification de l'effort tranchant :  

On doit vérifier que : uτ  = 
bd

V max
a

 ≤ uτ  

uτ = min (0.1fc28 , 4 MPA )= 2.5MPA. 
Pour cela il suffit de vérifier la section la plus sollicitée. 
Dans notre cas Vmax

U (x) = 38.56 KN. 

u

3
u

u τ0.214MPa
1801000

1038.56

bd

V
τ

max

<=
×
×== ⇒   Condition vérifiée. 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
 
III.7.4) Vérification de la condition d’adhérence : (Art .A.6.13 / BAEL 91). 
On doit vérifier que :  

MPa3.152.11.5fψτ

MPa89.1
83.1451800.9

1038.56
τ

8π5Uτ
U0.9d

V
τ

t28sse

3

se

ise

i

u

se

max

=×=×=

=
××××

×=

××=≤= ∑∑

 

seτ < seτ ⇒   Condition vérifiée. 

Donc il n'y a pas de risque d'entraînement des barres. 
  
III.7.5) Influence de l'effort tranchant au voisinage des appuis : 

• Influence sur le béton : On doit vérifier que : 

vérifié.condition     KN 1080  KN 38.56 =  V

1080KN.
1.5

 100  18  0.9 2.5  0.4 

γ

0.9bdf0.4
V

max
u

b

c28max
u

⇒<

=××××=×<  

• Influence sur les armatures longitudinales inférieures : On doit vérifier que :  

02.06cm
180.9

1017.86
38.56

400

101.15
Aa

KN.m 17.86- = Ma avec  
0.9d

Ma
V

fe

1.15
Aa

2
2

u
max

<−=
















×
×−×≥
















 +≥  

Aa =3.14cm2 ⇒           condition vérifiée  
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III.7.6) Ancrage des barres : 
Longueur de scellement droit (BAEL 91 / Art A.6.1.23)  

s4τ

φfe
Ls= Avec : Ss ψ0.6τ

2= f t28=0.6x1.52x2.1=2.835Mpa 

28.22cm
2.8354

4000.8
Ls =

×
×= .soit Ls= 30cm. 

 
III.8) Calcul à l'ELS :  
a) Combinaison de charges : 
 

q’ps=Gps+Qps=9.635+2.5=12.135KN/ml 

q’pl=Gpl+Qpl=6.47+2.5=8.97KN/ml 

q’mur=Gmur=2.81KN/ml 

q’mur 

 

 

RA              L1 =1.75m L2=3.60m    RB 

 

 
b) Calcul des réactions d’appuis 
Σ Fx = 0 
ΣFy = 0 
⇒ RA + RB = 8.97 × 1.75+ 12.135x3.60+2.81 
RA + RB = 62.19KN 
Σ M/A = 0 
⇒ 5.35 RB = 12.135 × 3.60 × 3.55 + 8.97 × 1.75 × 0.875 ⇒ RB = 31.55 KN 
Ce qui donne  RA = 30.64KN 
 
e) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants:q’mur 

• Pour 0 ≤≤≤≤ x ≤≤≤≤1.75m 
Ty = RA–q’mur– q’plx 
        X = 0       →   Ty = RA–q’mur = 27.83 KN 

            X = 1.75m →   Ty = 27.83– 8.97x1.75 = 12.132KN 
   MZ= RA x–q’murx – q’plx

2/2 
         X = 0   →Mz = 0 

X = 1.75m   →Mz= 34.96KNm 
 q’mur 

• Pour 1.75≤≤≤≤ x ≤≤≤≤ 5.35m 
Ty = RA–q’mur – q’pl× 1.75 – q’ps (x – 1.75)                                                    
  X = 1.75       →   Ty = 12.132 KN 
X = 5.35    →   Ty = –31.55KN 

MZ = RA x –q’mur x– (q’pl× 1.75) (x – 0.875) – q’ps
2

1.75)(x 2−
 

X = 1.75      → MZ = 34.96KNm 

Figure III.6: Schéma de chargement à l’ELS. 

RA x 

Ty 
Mz 

Ty 
Mz 

X 

RA 
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X = 5.35   → MZ = 0 KNm 
 
Le moment MZ(x)est maximal pour la valeur de x=3.10m d’où Mzmax=43.17KNm 
            M0=Mzmax=43.17KNm 

Aux appuis : Ma= –0.3xMzmax= –12.95KNm 
En travée :   Mt=0.85xMzmax= 36.69KNm 

 
d)Diagramme des efforts : 
 
q’mur =2.81KN /ml                          q’pl=8.97KN /ml                           q’ps=12.135KN /ml                          

 

 

 

RA                        L1 =1.75m L2=3.60m    RB 

 
 
 
 
 
M z[KN.m] 
 
 
 
34.96 
43.17 
27.83 
 12.135 
 
Ty[KN] 
 
 
 
 
 31.55 
 
  

12.95 12.95 
 

M z[KN.m] 
 
 

 
 
   36.69 
 
 
Fig. III.7- Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants a l’ELS 
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III.9) Vérification à l'ELS:  
 
III.9.1) Etat limite d’ouvertures des fissures : 
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire ; 
alors la section est justifiée vis avis des ouvertures des fissures. 
III.9.2) Etat limite de compression dans le béton : 

on doit vérifier que : bb σσ ≤ . 

• Aux appuis :  

( ) ( )

198.41MPa
3921800.925

1012.95

Aadβ

M
σ

0.0193
α115

α
K0.225β13α9250.β

0.218
18100

3.92100

bd

100Aa
ρ

6

1

sa

s

1

1
111

1

=
××

×=
××

=

=
−

==−=⇒=⇒

=
×

×==

 

bσ  = 0.6 fc28 =0.6x 25 = 15 MPa. 

bσ = K sσ = 0.0193 x 198.41= 3.83< 15 MPa.       ⇒       Condition vérifiée. 

• En través : 
 

( ) ( )

197.24MPa
12311800.8395

1036.69

Atdβ

M
σ

0.0619
α115

α
K0.4815β13α0.8395β

0.684
18100

12.31100

bd

100At
ρ

6

1

st

s

1

1
111

1

=
××

×=
××

=

=
−

==−=⇒=⇒

=
×

×==

 

21 

bσ = K sσ = 0.0619x 197.24 = 12.21< 15 MPa.⇒       Condition vérifiée. 

III.9.3) Etat limite de déformation :         [BAEL 91 Art B.6.5.3] 

1/
�

�
≥   

�

��
⇒

535

20
 = 0.0373 <

16

1
 = 0.0625                 ⇒Condition non vérifiée 

2/ 
0

St

10.M

M

L

h ≥ ⇒
535

20
= 0.0373 ≤

10(43.17)

36.69
 = 0.085⇒  Condition non vérifiée 

3/ 
fe

4.2

b.d

At ≤  ⇒
18100

31.12

×
 = 0.0068<

400

2.4
 = 0.0105⇒  Condition vérifiée 

La 1ereet la 2emecondition ne sont pas vérifiées, alors le calcul de la flèche est nécessaire. 
a) Calcul de la flèche : 

fvv

2s
t

IE10

LM

××
×=f  

Eυ : Module de déformation différé 

MPafMPafE cc 25;86.108183700 28
3

28 ===ν  

 
 I : Moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravité 
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100 cm 

2 cm 

18cm 
 

V2 

V1 

( ) ( )2
22

3
2

3
1 15

3
CVAVV

b
I t −++=o  

0

xx
1 B

S
V

'=  

Sxx’ : Moment statique de la section homogène 

dA15
2

hb
S t

2

xx' ××+×=  

( ) 3
2

xx' cm23323.718)12.31(15
2

20100
S =××+×=  

     B0 : Surface de la section homogène 
( ) ( ) 2

t0 cm65.842112.311520100A15hbB =×+×=×+×=  

cm32.968.1020VhV;cm68.10
2184.65

23323.7
V 121 =−=−===⇒  

 Donc le moment d’inertie de la section homogène : 

( ) ( )2
22t

3
2

3
1 CV15AVV

3

b
I −++=o  

( )( ) ( )233 29.3212.31159.3210.68)
3

100
I −××++×=o  

4cm47.140015I =o  
 
Ifv : Inertie fictif de la section pour les charges de longue durée.  

Ifv= 
v

I

λµ ×+
×

1

1.1 0  

0I : Moment d’inertie total de la section homogène par rapport au CDG de la section avec (n 

=15) 










+
−=

28

28

..4

.75,1
1

ts

t

f

f

σρ
µ  

0.068
18100

12.31
.db

A
ρ

0

=
×

==  

ρ
b

3b
2

f0.02
λ

0

t28
i








 +

×= ( )0.06832

2.10.02

+
×=  =1.235 

494.0
5

2
λ == iv λ  
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+××

×−=
1.224.1970068.04

1.275.1
1υ = 0.508 

→ 
0.4940.5081

140015.471.1
I fv ×+

×=  

fvI = 123119.84cm4  

cm
x

f 78.0
123119.841081.88610

535²1069.36 2

=
××

×=
 

cmf 07.1
500

535

500

L ===  

cmfcmf 78.007.1 == f  
 
 
 
III.10) Calcul de 2éme volée de RDC : 
 
 

  

 
 
 
 
 
 α 
  
 
 L1=1.75m L2=2.40m 
 
 
 

 
 

a)marches et contremarches : 
     59 ≤ 2h + g ≤ 66   [cm] 
Où :      h : la hauteur de la contre marche      14 ≤ h ≤18  [cm]. 
g : le giron     28≤ g ≤ 32 [cm]. 
On adopte : h=17cm. 
b) Le nombre de contremarches (n) est donné par : 
n = H/h. 

Pour l’étage courant  H = 2.40m. 
Alors : n = 2.40/0.17 = 19contres marches. 
On aura : 8marches. 

H= 1.53m 

 
 
                      Fig. III.9 : schéma statique de la deuxième volée de RDC 
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c) Calcul du giron : 
Le giron « g » est donné par la formule suivante :g = L2/n-1 . 
On à: L1=1.75m, L2=2.40m 
 g = 240/8 = 30m ⇒ on prend g = 30cm. 
• Vérification de la relation de BLONDEL 
2h + g = (2 × 17) + 30 = 64cm 
On remarque bien que        59 ≤ 64 ≤ 66 cm →Condition vérifiée. 
d) Pré -dimensionnement de la paillasse : 
Le palier et la paillasse auront la même épaisseur et sera déterminée par la formule suivante : 

2030

L
e

L
p ≤≤ . 

tg (α) = ⇒== 567,0
30

17

g

h
 α = 29.54 0 

Cos α = m
L

L
L

L
76.2

54.29cos

40.2

cos' 0
2'2 ===⇒
α

 =276cm. 

L : somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle de palier 
D’où    L= L’ +L1 = 276 + 175 = 451cm 
 

cmecme pp 55.2203.15
20

451

30

451 ≤≤⇒≤≤
 

 Soit ep=20cm 
 
III.10.1) ferraillage à l’ELU :  
Puisque  l’épaisseur ep est constant, on opte le même ferraillage que la 1èrevolée, qui vérifie 
tous les conditions à l’ELU qu’on a déjà fait avant.  

� En travée : 
• Les armatures principales : 

At=    8HA14 = 12.31cm2  
  Avec un espacement st = 15cm 

• Les armatures de répartition : 
  Ar = 5HA8 = 2.51cm2  

 Avec un espacement st = 20cm 

� Aux appuis : 
• Les armatures principales :  
At= 5HA10= 3,92cm2  

 Avec un espacement st = 20cm 

• Les armatures de répartition : 
Ar = 5HA8/ml = 2,51cm2  

  Avec un espacement st = 20cm 

III.10.2) Vérification à l’ELS :  
  La contrainte de compression dans le béton est déjà vérifiée, puisqu’on adopter le même 
ferraillage que le premier volet 
La flèche est vérifiée sur le premier volet, par conséquence, elle sera évidemment vérifiée 
pour la deuxième volée qui a une longueur linéaire plus petite que le premier. 
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T  1  4  e  c = 1  5

T  1  4   e  c  =  1  5

2  0
2  .  0

v  a  r  i.

7   0

T  1 4  e c = 1 5

2  5
 1  0

2  .  0  0
1  0

T   1  4  e  c  =  1  5

v  a  r  i  .

1  .  1  5

7  0

T  8   e  c  =  2  0

1   0

1  0

6  0

 2  6

1  0
2  .  7  5

1  0

T   1   0   e  c   =   2   0

1  0
v  a  r  i.

1  0

 
 
 
 
FigureIII-8 : ferraillage de l’escalier de RDC (1er volet) 
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T 1  4   e  c  =  1 5

T 1 0  e c = 2 0T  1  4  e c  = 1  5

T  1  4  e  c =1  5
T  1  4  e c = 1  5

1 0
1 . 3 0

1 0

1  0

 5  0

2  6

T  8   e  c  = 2  0

2 0
2 . 2 0 7 0 1 0

2 . 0 5

3 . 0 0

1  5

1  5

3 . 2 0

7  0

 
 
 FigureIII-9 : Ferraillage de l’escalier de RDC (2éme volet) 
 
  

 
 

T  8  e c = 2  0

T 1  0 e c = 2  0

T 1  4  e c = 1  5

T 1  4  e c = 1  5

T 1  4  e c = 1  5

T 1  4  e c = 1  5

1  0

1 0

5 0

2 6

1  0
1 . 3 0

1  0

2  5
1  0

2 . 0 0
1  0

 1  0
2 . 7 5

1  0

2  0
1 . 7 0

3 . 4 0

1 5

 
          FigureIII-10 : Ferraillage de l’escalier d’étage courant 
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Poutre palière  
III.1) Introduction :  
Les paliers intermédiaires de l’escalier  reposent sur une poutre palière destinée à supporter 
son poids propre, le poids du mur en maçonnerie, et la réaction de la paillasse, semi encastré à 
ces extrémités dans les poteaux  sa portée max est de 3.25m. 
III.2) pré dimensionnement : 

• Hauteur de la poutre : 

.32.5cmh21.67cm
10

325
h

15

325

10

L
h

15

L
ttt ≤≤⇒≤≤⇒≤≤  

On opte pour ht = 30cm 
• La largeur : 

.21cmb12cm0.7hb0.4h tt ≤≤⇒≤≤  

    Selon le RPA 2003, 20cmb ≥  et  4
b

h ≤  

 Donc la poutre aura pour dimension  230cm25hb ×=×  
III.3) Charges revenant à la poutre : 
Poids propre de la poutre : GP= 1.875KN/ml250.300.25 =××  
Poids du mur :Gmur=2.81x1ml=2.81KN/ml.  
G=Gmur+ GP = (2.81+1.875) =4.685KN/ml. 
La réaction  de palier : 
ELU: Ru=38.56KN 
ELS: Rs=27.83KN 
III.4) Calcul à L’ELU :  
a) Calcul du moment et de l’effort tranchant : 
le calcul se fera pour 1ml de langueur. 
qu= 1.35G +Ru=1.35x4.685 + 38.56=44.88KN/ml. 
 
 
 44.88KN/ml 
 
 
 
3.25m 
Figure III.1 : Schéma statique de la poutre palière 
 

  Moment isostatique : 59.25KN.m
8

3.2544.88

8

Lq
M

22
u

0 =×==  

L’effort tranchant    : 72.93KN.
2

3.2544.88

2

Lq
T u

u
max =×==  

  Pour tenir compte de semi encastrement, on affecte M0 par des coefficients numérateurs, on 
aura donc les valeurs suivantes : 
Ma = (-0.3) M0= -17.77KN.m 
M t = (0.85) M0=50.36KN. 
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b)Diagramme de M et T :  
44.88 KN/ml 
 
  
 
3.25m 
 17.77 17.77 
 - - X[m] 
               M [KN.m] 
+ 

 
50.36 
72.93  
 
 +                                                                         X[m] 
T[KN]            
 -      72.93 
 
 
Fig. III.2-  Diagramme des efforts internes 
 
 
III.5) Ferraillage :  

• En travée : 
 

2
3

st

t
t

b

rb

2

6

bu
2

t
b

5.74cm
348280.900

1050.36

βdσ

M
A

0.900β0.2u

SSA.0.392uu

0.180
14.2(280)250

1050.36

fbd

M
u

=
××

×==

=⇒=
⇒=

=
××

×==

p
    

Soit At=6HA12=6.78cm2.                                       
• Aux appuis :                       
 

2
3

st

a
a

b

rb

2

6

bu
2

a
b

cm 1.88
348280.967

1017.77

βdσ

M
A

0.967β0.064u

SSA0.392u0.064u

0.064
14.2(280)250

1017.77

fbd

M
u

=
××

×==

=⇒=
⇒==

=
××

×==

p  

 
Soit : Aa= 4HA8 = 2.01cm2 
 
III.6) Vérifications :  
III.6.1) Condition de non fragilité : (BAEL91/Art4. 2.1) 
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 vérifiée.condition 0.84cm5.74cmA

0.84cm
400

2.1
28250.23

f

f
0.23bdA

22
t

2

e

t28
min

→〉=

=×××==
 

        Aa= 1.88 > 0.84cm2 →condition vérifiée. 
III.6.2) Vérificationde l’effort tranchant :  

{ }

vérifiéecondition 3.33MPa 1.042MPa
280250

1093.72
τ

3.33MPaPa3.33MPa,5Mmin;5MPa
γ

f
 02minτ

bd

T

3

u

b

c28
u

u

u

→〈=
×
×=

==








=≤=τ
 

III.6.3) Vérification de l’adhérence aux appuis : 
   On doit vérifier : 

.Vérifié3.15MPaτ1.28MPa
08.2262800.9

1072.93
τ

226.08cm12)3.14(6ΦnU

3.15MPa2.11.5.fψτ
U0.9d

T
τ

se

3

se

i

t28sse
i

max
u

se

→=〈=
××
×=

=×==

=×==≤=

∑ ∑
∑

π  

 Il n’y a aucun risque d’entraînement des barres. 
III.6.4) Ancrage des barres aux appuis : 

42.328cm.423.28mm
2.8354

40014
L

2.835MPaf0.6ψτavec,
τ4

Φf
L

s

t28
2

s
s

e
s

==
×

×=

===

⇒Soit Ls=50cm. 
Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normale, d’après le 
BAEL91 ; la longueur nécessaire pour les aciers HA est 0.4Ls= 0.4 x 50 = 20cm 
Soit un crochet de 20cm.  
III.6.5) les armatures transversales : 

4mm
3

12

3

φ
φ t ===    On prend 8mmφ t =  

On prend un cadre et un étrier en HA8. 
a) Vérification du diamètre des armatures transversales : 

vérifiéecondition 8.57mm8mmφ

8.57)mm , 25 , min(12)
35

h
,

10

b
min(φiφ

t

t

→〈=

=≤
 

b) Espacement des armatures transversales : 
D’après le RPA2003 Art (7,5.2.2) on obtient ce qui suit : 

• Zone nodale : 

7cmS:Soit

7.5cm12,30),12
4

30
min(        φ,30) ,12

4

h
min(S

t

t

=

=×=≤
 

• En dehors de la zone nodale : 

.15cmS:Soit15cm,
2

h
S tt ==≤  

III.7) Etat limite de service L’ELS :  
a) Calcul des moments et de l’effort tranchant 
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qS= G + Rs=4.685+27.83=32.515KN /ml 

Moment isostatique : 42.93KN.m
8

(3.25)32.515

8

Lq
M

22
s

0S =×==  

L’effort tranchant    : 52.83KN
2

3.2532.515

2

Lq
T Smax

S =×==  

Tenant compte du semi encastrement on aura : 
Msa = (-0.3)xMos=-12.88KN.mMSt= (0.85)xMos = 36.49KN. 
 
b)Diagramme de M et T : 
 
32.515 KN/ml 
 
  
 
3.25m 
 
 12.88 12.88 
 - - X[m] 
             M [KN.m]                            
+ 

 
36.49 
52.83 
 
T[KN]                 +                                                             X[m] 
 - 
 52.83 
 
Fig. III.3-  Diagramme des efforts internes 
 
 
III.8) Vérification des contraintes: 
III.8.1) Etat limite de compression dans le béton : 

15MPa0.6fσσ c28bcbc ==≤  
� Aux appuis : 





=
=

⇒=
×
×==

0.918β

45.98k
0.268

2825

1.88100

bd

100A
ρ

1

1a
1  

• La contrainte dans l’acier : 

vérifiée.condition 348MPa
γ

f
σ266.53MPa

101.882800.918

1012.88

Adβ

M
σ

S

e
S2

6

a1

sa
S →===

×××
×=

××
= p

 
• La contrainte dans le béton : 

1α = 0.246 et 
)α15(1

α
K

1

1

−
= = ( ) 0217.0

246.0115

246.0 =
−

 

→==≤=×=×= 15MPa0.6fσ5.7853.6620.0217σkσ c28bcsb Condition vérifiée. 

� En travée : 
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=
=

⇒=
×
×==

0.8705β

23.565k
0.82

2825

5.74100

bd

100A
ρ

1

1t
1

 
 

• La contrainte dans l’acier : 

vérifiée.condition 348MPa
γ

f
σ260.81MPa

5.74280.8705

1036.49

Adβ

M
σ

S

e
S

3

t1

st
S →===

××
×=

××
= p  

 
 

• La contrainte dans le béton : 
1α = 0.3885 et 

)α15(1

α
K

1

1

−
= = ( ) 0423.0

3885.0115

3885.0 =
−

 

→==≤=×=×= 15MPa0.6fσ11.05260.810.0423σkσ c28bcsb Condition vérifiée. 
III.9) Vérification de la flèche : 
     Le calcul de la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées : 

1/
16

1

L

h ≥ ⇒
325

30
 = 0.092>

16

1
 = 0.0625                ⇒Condition vérifiée. 

2/ 
0

St

10.M

M

L

h ≥ ⇒
325

30
= 0.092>

10(23.42)

19.907
 = 0.085  ⇒  Condition vérifiée. 

3/ 
fe

4.2

b.d

At ≤  ⇒
2825

74.5

×
 = 0.0082<

400

2.4
 = 0.0105⇒  Condition vérifiée. 

Les trois conditions sont vérifiées, donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche. 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Cadres et étriers 8φ  
 

 

 3.25m 

A 

A 

3HA12 

3HA12 

Cadres et étriers 8φ  

e=7cm 
e=15cm 

 

 
3HA12 

3HA12 

25 cm 

30
 c

m
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III.5.1- Pré dimensionnement de la poutre de chainage : 

�    Hauteur h t  : 1015
maxmax L

h
L

t ≤≤ Avec : 

L max : Portée maximale entre axes d’appuis. 

L max 360cm=  

10

370

15

370 ≤≤ th
 

3767.24 ≤≤ th  

En suppose les conditions du R.P.A 2003 (Art.7.5.1) h 25 .t cm≥  

 On choisit une hauteur    h= 25cm 

� Largeur b 0,4h tt hb 7,0≤≤ → cmbcm 5.2414 ≤≤  

 Selon le R.P.A2003 Soitcmb ⇒≥→ 25  b= 25cm. 
� Vérification des exigences du R.P.A : (Art.7.4.1) 
h=25cm         vérifie selon le R.P.A(2003) 
b = 25cm cm20〉                Vérifie 

41
25

25 ≤==
b

h
              Vérifie  

III.5.2-Charge revenant à la poutre : 
Le poids propre de la poutre :…………………0,25 0,25 25× × =  1.562 KN/ml. 

Le poids propre du mur extérieur :…………   2,81 (3,06 =− )25,0  7.896 KN/ml. 

Le poids propre du plancher……………………..5,46× (0.65/2) = 1,774KN/ml. 
 
 G= 11,232KN/ml 
 
Q = ……………………………………………….1.5 ×  (0.65/2) = 0.487KN/ml 
 
                                                                                                   Q = 0.487KN/ml 
III.5.3-Combinaisons de charges : 
E.L.U : qu=1.35G+1.5Q=1.35x11.232+1.5x0.487=15.90KN /ml 
     E.L.S : qs=11.232+0.487=11.71KN/ml 
 
 
� Schéma statique de calcul : 
 Qu=15.90KN/ml qs=11.71KN /ml 
 
  
 
3,70m 3,70m 
 
                       E.L.U E.L.S 
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III.5. 4- Ferraillage :  
 
a)-  Calcul des efforts : 

� Les réactions d’appuis : 
 RA=RB=29.41KN 

� Moment fléchissant :   

Mmax=
���²

�
=27.20KN.m  

 
  
  
  
  
 
 
  
Remarque : 
Afin de tenir compte des semis encastrements aux appuis, on affectera les moments par des 
coefficients correctifs de valeur égale à : 

0,85Mmaxen travées 

       0,30Mmaxaux appuis 

On obtient les valeurs des moments ci-dessous : 
 
� A l’ELU :      Mt=0.85xMmax=0.85x27.20=23.12KN.m 
Ma=-0.3xMmax=-0.3x27.20=-8.16KN.m 
 
� A l’ ELS :      M t=0.85xMmax=0.85x20.04=17.03KN.m 
Ma=-0.3xMmax=-0.3x20.04=-6.01KN.m 
 

� Efforts tranchants : 

� A l’ELU : TA=
���

	
  = 29.41KN. 

TB=-TA  = -29.41KN. 

� A l’ELS :    TA=
�
�

	
  = 21.66KN. 

TB  =  -TA  = -21.66KN 
 
b)- Calcul des armatures : 
  Soit un enrobage c = 2cm                d=23cm 

bc

u

bd

M

σ
µ

2
=                    A

s

a
u

s d

M

σβ
=  

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant  
 

3,70 m 

Mz[KN.m] 
 

Ty[KN]                                                      

A B 

Qu=15.90KN/ml 

X [m]  

X [m]  

29.41 

29.41 
 

M max=27.20KN.m 

+ 

- 

+ 
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Zone M ].[ mKNu  µ β  A ][ 2cms  A ][ 2cmadoptée  

Aux appuis      8.16   0,0434       0,9785  1.04  3HA8 = 1,51 

En travée  23.12  0,123    0,9345     3.09  3HA12 = 3,39 

 
III.5.5- Vérification à l’E.L.U :  
a)-  Condition de non fragilité : 

.

0.70cm
400

2.1
23250.23

f

f
0.23bdA 2

e

t28
min =×××==

 

Sur appuis : A →=〉= 2
min

2 70,051,1 cmAcma Condition vérifiée. 

En travée :   A →=〉= 2
min

2 70,039,3 cmAcmt  Condition vérifiée. 

 
b)- Vérification de la contrainte de cisaillement 

     On doit vérifier que :   
−

≤ ss ττ  

{ }

vérifiéecondition 3.33MPa 0.511MPa
230250

1041.29
τ

3.33MPaPa3.33MPa,5Mmin;5MPa
γ

f
 02minτ

bd

T

3

u

b

c28
u

u

u

→〈=
×
×=

==








=≤=τ
 

 
−

≤ sese ττ Avec :    
∑

=
i

u
se Ud

T

9,0
τ

 
 U :i périmètre utile  ∑ ==⇒ mmU i 38,7583π         Tu=29.41KN ;    d .23cm=  

28tse f×=
−

ψτ    Avec :   5,1=ψ  pour acier H.A 

MPase 15,31,25,1 =×=
−

τ  

38.752309.0

100041.29

xx

x
se =τ  

 

MPaMPase 15.388.1 p=τ ⇒ Condition vérifiée. 

 
c)- Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement 
      Ancrage des barres 

MPaf tse 835,21,2)5,1(6,06,0 2
28

2 =××==
−

ψτ      Avec : 5,1=sψ ;    MPaf t 1,228 =  

MPaMPa sese 835.288.1 =≤=
−

ττ Condition vérifiée. 

d)- Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : 
� Dans le béton : 
     T 28267,0 cu abf≤      avec  a = 0,9d = 0.9x23=20.7cm 
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     T 25250207267,0 xxxu≤ Tu=29.41KN<345.43KN                  Condition vérifiée. 

 
� Dans les aciers : 

84.0
239.0

²1016.8
41.29

40

15.1

9.0

15.1 =






 −=






 +≥
x

x

d

Ma
Tu

fe
Aa  

²84.0²51.1 cmcmAa f= Condition vérifiée. 

e)- Armatures transversales : [BAEL91-Art.A.7.2.2] 
Le diamètre des armatures transversales est donné par : 

 
 

 
On prend mm8=φ   
On adoptera comme armatures transversales un cadre et un étrier, donc : 

 A .01.284 2cmt == φ  

f)- Ecartement des armatures transversales : 
{ } cmcmdSt 7.2040;9.0min =≤  ;  Soit S .15cmt =   

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition : 

⇒〉=
×
×

⇒≥ MPaMPaMPa
bS

fA

t

et 4,061.3
1525

4039.3
4,0 Condition vérifiée. 

g)-Vérification selon le RPA (2003) : 
D’après le RPA2003, l’espacement est donné selon deux zones : 
� En zone nodale : 

cml
h

St 25.630;12;
4

min =






 Φ≤ ;       Soit  S .7cmt =  

� En zone courante : 

cm
h

St 5.12
2

min =






≤         ;    Soit  St=15cm 

Selon le RPA (2003), la section d’armatures transversales doit vérifier : 

    A .525,0257003,0003,0 2min cmbSA ttt =××==≥  

    A ⇒=〉= 2min 525,051.1 cmAtt condition vérifiée. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

mm
b

l
h

15.7
10

250
;12;

35

250
min

10
;;

35
min =







=







 Φ≤φ
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3HA8 
                                                          A 
 
 
 
 
                                                          A 
 
3HA12 
  
  
 
   
                         Figure III.5 : Ferraillage de la poutre de chainage 
 
 
 
 
  
 
 
  
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

7cm 15cm 

3HA8 

3HA12 

Cadre + épingle de                                         
HA 8 

Coupe A-A 
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Dalle de la salle machine  
III.1.Introduction :  
 
Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur, de surface égale à (1.40*1.75 = 2.45m2). La 
charge totale que transmet le système de levage avec la cabine chargée est de 9 Tonnes. 
La dalle repose sur 04 appuis, elle est soumise à une charge localisée centrée au milieu de 
panneau, son calcul se fait à l’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les 
moments dans les deux sens :  

( )
( )12y1

21x1

MνMqM

MνMqM

⋅+=
⋅+=

ν  : Coefficient de Poisson   

Avec : M1, M2 : Valeurs données par les abaques de PIGEAUD en fonction des rapports 

suivantsρ  = 
��

��
 ,

Ly

V
,

Lx

U
 

q: charge totale appliquée sur un rectangle centré. 
u, v : dimensions du rectangle sur lequel s’applique la charge q contenue de la diffusion à 45° 
dans le revêtement et la dalle de béton. 
 
 
V 
 
 
 
 
 
 
Feuillet             h                      
moyen45°       
 
 
 
 
 
u = u0 + k . e+ h0  
v = v0 + k . e+ h0 

Avec :   
h0 : épaisseur de la dalle (h0 = 15 cm). 
e: épaisseur du revêtement(e=5cm). 
K : coefficient pris égale à 2, car le revêtement est aussi solide que le béton. 
uo,vo : côtés du rectangle dans lequel la charge est centrée (uo=vo=80cm).  
D’où:u= 80+2x5+15= 105cm. 
v=  80+2x5+15= 105cm.            
 
 
 
 
 
 
 
 

 

q 

U0 

U 

 

e 
Lx =1.40m 

Ly = 1.75m 

V0 

Uo

 

UU 

Figure III.1 : Schéma de la salle machine 
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III.2. Calcul des efforts :  

  ρ  = 
��

��
 =
���

�.�	
 =0.8          0.4≤ρ≤1 la dalle travaille dans les deux sens. 

0.6
175

105

Ly

V

0.75
140

105

Lx

U

==

==
 

 
A partir des abaques de PIGEAUD, nous aurons après interpolation : 
M1=0.078  
M2=0.053 
 

• Calcul des moments Mx1, My1 du système de levage : 

A l’ELU : ⇒= 0ν Mx1 = qu M1 
Mx2 = qu M2 

Avec : qu = 1.35 G+ 1.5 Q=1.35x90+ 1.5x0= 121.5KN/ml  
D’où : M0x1 = 121.5 x 0.1 = 12.15N.m 
M0y1=  121.5 x 0.083 = 10.084 KN.m 
 

• Calcul des moments dus au poids propre de la dalle : 
M0x2 = µxqu lx

2 
M0Y2 = µy Mx2 

Avec : µx, µy : coefficients donnés en fonction de ρ. 
µx = 0.0565. 
µy= 0.595 
qu = 1.35G + 1.5 Q. 
Poids de la dalle : G = 25 x 0.15 + 22 x 0.05 = 4.85 KN/m2. 
Q = 1.00 KN/m2. 
qu=  (1.35 x 4.85 + 1.5 x 1.00) x 1m = 8.0475 KN/ml. 
d’où:  M0x2 = µxqulx

2 = 0.891KN.m 
M0y2 = µyMx2 = 0.530KN.m. 
 

• Superposition des moments :  
Mox= Mox1+ Mox2 = 12.15 + 0.891= 13.04KN.m 
Moy = Moy1+ Moy2 = 10.084 + 0.530 = 10.61KN.m. 
Remarque: Afin de tenir compte de la continuité des appuis au niveau des voiles, les 
moments calculés seront minorés en travée en leur affectant le coefficient 0.85et 0.3 aux 
appuis. 
Moment en travée : Mt = 0.85M 
 Mxt= 0.85M0x = 11.08KN.m 
 Myt = 0.85M0y = 9.02KN.m 
Moment aux appuis : Ma = -0.3M 
 Mxa = -0.3M0x = -3.91KN.m 
 Mya = -0.3M0y = -3.18KN.m 
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Calcul de la section d’armature : 

III.1. Sens x-x : 

• En travée : 

1.4213²100

11.08.10

b.d².f

M
µ

2

bu

x
b ××

== t
 = 0.046 

On a : bµ = 0.046< lµ  = 0.392 

bµ = 0.046 ⇒ β  = 0.976 

34.8130.976

11.08x10

β.d.σ

M
A

2

St

x
t ××

== t
 = 2.51cm² 

On opte pour At = 4HA10/ml = 3.14cm² avec St = 25cm 

• Aux appuis : 

 
1.4213²100

3.91.10

b.d².f

M
µ

2

bu

a
b ××

==  = 0.016 

On a : bµ = 0.016< lµ  = 0.392 

bµ = 0.016 ⇒ β  = 0.992 

34.8130.992

3.91x10

β.d.σ

M
A

2

St

a
a ××

==  = 0.87cm² 

On opte pour Aa = 4HA8/ml = 2.01cm² avec St = 25cm 

III.1. Sens y-y : 

• En travée : 

1.4213²100

109.02

b.d².f

M
µ

2

bu

yt

b ××
×==  = 0.038 

On a : bµ = 0.038< lµ  = 0.392→SSA 

Sens xx 

11.08 

3.91 3.91 
Sens yy 

9.02 

3.18 
 

3.18 

Figure III.2 : Les moments dans les 02sens 
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bµ = 0.038⇒ β  = 0.981 

34.8130.981

109.02

β.d.σ

M
A

2

St

yt

t ××
×==  = 2.03cm² 

On opte pour At = 4HA10/ml = 3.14cm² avec St = 25cm 

• Aux appuis : 

 
1.4213²100

103.18

b.d².f

M
µ

2

bu

ya

b ××
×==  = 0.013 

On a : bµ = 0.013< lµ  = 0.392 

bµ = 0.013 ⇒ β  = 0.9935 

34.8130.9935

103.18

β.d.σ

M
A

2

St

ya

a ××
×==  = 0.707cm² 

On opte pour Aa = 4HA8/ml = 2.01cm² avec St = 25 cm 

III. Vérification à l’ELU :  

III.1. Diamètre minimales des barres : 

Il faut vérifier la condition suivante : 
10

0
max

h≤φ  

mm15
10

150
max =≤φ  

Or : ⇒=<= 15mmφ10mmφ max condition vérifiée. 

III.2. Ecartement des barres (Art A82.42, BAEL91) : 

L’écartement des armatures d’une même nappe soumise à une charge repartie doit être : 
Armatures // à lx : St=25cm<min(3h, 33cm)  
25<33cm⇒ la condition est vérifiée. 
Armatures // à ly : St=25cm< (4h ,45cm). 
25<45cm⇒ la condition est vérifiée. 

III.3. Condition de non fragilité (ArtA421, BAEL 91 ) : 

( )
cm²32.115100

2

0.830.0008
hb

2

l

l
3ρ

sρAA
y

x
0

min =××−×=××










−

=×=≥  

 
 cm²1.323.14cmA 2 ≥=  
 1.32cm²2.01A >= cm2  
Alors la condition est vérifiée. 
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III.4. Condition de non poinçonnement :  

On n’admet aucune armature transversale si la condition suivante est satisfaite : 

Nu

b

c28
c
γ

f
h0.045µ≤ (BAEL 91 Art5.2.42). 

Avec  

Uc : périmètre du contour de l’aire sur le quel agit la charge dans le plan de feuillet moyen. 

Uc= 2(U+V) = 2(105+105) =420cm = 4.2m. 

Nu : charge de calcul àl’état limite ultime. 

Nu =1.35G =1.35 90×  = 121.5KN. 

121.5 ⇒=××××≤ 472.5KN4.210
1.5

25
0.150.045 3 la condition est vérifiée. 

 

III.5. Contrainte tangentielle : 

Les efforts tranchant sont max au voisinage de la charge. 

Au milieu de U .38.57KN
05.13

121.5

V2U

N
T

u

max =
×

=
+

=⇒  

Au milieu de V .38.57KN
1.053

121.5

3U

p
Tmax =

×
==⇒

.1.167MPa
γ

f
0.070.29MPa296.7KN/m

0.131

38.57

bd

T
τ

b

c282max
u =〈==

×
==  

Alors aucune armature de l’effort tranchant n’est nécessaire. 
III. calcul a l’ELS :  
III.1. Moments engendrés par le système de levage : 

Mox1 = qs(M1+ν M2). 

 Moy1 = qs (M2 +ν M1) 

Avec :   qs= G =90 KN. 
ν = 0.2. 

Donc : Mox1 = qs(M1+ν M2) = 90 (0.078+0.2x0.053) = 7.974KN.m 

Moy1 = qs (M2 +ν M1)= 90 (0.053+0.2x0.078) = 6.174KN.m 

III.2. Moments engendrés par le poids propre de la dalle : 
qs = G+Q = 4.85 + 1.00 = 5.85 KN/ml. 
Mox2 = µxqs lx

2 = 0.0565 x 5.85 (1.40)2 =0.647KN.m 

Moy2 = µy Mox2 = 0.595 x 0.647 = 0.384KN.m. 

III.3. Superposition des moments : 
Mox= Mox1+ Mox2 = 7.974 + 0.647 = 8.621KN.m 

Moy = Moy1+ Moy2 = 6.174 + 0.384 = 6.558KN.m. 

- Remarque: 
Afin de tenir compte de la continuité des appuis au niveau des voiles, les moments calculés 
seront minorés en travée en leur affectant le coefficient 0.85et 0.3 aux appuis. 
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Moment en travée : Mt = 0.85M 
 Mxt= 0.85M0x = 7.32KN.m 
 Myt = 0.85M0y = 5.57KN.m 
Moment aux appuis : Ma = -0.3M 
 Mxa = -0.3M0x = -2.58KN.m 
 Mya = -0.3M0y = -1.96KN.m 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

III. Vérification à L’ELS :  

III.1. Contrainte de compression dans le béton : 

III.1.1. Sens x-x : 
• Aux  appuis :                   Ma =2.58KN.m . 

On doit vérifier : 

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

 

1ρ = 0.154
13100

2.01100

bd

Aa100 =
×

×=× ⇒      k = 0.016 et 1β = 0.936. 

sσ = MPa105.48
102.011300.936

102.58

Aadβ

Ma
2

6

1

=
×××

×=  

bσ = k sσ  = 0.016x 105.48= 1.68MPa< 15 MPA      ⇒          condition vérifiée. 

• En travée :        Mt = 7.32KN.m.  
On doit vérifier : 

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1ρ = 0.241
13100

3.14100

bd

At100 =
×

×=×
               k = 0.02 et β = 0.921. 

sσ = MPa194.70
103.141300.921

107.32

Atdβ

Mt
2

6

1

=
×××

×=  

 

bσ = k sσ  =  0.02 x 194.70 =3.89MPa< 15 MPA           ⇒     condition vérifiée 

 
 
 
 
 

Sens xx 

7.32 

2.58 2.58 
Sens yy 

5.57 

1.96 
 

1.96 

 Figure III.3 : Les moments dans les 02 sens 
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III.1.2. Sens y-y : 

• Aux  appuis :Ma =1.96KN.m . 
On doit vérifier : 

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

 

1ρ = 0.154
13100

2.01100

bd

Aa100 =
×

×=× ⇒      k = 0.016 et 1β = 0.936. 

sσ = MPa80.138
102.011300.936

101.96

Aadβ

Ma
2

6

1

=
×××

×=  

bσ = k sσ  = 0.016x 80.138= 1.28MPa< 15 MPA      ⇒          condition vérifiée. 

• En travée :        Mt = 5.57KN.m.  
On doit vérifier : 

bcbc σσ <  = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1ρ = 0.241
13100

3.14100

bd

At100 =
×

×=×
               k = 0.02 et β = 0.921. 

sσ = MPa148.15
103.141300.921

105.57

Atdβ

Mt
2

6

1

=
×××

×=  

 

bσ = k sσ  =  0.02 x 148.15 =2.96MPa< 15 MPA           ⇒     condition vérifiée 

 
III.2. Etat limite de fissuration :  
La fissuration est non préjudiciable alors aucune vérification n'est nécessaire. 
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Chapitre IV 
Modélisation de la structure et 

présentation de logiciel 



Chapitre IV                 

 

 
IV-Présentation de l’ETABS :
IV-1) Descriptiondu logicielET
 
ETABSestunlogicieldecalculco
timents.Ilpermetdemodéliserfac
graphiqueunique. Iloffredenomb
Ce logiciel permet la prise en c
cul et le dimensionnement des 
gueuràtraverslemonde(Eurocod
Rappel:(terminologie) 

Gridline: lignedegrilleJoints: nœuds

Frame: portique(cadre)  

Shell : voile 

Elément: élément 
 
Restraints: degrésdeliberté(D.D

Loads: charge 

Uniformedloads: pointd’applica
 
Define: définir 

Materials : matériaux 

Concrete: béton 

Steel:acier 
 
Framesection: coffrage 
 
Column: poteau 
 
Beam : poutre 
 
IV-2) Manuel d’utilisationde L
 
Dansnotretravailonautilisélaver
 
Pourchoisirl’applicationETABSon
 
 
 
 

                Modélisation et présentation de logiciel 

: 
TABS : 

onçuexclusivementpourlecalculdesbâ-
acilementetrapidementtoustypesdebâtimentsgrâc

breusespossibilitéspourl’analysestatiqueet dy
compte des propriétés non-linéaires desmatéri
s éléments structuraux suivant différentesré

ode,UBC,ACI...etc.).Enplusdesaspécificitépour

s: nœuds 

D.L) 

cationdelacharge 

L’ETABS :  

ersionETABSv9.60 

Soncliquesurl’icônede l’ETABS. 
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âceàuneinterface 
ynamique. 
iaux,ainsi que le cal-
églementationsen vi-

ourlecalcul.  
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IV-3) Etapesdemodélisation: 

IV-3.1) Premièreétape : 

Lapremièreétapeconsisteàspécifierlagéométriedelastructureàmodéliser. 
a)Choixdesunités: 
Ondoitchoisirunsystèmed'unitéspourlasaisiededonnéesdansETABS.Aubasdel'écran, 
OnsélectionneKN-mcommeunitésdebasepourles forces et les déplacements. 
 
 

  
 
b) Géométriedebase: 
 
Danslemenudéroulantenhautdel’écranonsélectionneFilepuisNewmodel,cetteoption permet 
d’introduire: 

 

Lenombredeportiquessuivantx-x. 
Lenombredeportiquesuivant y-y. 
Lenombred’étages. 
 
Aprèsvalidationdel'exempleonauradeux fenêtresreprésentantslastructure,l’uneen3Det 
l’autre en 2D suivantl'undesplans: X-Y, X-Z, Y-Z.  
 
c)Modificationdelagéométriedebase: 
Nousallonsprocéderàlamodificationdeslongueursdetrameset deshauteursd’étage. 
-On cliquesurleboutondroitdelasouris. 
-Onintroduitlesdistancescumuléespuisoncliquesurok. 
-Pourmodifiéleshauteursd’étageon cliquesurleboutondroitdelasourispuisEditStory  
Data. 
Suivantx:3.70 ; 3.70 ; 3.25 ; 3.70 ; 3.70 
Suivanty :4.45 ; 4.50 ; 4.45 ; 4.15 
Suivantz: 4.08 ; 8.16 ; 11.22 ; 14.28 ; 17.34 ; 20.40 ; 23.46 ; 26.52 
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IV-3.2)Deuxièmeétape: 
 
Ladeuxièmeétapeconsisteàladéfinitiondespropriétésmécaniquesdesmatériaux 
enl’occurrence, l’acieret lebéton. 
OncliquesurDefinepuisMaterialproprietes, onsélectionne lematériauCONCet onclique-
surModify/ShowMaterial, etonapportelesmodificationsinscritesdansla figuresuivante: 
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IV-3.3)Troisièmeétape: 
Latroisièmeétapeconsisteàl’affectiondespropriétésgéométriquesdeséléments 
(Poutre,poteaux,dalle,voile...) 
Oncommenced’abordpar affecterlessectionsdespoutresprincipales(PP)et ceci delamanièresui-
vante: 
OnchoisitlemenuDefinepuisFramesections. Oncliquesur lalisted’ajoutdesectionset on sélec-
tionneAddRctangularpourajouterunesectionrectangu-
laire(lessectionsenbétonarmédubâtimentàmodélisersont rectangulaires). 
 

 
 

 
 
LeboutonReinforcementconduitàunefenêtre quipermetdespécifierlespropriétésdes barres 
d’armatures. 
SioncliquesurleboutonSectionpropertieson peut-
voirl’aire,lesmomentsd’inerties,l’airedecisaillementet autrespropriétéscalculésparETABS.
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On procéderadelamêmemanièrepourlesautreséléments. 
Aprèsavoirfinisdemodéliserlesélémentsbarres (poutres, poteaux), onvapasserauxélément-
splaques (voile). 
OnchoisitlemenuDefineet wall/slab,oncliquesurAddnewwallet on spécifielenomet 
l’épaisseur. 
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IV-3.4)Quatrièmeétape: 
 
Avantdechargerlastructureil fautd’aborddéfinirles chargesappliquéesàla structuremodé-
lisée. 
 
 
1) Chargesstatiques(Get Q): 
Lastructure estsoumiseàdeschargespermanentes(G),et adessurchargesd’exploitation 
Q, pourlesdéfinironcliquesur: Define staticLoadcases. 
 
 
Chargespermanentes: 
LoadName(Nomdelacharge): G 
Type: Dead (permanente) 
Selfweightmultiplier (coefficient interne de poidspropre): 1 
 
 

  
Surchargesd’exploitation: 
LoadName(Nomdelacharge): Q  
Type:LIVE (exploitation) 
Selfweightmultiplier (coefficientinternepoidspropre): 0 
 
 
 



Chapitre IV                 

 

 
2) Chargedynamique(E): 
Pourle calculdynamiquedelastru
CGS. 
Cespectre estunecourbe deréponse
delibertésoumis à une excitationdonn
-Donnéesà introduiredans lelog
Zone :IIa(Zoneàsismicitémoyen
Grouped’usage: 2(bâtimentscou
Coefficient de comportement : Portiques 
Site: S3     
Facteur de qualité : Q=1+ =1.15
 
-Onouvrelelogiciel encliquantsur
Aprèsavoirintroduitlesdonnéesd
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Pourinjecterlespectredanslelogi
Define   Res

                Modélisation et présentation de logiciel 

uctureonintroduiraunspectrederéponseconçup

ponsemaximald’accélérations (Sa/g).pourunsyst
ondonnéepourdesvaleurssuccessivesdepériode
ogiciel : 
nne) 

ourants) 
Portiques auto stableavec remplissage: Dense

=1.15  

ntsurl’icône . 
sdansleurs casesrespectives, oncliquesurl’ongle

icielETABSon cliquesur: 
sponseSpectrumFunctions Spectrum

94 

uparle 

tèmeàun degré-
spropresT. 

Dense 

etText. 

mfromfile  
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FunctionName (nomduspectre): RPA. 
 
 Lespectreétantintroduit, on va passeràlaprochaine étapequiconsisteàla définitiondu  char-
gementE (séisme), pourcelaoncliquesur: 
 
Define Reponsesspectrumcases Add NewSpectrum 
 

  
 
 
 
DanslapartieInputresponsespectra,on vaIntroduirelespectre àprendre en comptedanslesdeux-
directionsprincipales (U1et U2). 



Chapitre IV                 Modélisation et présentation de logiciel 

96 
 

 

IV-3.5)5émeétape:chargementdespoutres: 
 
Leschargesstatiquesétantdéfinies, onsélectionnechaquepoutreet onintroduitle charge-
ment linéairequilui revienten cliquantsur : 

Assign Frame/lineloads Distri buted  
 
 

 

 
 
Dansla caseLoadCaseNameonspécifieletypedechargement(GouQ), ensuitele charge-
ment linéaire estintroduitdansla caseLoad. 
 

IV-3.6)6émeétape:Introductiondescombinaisonsd’actions. 
 
Lescombinaisonsd’actionsà considérerpourladéterminationdessollicitationset déforma-
tions sont: 
 
Combinaisons aux étatslimites : 
ELU : 1.35G+1.5Q 
ELS: G+Q 
CombinaisonsaccidentellesduRPA: 
GQE: G+Q±E 
08GE:0.8G±E 
Pourintroduireles combinaisonsdanslelogicieloncliquesur: 
Define loadCombinations Add NewCombo 
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Onreprendlesmêmesopérationspourintroduireles autrescombinaisonsd’actions. 
 
 
IV-3.7)7émeétape: Spécificationdesconditionsaux limites (appuis, diaphragmes). 
 
Cette étapeconsisteàspécifierlesconditionsaux limites (appuis, diaphragmes)pourla structure-
modélisée. 
Appuis: 
Lespoteauxsontsupposésparfaitementencastré dansles fonda-
tions,pourmodélisercetencastrementonsélectionnelesnœudsde labase puisoncliquesur: 

Assign Joint/point Restraints  
 
 

 
 
Masse-Source: 
Define Masse source 
Lamassedesplans estsupposéeconcentrées enleurscentresdemasse quisontdésignésparlanotation-
deMass–Source. 
-Ondonnelavaleur1pourla chargepermanente 
-Ondonnelavaleurdeβsuivantlanaturedelastructure. 
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Diaphragme : 
Commelesplancherssontsupposésinfinimentrigides,ondoitreliertouslesnœudsd'un même plancherà-
leursnœudsmaîtresdetellesortequ'ilspuissentformerundiaphragme,ceci a poureffetderéduirelenom-
bred’équationsà résoudreparlelogiciel. 
 
Onsélectionnelesnœudsdupremierplancherpuisoncliquesur: 
 
Assign Joint/point Diaphragm Add NewDiaphragm. 
 

 

 
 

 
Aprèsavoirintroduitlenomdudiaphragmedansla caseDiaphragmeon cliquesur 
OKpourvalider. 
Onrefaitlamêmeopérationpourtousles autresplanchers. 
 

IV-3.8)8émeétape: Analyse et visualisationdesrésultats.
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Lancementdel’analyse : 
 
Pourlancerl’analysedelastructure, onsepositionnesurl’ongletAnalyzeet onsélectionne 
RunAnalysis. 
 
Visualisationdes résultats: 
Périodeetparticipationmodale: 
Dansla fenêtredisplay showtables,oncliquesurModalInformation et on 
sélectionnela combinaison «Modal». 
 
 

 

Déforméedelastructure: Onappuiesurl’icôneShowDeformedShape  et onsélectionneune 
combinaison  d’action. 
 
 

.  
 
Diagrammedeseffortsinternes: 
Pouravoirlesdiagrammesdeseffortsinternes, on sepositionnesurunportiqueet on 

SélectionneShowMemberforces/StressesDiagramdanslemenuDisplay  
 
 
Effortsinternesdans les élémentsbarres: 
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Les poutres : 
 
Pourextraireles effortsmax,oncommenceparsélectionnerlespoutresensuiteoncliquesur: 
Display Showtables 
DansElementOutputonsélectionne «FrameForces»(Effortsdanslesbarres). 
OncliquesurSelectCase/combpourchoisirla combinaisond’actionspuisoncliquesurOK.  
Lespoteaux: 
-Pourextrairelavaleurdeseffortsdanslespoteaux,onsélectionnecesdernierset onsuitles 
mêmes étapesquepourlespoutres. 
 
Effortsinternesdans lesvoiles: 
-Pourextraireles contraintesdanslesvoiles,Dans AreaOutputoncliquesur«Areaforces 
andStresses»et onsélectionneunecombinaisond’actions. 
 
Déplacements: 
-Pourextrairelesdéplacementssousformesdetableaux,onsélectionnetoutleplancherdu niveauconsi-
déré, onappuiesurshowtablespuisoncoche«Displacements».  

-PourunemeilleurevisualisationonexporteletableausurExcel : 
 La colonneUxcorrespond ausensxx, etUyausensyy. 
 
 
Efforttranchantetmomentsismiqueà labase: 
 
Pourextraireles effortsàlabase(fondations)oncliquesurshowtablesoncoche 
«BaseReactions»ensuitedans«SelectCases/comb»onchoisit«E». 
 
 
Efforttranchantdeniveau:  
Pourextrairel’efforttranchantdechaqueniveau,onsepositionnesurlavueen2Dpuisdans 
LemenuViewoncliquesurSet3DViewet onsélectionneleplanXZ. 
 
DansDisplayoncliquesurShowDeformedShapeet onsélectionnelacombinaisonE. 
Enfin,dansDrawon choisitl’optionDrawSectionCutet ontraceunedroitetraversantles élémentsduni-
veauconsidéré. 
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Remarque: 

EndésélectionnantlacaseShellsonaural’effortreprisparlesportiquesetondésélectionnant 
la caseFrames on aural’effortreprisparlesvoile 
 

 
FigureIV-1 : Vu en plan de la structure 
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FigureIV-2 : Vu en élévation de la structure
 

 
 
Figure IV-3 : vue en 3D de la structure 

odélisation de la structure et vérification de RPA 

  

 
  

: Vu en élévation de la structure 

: vue en 3D de la structure   
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V-1- Vérification des résultats du logiciel selon le RPA (2003) : 
Avant de passer au ferraillage de la structure le règlement parasismique Algérien exige des 
vérifications sur : 
-le type de contreventement. 
-nombre de modes à considérer dans les calculs. 
-la période fondamentale. 
-Vérification de l’effort tranchant à la base. 
-Vérification des déplacements inter étage. 
-Vérification de la participation de la masse modale. 
-Vérification du déplacementdesecond ordre (l’effet P-Δ) 
V-1-1) Vérification de l’effort tranchant à la base : 

A D Q
V W

R

× ×= × (Art 4, 2,3) RPA99 

A = 0,15 coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 de RPA suivant lazone 
sismique et le groupe d’usage du bâtiment. 
R =  3.5coefficient de comportement de la structure. 
W = 26021.09KN (poids total de la structure). 
D :(facteur d’amplification dynamique).Il dépend de : 
-La catégorie du site. 
-Le facteur de correction d’amortissement « η ». 
-La période fondamentale de la structure « T » 
 
 
2,5 η  si         0  ≤   T   < T� 
 

D =  2,5 η ( 
��
� )2/3 si         T� ≤   T   <  3s 

2,5 η ( 
��
� )2/3  ( 

�
�  )2/3      si            T >  3s 

 
T2 : période caractéristique, associée à la catégorie du site, elle est donnée par le tableau (4-7 
RPA2003) 
La nature du sol : sol meublede catégorie S3(Article 3.3.1 de RPA). 
 
→ T2 =0,50 s 
 

: Le facteur de correction d’amortissement 
 

η =  � �
�	� ≥	 0,7 

� : Pourcentage de l’amortissement critique, il est en fonction du matériau constructif, du type 
de la structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le tableau  4-2 du (RPA99-
V2003). 
 
Dans notre cas on prend  � = 10 % 

=>η =  � �
�	�   =  0,764> 0,7                                         (condition vérifiée) 

 
Lapériodedonnéparl’ETABSest: 
Tetabs=Tanalytique=0.791s 
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Lapériodedonnéeparla formule: 

Tempirique =Ct (hn) 3/4
 

 
Avec: 
L: ladimensiondubâtimentmesuréàsabasedansladirectiondecalculconsidéré. 
hn :lahauteurdu bâtimentmesuréàlabasedelastructurejusqu’audernierniveau<<n>>h=29.07m 
Ct:coefficient,fonctiondusystème de contreventement,dutypederemplissageetil 
estdonnéparletableau(4-6R.P.A99) →Ct=0.05 

 

Tempirique=0.05 (29.07)3 /4 

Tempirique= 0.626s 
 
 
Condition sur T Période choisit 
Tanalytique<Tempirique T=Tempirique 
Tempi<Tanalytique<1.3Tempirique T=Tanalytique 
1.3Tempirique<Tanalytique T=1.3Tempirique 
 
Estimation de la période : 

Tempirique<Tanalytique<1.3Tempirique 
0.626<0.791<0.814s 
 
D’où : T=0.791s (période choisit) 
 
T� ≤   T   <  3s                      0.50 ≤ 0.791s <  3s 

D = 2, 5 η ( 
��
�   ) 2/3 

D= 2, 5 (0,764) (
�,��
�,���)

 2/3 =1.41 

 
Calcul  de Q :   Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- La régularité en plan et en élévation 
- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement. 
- La qualité du contrôle de la construction 
La valeur de Q est déterminée par la formule : 

 
Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q " est satisfait ou non". 
 
1) Régularité en plan : 
-Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à vis des deux directions 
orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que pour celle des masses. 
Sens x-x : condition vérifiée 
Sens y-y : condition non vérifiée 
- La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du bâtiment dans une direction 
donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du bâtiment dans cette direction. 
Sens x-x :   2.08+2.08/18.50 = 0.22<0.25…………….Condition vérifiée. 

 
Sens y-y : 1.83+1.83/18 = 0.20< 0.25………...............Condition vérifiée 

Q=1+∑�q 
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La régularité en plan est vérifiée P1x =0 
P1y = 0.05 
 
2) Régularité en élévation : 
- Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, dont la 
charge ne peut pas se transmettedirectementàlafondation..............................Condition vérifiée. 

 
-Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent constants ou diminuent 
progressivement et sans chargement brusque de la base au sommet du bâtiment. 
WN4.08=26021.09KN 
WN8.16 = 22654.63KN 
La masse diminue progressivement sans chargement brusque.........................Condition vérifiée. 
La structure ne contient pas de décrochement en élévation 
La régularité en élévation est vérifiée P2x = P2y = 0 
 
3) Conditions minimales sur les files de contreventement : 

 
Chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au moins trois (03) travées dont le rapport 
des portées n’excède pas 1,5. 
Les travées de portique peuvent être constituées de voiles de contreventement 

Sens x-x :
�.��
�.��=1.13<1.5 

Sensy-y :
�.��
�.��=1.08<1.5 

Px3 = PY3 =0 
 

4) Redondance en plan : 
 

Chaque étage devra avoir, en plan, au moins quatre (04) files de portiques et/ou de voiles dans la 
direction des forces latérales appliquées. 
Ces files de contreventement devront être disposées symétriquement autant que possible avec un 
rapport entre valeurs maximale et minimale d’espacement ne dépassant pas 1,5. 

 
Suivant x-x : Condition vérifiée  P4x = 0 
Suivant y-y : Condition vérifiée. P4y = 0 
 
5) Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier: 
Ces deux critères sontobligatoirementrespectés depuis le séisme de 2003 
P5x = P5y= P6x =P6y =0 
Conclusion : Qx= 1  et  Qy = 1.05 
 
Il faut s’assurer que : V MMS> (0,80 VMSE) 

 

��� !=   
"×$%×&

' × W =   
(�,��)(�)(�,��)

�.�   (26021.09) = 1572.42 KN => 

0,8	��� !=1257.93 KN 

�+� !=   
"×$,×&

' × W =   
(�,��)(�.��)(�,��)

�.�   (26021.09) = 1651.04KN   => 

-, .�+� != 1320.83KN 
D’où: 
��!/01 = 1567.13KN > -, .��= 1257.93KN………….(Condition vérifiée) 
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�2!/01 = 1758.35 KN   > 0,8�2 = 1320.83KN ……….. (Condition vérifiée) 
La résultante des forces sismiques à la base (V) obtenue par combinaison des valeurs modales est 
supérieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique 
équivalente (VMSE). 
V-1-2) Vérification de l’excentricité RPA99/version 2003(Article 4.2.7): 
Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans leur 
plan, on supposera qu’a chaque direction, la résultante des forces horizontales a une excentricité par 
rapport au centre de torsion égale à la plus grande des deux valeurs : 
              • 5 % de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit être prise 
de part et d’autre du centre de torsion). 
               •  Excentricité théorique résultant des plans. 
 
a) Excentricité accidentelle : 
ex= 0.05 Lx = 0.05 × 18.50= 0.925 m 
ey= 0.05 Ly = 0.05 × 18 = 0.9 m 
b) Excentricité théorique : 
ex= XCCM - XCR 
ey=YCCM – YCR 
ex=|4556 − 458|<ex= 0.05 Lx………...............Condition vérifiée 

ey=|9556 − 958|<ey= 0.05 Ly………...............Condition vérifiée 

 

Tableau V-1 : vérification de l’excentricité théorique et accidentelle 
 
V-1.3) Vérification de la participation massique : 

C’est le pourcentage de participation des voiles dans la dissipation de l’énergie dégagée par le 
séisme. 

Il doit êtresupérieur à 90% dans les deux sens (XX et YY). 

Conclusion 

La valeur de la participation massique a atteint les 90%dans le mode 8……….condition vérifiée 

Les résultats sont donnés par le tableau ci-dessous : 

1er mode : translation suivant x 

          centre de masse             centre de rigididé                   excentricité théorique                           excentricité accidentelle          vérification

ETAGE XCCM YCCM XCR YCR EX EY EX EY EX EY

SSOL 9.029 9.027 8.795 8.686 0.234 0.341 0.925 0.9 ok ok

RDC 9.03 8.99 8.802 8.719 0.228 0.271 0.925 0.9 ok ok

ET1 9.035 8.105 8.819 8.718 0.216 -0.613 0.925 0.9 ok ok

ET2 9.035 8.105 8.833 8.703 0.202 -0.598 0.925 0.9 ok ok

ET3 9.035 8.092 8.843 8.684 0.192 -0.592 0.925 0.9 ok ok

ET4 9.035 8.079 8.85 8.668 0.185 -0.589 0.925 0.9 ok ok

ET5 9.035 8.079 8.855 8.655 0.18 -0.576 0.925 0.9 ok ok

ET6 9.018 7.854 8.858 8.647 0.16 -0.793 0.925 0.9 ok ok

ET7 9.025 6.7 8.934 7.069 0.091 -0.369 0.925 0.9 ok ok
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2éme mode : translation suivant y 
3éme mode : rotation autour de z 

 

TableauV-2 : participation massique modale 
 
V-1.4)  Justification vis-à-vis des déformations : 
Déplacements relatifs: 
 D’après le RPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages 
qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 
Le déplacement horizontal:  
À chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit : 
δK= R x δek ……………….RPA 99 (Art 4.4.3) : 
Avec : 
δk: déplacement du aux forces sismique Fi (y compris l’effet de torsion) 
R : Coefficient de comportement. 
Le déplacement relatifau niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal à : 
∆K=δK-δK-1≤1%he……………RPA 99 (art 5.10) 
 
 EX EY 

 
NIV δK(m) ∆K(m) δK(m) ∆K(m) 1%he 
ET7 0.018305 0.001303 0.013863 0.000842 0.0255 
ET6 0.017002 0.001908 0.013021 0.001735 0.0306 
ET5 0.015094 0.002045 0.011286 0.001806 0.0306 
ET4 0.013049 0.00223 0.00948 0.001847 0.0306 
ET3 0.010819 0.002349 0.007633 0.001826 0.0306 
ET2 0.00847 0.002398 0.005807 0.001759 0.0306 
ET1 0.006072 0.002341 0.004048 0.001602 0.0306 
RDC 0.003731 0.002578 0.002446 0.00169 0.0408 
SSOL 0.001153 0.001153 0.000756 0.000756 0.0408 

 

 

Tableau. V-3: Déplacements relatifs sous l’action Ex et Ey. 
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V-1.7) Justification vis-à-vis de l’effet P-∆∆∆∆(Art 5.9/RPA99) : 
Les effets du 2° ordre (ou effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments 
si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 
 

θ = 
:;∆;
�;=; ≤ 0,1 

Pk: Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau «k». 
Vk: Effort tranchant d’étage au niveau « k ». 
∆k: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » 
Hk : Hauteur d’étage « k » 
Sens xx : 

 

Sens y-y : 

 

Tableau V.4 : Vérification de l’effet P-∆ 
 
Conclusion: 
Les effets du second ordre peuvent être négligés. 
 
V-1-8) Type de contreventement : 
 
� Détermination du facteur de comportement de la structure  « R » : 
� Remarque : 

On tire la valeur des charges verticales et horizontales à l’aide de logiciel d’analyse des 
structures «ETABS » 
 

NIV Pk ∆k Pk*∆k Vk Hk Vk*Hk θ condition 
ET7 161.89 0.001303 0.21094267 28.85 2.55 73.5675 0.00286734 vérifiée 
ET6 3622.77 0.001908 6.91224516 412.51 3.06 1262.2806 0.005476 vérifiée 
ET5 6707.47 0.002045 13.7167762 695.42 3.06 2127.9852 0.0064459 vérifiée 
ET4 9792.17 0.00223 21.8365391 928.81 3.06 2842.1586 0.00768308 vérifiée 
ET3 12968.67 0.002349 30.4634058 1123.73 3.06 3438.6138 0.00885921 vérifiée 
ET2 16145.17 0.002398 38.7161177 1287.49 3.06 3939.7194 0.00982713 vérifiée 
ET1 19321.67 0.002341 45.2320295 1419.22 3.06 4342.8132 0.01041538 vérifiée 
RDC 22654.63 0.002578 58.4036361 1516.27 4.08 6186.3816 0.00944068 vérifiée 
SSOL 26021.09 0.001153 30.0023168 1567.13 4.08 6393.8904 0.00469234 vérifiée 

 Pk ∆k Pk*∆k Vk Hk Vk*Hk θ condition 
ET7 161.89 0.000842 0.13631138 28.52 2.55 72.726 0.00187431 vérifiée 
ET6 3622.77 0.001735 6.28550595 476.35 3.06 1457.631 0.00431214 vérifiée 
ET5 6707.47 0.001806 12.1136908 802.6 3.06 2455.956 0.00493237 vérifiée 
ET4 9792.17 0.001847 18.086138 1064.41 3.06 3257.0946 0.00555284 vérifiée 
ET3 12968.67 0.001826 23.6807914 1281.52 3.06 3921.4512 0.00603878 vérifiée 
ET2 16145.17 0.001759 28.399354 1459.31 3.06 4465.4886 0.00635974 vérifiée 
ET1 19321.67 0.001602 30.9533153 1598.07 3.06 4890.0942 0.0063298 vérifiée 
RDC 22654.63 0.00169 38.2863247 1700.94 4.08 6939.8352 0.00551689 vérifiée 
SSOL 26021.09 0.000756 19.671944 1758.35 4.08 7174.068 0.00274209 vérifiée 
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Pour les charges horizontales on prend les combinaisons Ex et Ey 

Pour les charges verticales on prend la combinaison poids (G+0.2Q) 

• Charges verticales reprises par les portiques et les voiles : 
 
Niveau Combinaison Efforts verticales des voiles(N) 
Base G+0.2Q 10368.98KN 
 

% >?@ABC = 
DEFGHI
DJFJ × 100 

% >K@LMANOC = 
DPFQJGRSI

DJFJ × 100 

On a: >M@M= WT= 26021.09KN. (Poids de la structure) 
>?@ABC = 10368.98 KN             =>     % >?@ABC= 39.85 % 
>K@LMANOC =15634.11 KN         =>    % >K@LMANOC= 60.08% 
 
• Charges  horizontales reprises par les portiques et les voiles : 

 
Niv Voiles(%)(EX) Voiles(%)(EY) 

VL(etabs) Vx(etabs) (VL/Vx)x100 VT(etabs) Vy(etabs) (VT/Vy)x100 
Etage6 127.26 315.78 40.30020901 171.25 366.4 46.73853712 
Etage5 274.62 521.9 52.61927572 372.42 603.8 61.67936403 
Etage4 424.53 696.56 60.94665212 557.37 798.84 69.77242001 
Etage3 464.58 842.11 55.16856468 625.66 962.72 64.98878178 
Etage2 598.86 963.91 62.12820699 785.64 1095.55 71.71192552 
Etage1 669.7 1061.05 63.116724 875.51 1196.7 73.16035765 
RDC 899.71 1131.98 79.48108624 1093.9 1272.18 85.98625981 
Ssol 1035.25 1173.52 88.21749949 1218.52 1320.6 92.27018022 
 
� Charges sismiques  reprises par les portiques : 

Sens xx : 37.26% 
Sens yy : 29.22% 
 

� Charges sismiques  reprises par les voiles : 
Sens xx : 62.74% 
Sens yy : 70.78% 

Conclusion: 
Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations dues aux charges verticales et la totalité des 
charges horizontales D’après le (RPA99-V2003) la structure est contreventée par voiles porteurs ;     
=>R = 3,5 
Conclusion générale des vérifications: 
Toutes les conditions du (RPA 99 vérifié 2003) sont vérifiées. Donc on  peut procéder au ferraillage 
des éléments porteurs (poutres, poteaux et voiles). 
 
 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VI 
Ferraillage des éléments principaux 
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VI-1)  ferraillage des poteaux : 
VI-1-1) Introduction :  
  Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et 

longitudinal). En procédant à des vérifications à l’ELS, les combinaisons considérées pour les 

calculs sont : 

• 1,35G+1,5Q    →  à l’ELU.        

• G+Q E± →     RPA99 révisé 2003. 

• 0,8G E± →      RPA99 révisé 2003. 

Les calculs se feront en tenant compte de trois types de sollicitations : 

-  Effort normal maximal et le moment correspondant.  

-  Effort normal minimal et le moment correspondant. 

- Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 

En flexion composée, l’effort normal est un effort de compression ou de traction et le moment 

qu’il engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit à étudier deux cas : 

� Section partiellement comprimée (SPC). 

� Section entièrement comprimée (SEC). 

VI-1-2) Recommandations et exigences du RPA99 révisé 2003 : 

VI-1-2-1) Armatures longitudinales : 

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

� Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont :   

• Le pourcentage minimal d’armatures sera 0,8% hb××   (en zone II) 

Poteaux  (40×45) : Amin = 0,008×40×45= 14.4  cm2 

Poteaux  (35×40) : Amin = 0,008×35 40× = 11.2 cm2 

• Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de 6% bh× (en zone II) 

Poteaux  (40×45) : Amax=  0,06×40×45 = 108 cm2      

Poteaux  (35×40) : Amax  = 0,06×35×40 = 84 cm2 

• Le pourcentage maximal en zone courante sera 4%×b×h (en zone II) 

Poteaux  (40×45) : Amax  = 0,04×40×45 = 72 cm2 

Poteaux  (35×40) : Amax  = 0,04×35×40 = 56 cm2 
 

� Le diamètre minimal est de 12[cm] 

� La longueur maximale de recouvrement  LR = 40 min
LΦ  en zone II 
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� La distance entre les barres longitudinales dont une face ne doit pas dépasser 25cm en 

zone IIa. 

� Les jonctions par recouvrement doivent être, si possibles, à l’extérieur des zones 

nodales. 

VI-1-2-2) Armatures transversales : 

                 Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire à l’axe 

longitudinal de la pièce et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de 

manière à empêcher le mouvement de celles-ci vers la paroi. 

                Par conséquent, Si dans une section carrée, ou rectangulaire, il existe des armatures 

longitudinales en dehors des angles, il est nécessaire de les relier par des épingles ou des 

étriers, pour empêcher tout mouvement de ces armatures. 

� Le diamètre tΦ  des armatures transversales doit être égal au moins à ; 

.
3

1 max
Lt Φ=Φ  

Avec           LΦ  : le plus grand diamètre des armatures longitudinales. 

 

� L’espacement des armatures transversales doit être au plus égal à : 

( ){ }cmacmS Lt 10,40,15min min +Φ≤ (BAEL 91 Art 8.1.3) 

Avec : 

a : est la petite dimension transversale des poteaux. 

D’après le RPA 99revisé 2003 : 

{ }cmS Lt 15,10min minΦ≤  En zone nodale. 

min15 LtS Φ≤      En zone courante. 

Le rôle des armatures transversales consiste à : 

� Empêcher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures 

longitudinales. 

� Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement. 

�   Positionner les armatures longitudinales 
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Elles sont calculées à l’aide de la formule suivante :  

et

ua

t

t

fh

V

S

A

×
×

=
ρ

(RPA99 révisée 2003/Art7.4.2.2) 

Avec : 

Vu : effort tranchant de calcul. 

ht : hauteur totale de la section. 

fe : contrainte limite élastique de l’acier des armatures transversales. 

aρ  : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort   tranchant.il 

est pris égal à : 

At : armatures transversales. 

             St : espacement des armatures transversales. 

 

  

�      Calcul d’élancement :(élancement géométrique) 









=
b

L

a

L ff
g ,λ  

Avec :  

aet b : dimension de la section droite du poteau dans la direction de la déformation 

considérée. 

L f : longueur de flambement. 

� Quantité d’armatures transversales minimale : (RPA99 révisé 2003/Art7.4.22) 

t

t

bS

A
En %  est donné comme suite : 

      Si    %3,05g ⇒≥λ . 

     Si      %.8,03g ⇒≤λ  

      Si    53 〈〈 gλ   interpoler entre les valeurs précédentes   

VI-1-2-3) Exposé de la méthode de calcul : 

Pour la  Détermination des armatures longitudinales 2 cas peuvent  se représenter : 

 

 

 

  Avec : :gλ     
élancement géométrique.  

  a 

   b 
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1)Calcul des armatures à l’ELU :  

1-a)Section partiellement comprimée (SPC) : 

a) Calcul de centre de pression e = 
u

u

N

M
 

La section est partiellement comprimée Si Le centre « C »  se trouve 

à l’extérieur du segment délimité par les armatures.  

(L’effort normal est un effort de traction ou de compression) : 

e  = 






 −≥ C
h

N

M

u

u

2
 

Si le centre de pression « C » se trouve à l’intérieur du segment limite par les armatures, l’effort normal  est 

un effort de compression :  

e  =  C
h

N

M

u

u −〈
2

 . 

Dans ce cas il faut vérifier en plus l’inégalité suivante  

( ) .fbh
h

c
81,0337,0McdN bc

2
'

f
'

u 







−≤−−  

Avec : 

M f  : Moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures. 

        M f= 






 −+=






 +−=× c
h

NMec
h

NgN UUuu 22
 

b

c
bc

f
F

θγ
2885,0

=  

15,1 == θγ etb Pour la fissuration durable  

85,015,1 == θγ etb Pour la fissuration accidentelle 

      Nu : Effort de compression. 

 

  

  

 

 

 

 

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 

Mu 

b 

N 

'
sA  

A

h d 

As
’ 

As 

Mu 

Nu 

●G 

SPC 

≡ 
 

As
’ 

Ast1 

Mf 

 

 

+ 

As
’ 

Ast2 

 
Nu 

≡ 

G 

● 

 
e 

g 

Nu 
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bc
2

f

fbd

M=µ   . 

1er cas :   

la⇒=≤ 392,0
l

µµ Section est simplement armée (SSA). 

s

f

d

M
A

σβ
=1 Avec :  

s

e
s

F

γ
σ =   

D’où la section réelle est : 

s

u
S

N
AA

γ
−= 1 Si l’effort est négatif. 

2éme cas :  

la⇒=≥ 392,0
l

µµ Section est doublement armée (SDA). 

 

On calcul: 

 

M l = bufbd2
l

µ  

lf MMM −=∆  

Avec :  

          Ml : moment ultime pour une section simplement armée. 

( ) ssl

l

cd

M

d

M
A

σσβ '1 −
∆+=  

( ) scd

M
A

σ'
'

−
∆= Avec : MPa

f

s

e
s 348==

γ
σ  

La section réelle d’armature est ., 1
''

s

u
ss

N
AAAA

σ
−==  

1-b) Section entièrement comprimée (SEC) : 

La section est entièrement comprimée si : 

• 






 −≤= c
h

N

M
e

u

u

2
. 

• ( ) bcfu fhb
h

c
McdN 2

'
' 81,0337,0 








−〉−− . 

 

 

 

A
’ 

A1 

bcσ
 

stσ
 

d 

b 
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Deux cas peuvent se présenter : 

1er cas :   

Si les deux parties nécessitent des armatures comprimées c à d : 

( ) .005,0 '2'' 〉〉⇒






 −≥−− ssbcf AetAfhb
h

c
McdN

 

Les sections d’armatures sont : 

 

( )
( ) .

5,0
'

'

s

bcf
s cd

fhbhdM
A

σ−
−

=  

sA
s
σ

bc
bhf

u
N

As '−
−

= . 

2éme cas :  

Si la partie moins comprimée ne nécessite pas d’armatures inférieures comprimées c à d  

( ) 005,081,0337,0 '2
'

'2
'

=〉⇒







−〈−〈








− sSbcu AetAfbh

h

c
cdNbh

h

c
 

Les sections d’armatures sont : 

s

bcu
s

fhbN
A

σ
×××Ψ−

='  

As = 0. 

Avec : 

( )
.

8571,0

351,0

'

2

'

h

c

fbh

McdN

bc

f

−

−−
+

=Ψ

 

2) Vérifications à l’ELS : 

Dans le cas des  poteaux, il y a lieu de vérifier :  

� Etat limite d’ouverture des fissures : 

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible. 

� Etat limite de compression du béton (contraintes dans le béton) : 

MPa15f6,0 28cbcbc ==σ≤σ . 

 

� Ferraillage des poteaux  (40x45): 
Remarque : 

 Les efforts internes sont tirés directement de logiciel ETABS. 

h 

As 

'
sA

 

c 

C’ 

d 
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Les résultats des efforts internes des poteaux pour toutes les combinaisons sont donnés par le 

logiciel ETABS et leur ferraillage se fait par un calcul automatique à l’aide d’un programme 

effectuer dans l’Excel. 

Les résultats d calcul sont résumés dans le tableau ci- après :  

Section 

(cm²) 

comb Nmax[KN] Mcor 

[KN.m] 

e(m) (h/2-c) Obs As 

(cm²) 

 

 

 

 

 

zoneI 

(40x45) 

ELU Nmax= 

1516.45 

M2cor= 

0.804 

0.0005 20.5 SPC 0 

M3cor= 

0.779 

0.0005 20.5 SPC 0 

08GEY 
MAX 

 

Nmin= 

423.15  

M2cor= 

12.012 

0.028 20.5 SPC 0 

M3cor= 

0.069 

0.0002 20.5 SPC 0 

ELU Ncor= 

901.63 

 

M2cor= 

37.364 

 

0.04 20.5 SPC 0.77 

ELU Ncor= 

519.35 

M3cor= 

28.347 

0.054 20.5 SPC 2.69 

 

 

 

 

zoneII 

(35x40) 

08GEY 
MAX 

 

Nmax= 

1179.01 

M2cor=  
2.209 

0.003 
18 SPC 0 

M3cor= 

9.056 

0.0077 18 SPC 0 

GQEX 
MIN 

 

Nmin= 

423.15 

M2cor= 

12.012 

0.028 18 SPC 0 

M3cor= 

0.069 

0.0002 18 SPC 0 

GQEY 
MAX 
 

Ncor= 

66.601 

M2cor= 

192.51 

2.89 18 SPC 0.34 

GQEX 
MAX 
 

Ncor= 

217.39 

M3cor= 

80.428 

0.37 18 SPC 3.74 
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Note : 
Les sections d’armatures trouvées sont inférieures à celles exigées par le RPA donc les 
poteaux seront ferraillés avec les sections minimales réglementaires. 
Conclusion: 
Poteaux (40X45) cm² :   
Sens x-x : As3 max   = 14.4cm², soit 12HA14=18.45cm² 
Sens y-y : As2 max   = 14.4cm², soit 12HA14=18.45cm² 
 

Poteaux (35x40) cm² 
Sens x-x : As3 max   = 11.2cm², soit 12HA14=18.45cm² 
Sens y-y : As2 max   = 11.2cm², soit 12HA14=18.45cm² 
 
 
VI-1-2-2) Calcul des armatures transversales : 

� Diamètre  des armatures transversales : 
 

      D’après le [BAEL 91]  Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la 
valeur normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales 
qu’elles maintiennent. 

mm8soitmm67,6
3

20

3 l
l

t =φ==
φ

=φ  

tφ  : Diamètre max des armatures longitudinales. 

   On adoptera pour 4HA8= 2.01cm²  
 

� Espacement des armatures transversales: 
 
L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule : 

��

�
 =

�	��

��	

 

Vu : Effort tranchant de calcul 
h1 : Hauteur totale de la section brute 
fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale 
t : Espacement des armatures transversales 
ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par efforttranchant; 
il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction considéréeest supérieur 
ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire. 
 
Le calcul se fera pour les poteaux de  sous-sol  en raison de leur élancement géométrique, et 
de l’effort tranchant qui est maximal à leur niveau. 
 
Elancement géométrique du poteau : 

λ� =
��

�
         Avec :     l� = 0.707	l�= 0.707 (4.08-0.20)= 2.74 

L’élancement géométrique � est égal à 2.74/0. 40=6.85 
 
λest supérieur à 5 donc le coefficientρ	sera pris égalà2.50. 
La section d’armature transversale est égal à  A� =2.01cm² 
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sσ = 348 MPA  

bcσ =15 MPA 

L’effort tranchant max est égale à Vu=54.97 KN (tiré de l’ETABS) 
 

� Application numérique : 
 

t =
������
�		��

 = 
 �!"#$"#��

 .$"$#.&'"!�(
= 26.33 cm 

 
� Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 

 
Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement « St » des armatures transversales est fixée 
comme suite : 
 

• En zone nodale : 
St ≤ min (10 Øl

min, 15 cm) < (16cm, 15cm)  
            On adopteSt = 10 cm. 

• En zone courante : 
           St’  ≤ 15Øl

min< 24cm 
 On adopte  St = 15 cm. 
 

� Quantité d’armatures transversales minimale du RPA: 
 
Pour  λλλλg ≥≥≥≥ 5, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit : 
 

��
*+,= 3‰ St ×b 

 
� Poteaux 40x45 : 

Amin =0.003x15x45=2.02cm² =Aadopté= 2.01cm² ……condition vérifiée 
� Poteaux 35x40 :  

Amin =0.003x15x40=1.8cm² <Aadopté= 2.01cm² ……condition vérifiée 
  

� Vérification à L’ELS:  

� Etat limite de compression du béton : 

       Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes 
max  du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : 

Contrainte admissible du béton :  

 

Le calcul des contraintes du béton et de l’acier se fera dans les deux directions 3-3 et 2-2. 

Avec : 

3-3 : est le sens des  x-x 

2-2 : est le sens des y-y 

Les contraintes obtenues sont : 

-./	: Contrainte max dans la fibre supérieure du béton. 

-//	: Contrainte max dans les aciers inférieurs. 
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-.+ : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton. 
-/+ : Contrainte max dans les aciers supérieurs. 
Les contraintes positives représentent des compressions, et les négatives des tractions. 

Remarque : 

Les contraintes seront tirées de logiciel Socotec 

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants : 

� Poteaux (40x45): 
 

Exemple de calcul de logiciel Socotec pour le poteau 40x45 suivant le sens 3-3 
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� Sens 3-3 : 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) AS3(cm²) σ12	(Mpa) σ22	(Mpa) σ13	(Mpa) σ23	(Mpa) 

NmaxM3 corres 1102.6 0.567 6.15+6.15 5.6 83.8 5.5 82.9 

NminM3corres  93.89 0.347 6.15+6.15 0.5 7.4 0.5 6.8 

M3max                

Ncorres 

377.72 20.528 6.15+6.15 3.1 45.1 0.7 12 

 
� Sens 2-2 : 

 
Combinaison N(KN) M2(KN.

m) 
AS2(cm²) σ12	(Mpa

) 
σ22	(Mpa

) 
σ13	(Mpa

) 
σ23	(Mpa

) 
NmaxM2 corres 1102.6 0.59 6.15+6.15 5.6 83.8 5.5 82.9 

NminM2 corres 93.89 0.54 6.15+6.15 0.5 7.5 0.4 6.7 

M2max                

Ncorres 

26.909 655.65 6.15+6.15 4.9 71.3 1.7 27.9 
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� Poteaux (35x40): 
� Sens 3-3 : 

 
Combinaison N(KN) M3(KN.

m) 
AS3(cm²) σ12	(MP

A) 
σ22	(MP

A) 
σ13	(MP

A) 
σ23	(Mpa) 

NmaxM3 corres 379.66 5.787 6.15+6.15 2.9 42.3 1.9 29.6 

NminM3corres  7.82 0.446 6.15+6.15 0.1 1.2 0 0.3 

M3max                

Ncorres 

93.94 26.306 6.15+6.15 3.4 45 0 60.2 

 
 

� Sens 2-2 : 
 

Combinaison 
N(KN) 

M2(KN.
m) 

AS2(cm²) σ12	(MP
A) 

σ22	(MP
A) 

σ13	(MP
A) 

σ23	(MPA
) 

NmaxM2 corres 379.66 6.631 6.15+6.15 2.9 43.2 1.9 28.7 

NminM2 corres 7.82 0.343 6.15+6.15 0.1 1.1 0 0.4 

M2max                

Ncorres 

53.7 26.557 6.15+6.15 3.3 42.4 0 85.9 

Conclusion : 
Les contraintes sont  vérifiées  dans l’acier ainsi que  dans le béton. 

� Etat d’ouverture des fissures : 
La fissuration, dans le cas des poteaux, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas 
nécessaire. 

� Vérification des contraintes tangentielles (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 
     La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaisons 
sismiques doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 

 
 

 
λest supérieur à 5 donc le coefficient�4sera pris égalà0.075. 
τ16=1.875 MPA. 

� Poteaux 40x45 : 
 
 
 
 

� Poteaux 35x40 : 
 

 
 
 

7.�=�4	89: 

MPa41.0
380350

310x97.54
u
τ =

×
=

MPa33.0
420400

310x97.54
u
τ =

×
=
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Conclusion : 
Les contraintes tangentielles sont admissibles. 
Condition de non fragilité : 
La sollicitation provocante la fissuration du béton de la section supposée non armée et non 
fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelleune contrainte au plus égale à 
la limite élastique  fe. 
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

 
 

 
� Poteaux  (40x45): 
� Sens 3-3 : 

 
Combinaison 

N(KN) 
M3(KN.

m) 
es(cm) A;3<	(cm²) A�=>?�é	(cm²) 

NmaxM3 corres 1102.6 0.567 0.051 5.13 18.45 

NminM3corres  93.89 0.347 0.37 5.25 18.45 

M3max               Ncorres 377.72 20.528 5.43 11.62 18.45 

 
� Sens 2-2 : 

 
Combinaison 

N(KN) 
M2(KN.

m) 
es(cm

) 
A;3<	(cm²) A�=>?�é	(cm²) 

NmaxM2 corres 1102.6 0.59 0.053 2.48 18.45 

NminM2 corres 93.89 0.54 0.57 5.34 18.45 

M2max              Ncorres 655.65 26.909 4.10 8.33 18.45 

Poteaux (35x40): 
 

� Sens 3-3 : 
 
Combinaison 

N(KN) 
M3(KN.

m) 
es(cm) A;3<	(cm

²) 
A�=>?�é	(cm²) 

NmaxM3 corres 379.66 5.787 
1.52 

7.48 18.45 

NminM3corres  7.82 0.446 
5.70 

13.99 18.45 

M3max              Ncorres 93.94 26.306 
28 

 0.82 18.45 

adoptéA > =minA B.9C.4	�9:

	

(

/EB.FGG4


/EB.�:G4
 )
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Sens 2-2 : 
 
Combinaison N(KN) M2(KN.

m) 
es(cm) A;3<	(cm

²) 
A�=>?�é	(cm²) 

NmaxM2 corres 379.66 6.631 1.75 4.73 18.45 

NminM2 corres 7.82 0.343 4.39 7.85 18.45 

M2max              Ncorres 53.7 26.557 49.45 1.22 18.45 

 

40

45

4 T14 

4 T14

     4T14
3 cad. T8

FigureVI-1 : ferraillage du poteau le plus sollicité(zone I) 
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35

40

4 T14 

4 T14

     4T14

FigureVI-2 : ferraillage du poteau le plus sollicité(zone II) 
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c’  
Mu Asc 

d  

c 

Ast 

2) ferraillage des poutres : 

VI-2-1) Introduction :  

Ils sont ferraillées en flexion simple sous les combinaisons de charges les plus défavorables, 

et vérifiées à l’ELS .les sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons 

suivantes : 

• 1,35G+1,5Q     à l’ELU.        

• G+Q E±     RPA99 révisé 2003. 

• 0,8G E±      RPA99 révisé 2003. 

VI-2-2) Armatures longitudinales :  

On est en flexion simple, donc la détermination de la section d’armature des poutres se fait 
comme suit : 

Ast : section d’armatures tendues. 

Asc : section d’armatures comprimées. 

Calcul du moment réduit : µ=  
��

��²	ƒ��
 

Avec :ƒbu = 
	.��	ƒ��

��
 = 14.2MPa   et  γb = 1.5  

En comparaison entre la valeur de µ et celle de µl ; deux cas pouvant s’étudier : 

On a µ ≤ µl = 0.392  donc la section est simplement armé(SSA)……les armatures 
comprimées ne sont pas nécessaires ….Asc=0 

 

  

  

 

La section d’acier nécessaire sera donnée par la formule : Ast = 
��

�	�	���
 

 

 

 

 

 

VI-2-3)  Ferraillage des poutres  à l’ELU :  

→

→

→
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VI-2-3-1)Ferraillage des  poutres principales  en travée :  

Armatures en travées 

Niveau 
Mt(max) 

(KN.m) 

comb 
 Obs  

As 

(cm2) 

Aadop 

(cm2) 
choix 

4éme/7éme 
étage 

80.367 

08GEY 
MAX 

 

0.082 SSA 0.957 7.99 9.23 3HA14+3HA14 

Ss/3éme 
étage 

86.367 

08GEY 
MAX 

 

0.140 SSA 0,924 8.62 9.23 3HA14+3HA14 

VI-2-3-2) Ferraillage des  poutres principales  aux appuis : 

VI-2-4) Ferraillage des poutres secondaires à l’ELU :  

VI-2-4-1) Ferraillage des poutres secondaires  en travée : 

                                         Armatures en travées 

Niveau 
Mt(max) 
(KN.m) 

comb  

 
 

obs  
As 

(cm2) 
Aadoptée 

(cm2) 
choix 

4éme/7éme 
étage 

50.186 

GQEX 
MAX 

 

0.209 SSA 0.8815 3.96 6.78 3HA12+3HA12 

Ss/3éme 
étage 

85.92 

GQEX 
MAX 

 

0.223 SSA 0.8725 6.28 6.78 3HA12+3HA12 

 

 

VI-2-4-2) Ferraillage des poutres secondaires  aux appuis : 

µ β

µ β

Armatures aux appuis 

Niveau 
Ma(max) 

(KN.m) 

comb 
 Obs  

As 

(cm2) 

Aadop 

(cm2) 
choix 

4éme/7éme 
étage 

-113.008 
ELU 

 
0.184 SSA 0.898 9.52 12.06 3HA16+3HA16 

Ss/3éme 
étage 

-132.492 
ELU 

 
0.215 SSA 0.8775 11.42 12.06 3HA16+3HA16 

µ β
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Armatures aux appuis 

Niveau 
Ma(max) 
(KN.m) 

comb 
 
 Obs 

 
 

As 
(cm2) 

Aadop 
(cm2) 

choix 

4éme/7éme 
étage 

-110.591 

GQEX 
MIN 

 

0.299 SSA 0.817 8.32 10.65 3HA14+3HA16 

Ss/3éme 
étage 

-130.394 

GQEX 
MIN 

 

0.337 SSA 0.7855 10.45 10.65 3HA14+3HA16 

 
 
VI-2-5) Les recommandations du RPA 2003: 

a) Armatures longitudinales :   

-Les armatures longitudinales doivent être des aciers hauts adhérence. 

-Le pourcentage total minimal des aciers sur toute la longueur de la poutre est : 
Amin = 0.5 % (b × h)en toute section. 

-Poutres principales   (30×40) cm² : Amin = 0.005 × 30 × 40 = 6.00 cm2. 

-Poutres secondaires  (25×35) cm² : Amin = 0.005 × 25× 35 = 4.375 cm2.  

-Pourcentage total maximum : 

Amax = 4 % (b × h) en zone courante. 

Amax = 6 % (b × h) en zone de recouvrement. 

� Poutres principales:  

              A max =  0.04×30×40 = 48cm² (en zone courante). 

              Amax  =  0.06×30×40 = 72cm² (en zone de recouvrement). 

�  Poutres secondaires:  

              Amax =  0.04×25×35 = 35cm² (en zone courante) 

              Amax =  0.06×25×35 = 52.5cm² (en zone de recouvrement). 

-La longueur minimale de recouvrement est 50Φ  

 

b) Armatures transversales :   

µ β
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-La quantité minimale des armatures transversales est donnée par : At = 0.003 × St × b                            

-L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :   

max
tS = min 







 Φ12;
4

h
    en zone nodale ; si les armatures comprimées sont nécessaires.  

        St
2

h≤  ;    En dehors de la zone nodale. 

Avec : 

Φ : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 

� Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de 

l’appui ou de  l’encastrement. 

VI-2-6) Vérifications à L’ELU :  

� Vérification de la condition de non fragilité : 

              As  ≥ Amin = 
e

t28

f

f
db0.23 ××  

-  Poutres principales de (30×40) cm2: Amin = 0.23 × 30 × 38 × 
400

1.2
 = 1.38< 9.23cm² ⇒ 

vérifiée 

- Poutres secondaires de (25×35) cm2: Amin = 0.23 × 30 × 33 × =
400

1.2
1.19< 6.78cm² ⇒ 

vérifiée 

�     Justification de l’effort tranchant  :(BAEL91.art A.5.1) 

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite ultime, 

cette   justification est conduite à partir de la contrainte tangenteuτ , pris 

conventionnellementégale à :  

bd

T
τ

max
u

u = max
uT  : Effort tranchant max à l’ELU. 

 - Poutres principales    
0.380.3

310172.27
u
τ

×

−×=  = 1.51MPa. 

 - Poutres secondaires   
33.025.0

31089.146

×

−×=
u

τ = 1.78MPa. 

  Dans le cas où la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier : uτ ≤ uτ  ; avec : 









= MPa

f

b

c
u 5;

2.0
min 28

γ
τ ⇒ uτ  =  min (0.2×25/1.5 ; 5MPa) = 3.33MPa 
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- Poutres principales  51.1
u
τ = MPA< 3.33MPa …………condition vérifiée.  

- Poutres secondaires 78.1
u
τ = MPA< 3.33MPa  ………....condition vérifiée.  

� Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales : 
 (BAEL91.art A.5.1.321) 

 Lorsqu’au droit d’un appui: 0
0.9d

M
T u

u >−  ; on doit prolonger au-delà de l’appareil de l’appui, 

une section d’armatures pour équilibrer un moment égale à (
0.9d

M
T u

u − )
�

���
 

D’où :     As .
0.9d

M
V

f

1.15 u
u

e








 −≥  

- Poutres principales:  085.214
80.30.9

396.132
27.172 <−=

×
−   

- Poutres secondaires : 038.234
80.30.9

394.130
89.146 <−=

×
−   

� Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis :  
 

b

c28
uu

γ

0.9.d.b.f
0.40TT ×=≤ (BAEL91.art A.5.1.32) 

- Poutres principales :  KN684
1.5

310250.30.380.9
0.4uT172.27KN

u
T =×××××=<= .

  

- Poutres secondaires : 495KN
1.5

310250.330.250.9
0.4uT146.89KN

u
T =×××××=<=  . 

� Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres au niveau des appuis :   
    (Art. A.6.1.2.1, BAEL 91) 

• Vérification de la contrainte d’adhérence acier – béton : 

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures :

15.31.25.1. 28 =×=Ψ= tse fτ MPA 

 Avec : 5.1=Ψ  Pour les aciers HA. 

         La contrainte d’adhérence au niveau de l’appui le plus sollicité doit être : 

Ud0.9

T
τ u

se ∑
= < seτ             Avec :       ∑ U :   périmètre utile des aciers. 

Les armatures supplémentaires ne 
sont pas nécessaires. 
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- Poutres principales : =
∑

=
U0.9d

T
τ u

se 65.0
44.7723800.9

31027.172 =
××
×

MPA< seτ  

- Poutres secondaires : 500.
979.683300.9

10146.89

U0.9d

T
τ

3
u

se =
××
×=

∑
= MPA< seτ   

Conclusion : la contrainte d’adhérence est vérifiée. 

� Calcul de la longueur de scellement droit des barres : 

ls = 
su

e

τ

fφ

×
×

4
     Avec :  835,26.0 28

2 == tssu fψτ MPA 

   Pour les T 14 : ls = 49.38cm.  

   Pour les T 16 : ls = 56.44cm. 

    Pour l’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la 

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égales à : 0.4 ls , pour les aciers HA. 

Pour les Φ14 : la = 19.75cm. 

Pour les Φ16 : la = 22.58cm. 

� Calcul des armatures transversales :  

   Selon le BAEL91, le diamètre des armatures transversales doit vérifier : 

Φt  ≤ min 






 Φ
10

,,
35 1

bh
 =  min (1.14 ; 1.2 ; 3)    où Φ1 est le plus petit diamètre utilisé dans le 

ferraillage.      Soit Φt = 8mm 

On choisira un cadre et un étrier ; soit  At = 4HA8 = 2.01 cm² 

� Calcul des espacements : 

• Zone nodale : 






 Φ≤ cm
h

St 30,12,
4

min 1  

- Poutres principales (30×40) : St = 10cm 

- Poutres secondaires (25×35) : St = 8.75cm ; soit St = 8cm 

• Zone courante : 
2

h
S'

t ≤  

 

cmU i 376,264,114,36 =××=Φ=∑ ηπ

Poutre 

  
  

  
P

o
te

a
u

 

L’ 

h 

H’ 

Fig.V-2-2 : délimitation de la zone 
nodale 
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-Poutres principales de (30×40) : St = 20cm 

-Poutres secondaires de  (25×35): St = 17.5cm ;  Soit St = 15cm 

� Délimitation de la zone nodale : 

 L’= 2h   et      H’= max








cm60,h,b,
6

h
11

e

 
 

         h : Hauteur de la poutre.  

         b1 et  h1 : Dimensions du poteau. 

         he : Hauteur entre nus des poteaux. 

   On aura : H’= max {61.33 ; 40 ; 40 ; 60cm} = 61.33cm 

          L’= 2×40 = 80 cm : poutre principales.  

L’= 2×35 = 70 cm : poutre secondaires.  

NB : Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui. 

� Armatures transversales minimales : 

     La quantité d’armatures minimales est :  

At
min = 0.003×St×b = 0.003×15×30 = 1.35cm² 

At=2.01cm²>At
min  ………………………………………..  Condition vérifiée 

VI-2-7) Vérification à l’ELS :  

� Etat limite d’ouverture des fissures : 

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette  vérification 

n’est  pas nécessaire. 

� Etat limite de compression du béton : 

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible : 

  σbc = K× σs ≤ σbc = 0.6×ƒc28 = 0.6×25 = 15MPa  

y
I

M ser
bc =σ  

Avec :
dA

M s
s

1β
σ =   (A : armatures adoptées à l’ELU) 
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db

As

0
1

100
=ρ .  

VI-2-7-1) Vérification du ferraillage des poutres principales en travée à l’ELS : 
 

 
VI-2-7-2) Vérification du ferraillage des poutres principales en appuis à l’ELS : 
 

 
VI-2-7-3)   Vérification du ferraillage des poutres secondaires en appuis à l’ELS : 
 

 
VI-2-7-4)   Vérification du ferraillage des poutres secondaires en travée à l’ELS : 
 

 

� Etat limite de déformation : 

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par  rapport à la 

flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.  

VI-2-8) Etat limite de fissuration (la flèche) : 

Niveaux Ms As 
 
 

 
 

K 
 
 

 
 

 
 obs 

4éme /7éme 
étage 

26.72 9.24 0.810 0.8315 0.036 3.34 91.52 15 CV 

Ss/3éme 
étage 

29.173 9.24 0,810 0.8315 0.0365 3.65 99.92 15 CV 

Niveaux Ms As 
 
 

 
 

K 
 
 

 
 

 
 obs 

4éme /7éme 
étage 

63.243 10.65 0.934 0.8645 0.044 7.90 180.76 15 CV 

Ss/3éme 
étage 

57.217 16.01 1.404 0.8425 0.0640 7.15 111.63 15 CV 

Niveaux Ms As 
 
 

 
 

K 
 
 

 
 

 
 obs 

4éme /7éme 
étage 

36.218 9.24 1.12 0.8545 0.039 7.09 180.76 15 CV 

Ss/3éme 
étage 

29.476 9.24 1.12 0.8545 0.051 5.77 113.13 15 CV 

Niveaux Ms As 
 
 

 
 

K 
 
 

 
 

 
 obs 

4éme /7éme 
étage 

54.83 16.02 1.942 0.8245 0.044 10.74 125.79 15 CV 

Ss/3éme 
étage 

45.937 16.02 1.942 0.8245 0.0640 8.99 105.39 15 CV 

1ρ 1β
sσbcσ

bcσ

1ρ 1β
sσbcσ

bcσ

1ρ 1β
sσbcσ

bcσ

1ρ 1β
sσbcσ

bcσ
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Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les trois conditions sont satisfaites. 
• Sens principale : 

1) vérifiée.condition0.0625        0.089
450

40

16

1

L

h

max

⇒〉=→≥  

2) vérifiée.condition085.0
61.10110

86.367
0.089

10M

M

L

h

0

t ⇒=
×

〉→≥  

Avec : 
 M0=Mt/0.85……….M0=86.367/0.85=101.61KN.m 
M t : moment max en travée 
M0 : moment isostatique. 

3) vérifiée.condition0.1050.0081
3830

9.24

f

4.2

bd

A

e

→≤=
×

⇒≤  

• sens secondaire :  

1) vérifiée.condition0.0625          0.094
370

35

16

1

L

h

max

⇒〉=→≥  

2) .vérifiéecondition085.0
101.0810

85.92
      0.094

10M

M

L

h

0

t ⇒=
×

〉→≥  

Avec : 
M0 =85.92/0.85=101.08KN.m 

3) .vérifiéecondition0.1050.0082
3325

9.24

f

4.2

bd

A

e

→≤=
×

⇒≤  

Conclusion : 
 La vérification de la flèche n’est pas nécessaire dans les deux sens. 
 
VI-2-9) Disposition constructive : 

         Conformément au CBA 93 annexe E3, concernant la détermination de la longueur des 

chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations 

suivantes qui stipulent que : 

� La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale à :      

• 
5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui  n’appartenant pas à une travée de rive. 

• A 
4

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un 

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongée 
jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus 

égale à 
10

1
 de la porté 
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VI-3) Les voiles : 

VI-3-1) Introduction :  

Les voiles seront calculés en flexion composé à l’aide de la méthode des contraintes, leur 
ferraillage est composés de : 
Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose les voiles en (02) zones :  

 - Zone 1 : sous-sol, RDC ,1er niveau jusqu’ au 3ème niveau. 
 - Zone 2 : 4ème ,5ème et  6ème  niveau 
VI-3-2) Combinaisons d’action : 
 Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales  à 
prendre en considération  sont données comme suit :  
            1.35 G +1.5 Q    
G + Q ± E                                  
             0.8 G ± E           
 
VI-3-3) Ferraillage : 

Détermination des diagrammes des contraintes : 
           La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des 
sollicitations les plus défavorables  (N, M) en utilisant les formules suivantes :      

I

VM

B

N ⋅+=maxσ
I

VM

B

N '

min

⋅−=σ  

 
 Avec : B : section du béton  
             I : moment d’inertie du trumeau        

             V et V’: bras de levier ;          
2

L
VV voile' ==  

Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par : 








≤ c
e L

3

2
;

2

h
mind  

 Avec : he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré  

Lc : la longueur de la zone comprimée. L
σσ

σ
L

maxmin

max
c ×=

+
 

 
Lt : longueur tendue.          Lt = L - Lc 
Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des 
contraintes obtenus : 
 
a. Section entièrement comprimée : 

ed
2

σσ
N 1max

i ⋅⋅+=  

ed
2

σσ
N 21

1i ⋅⋅
+

=+  

Avec :  
e : épaisseur du voile  
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b. Section partiellement comprimée : 

ed
2

σσ
N 1min

i ⋅⋅
+

=
 

e.d
2

σ
N 1

1i ⋅=+
 

c. Section entièrement tendue : 
 

ed
2

N 1max
i ⋅⋅

σ+σ
=   

VI-3) Détermination des armatures : 
SEC : 

• Armatures verticales : 

s

bci
vi

σ

f.BN
A

−
=  

                    Avec : 

abc MP14.2f

edB

=
×=

 

sσ = MPa348  

• Armatures minimales : (BAEL 91) 
 

%≤≤%

≥

5
B

A
0.2

/mlcm4A

min

2
min

 

a. SET : 
• Armatures verticales : 

s

i
vi

σ

N
A =  

                    Avec   :    as MP348=σ  

• Armatures minimales : (BAEL 91) 









×

××
≥ B0.002;

f

fB0.23
maxA

e

28t
min  

b. SPC 
• Armatures verticales : 

st

i
vi

N
A

σ
=  

• Armatures minimales : 








 ×
≥ B0.002;

f

fB0.23
maxA

e

28t
min  

VI-3-4) Exigences de RPA99 (version 2003) : 
     Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est donné    
comme suit : 
   -Globalement dans la section du voile   0.15 %  
   - En zones courantes  0.10  %  
   -Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets. La jonction des 
armatures entre les différents niveaux se fait par simple recouvrement (sans crochet). 
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• Armatures horizontales :  
Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur 

égale à 10 Φ. 

- D’après le BAEL 91   :                           
4

A
A v

H =  

          - D’après le RPA99 (version 2003) :        B%15.0A H ⋅≥  
Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne doivent pas dépasser  0.1 de 
l’épaisseur du voile. 

• Armatures transversales :  
        Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 
Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles 
dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la 
compression d’après (RPA 2003 Art .7.7.4.3) 
Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 
mètre carré. 

• Armatures de coutures : 
Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers 

de coutures dont la section est donnée par la formule suivante : 

uV1.4T:Avec
f

T
1.1A

e
vj ==   

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré. 
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendue nécessaire pour équilibrer les efforts 
de traction dus au moment de renversement. 
 

• Potelet :  
Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, 

dont la section de celle-ci est ≥ 4HA10. 
VI-3-5) Disposition constructive : 

• Espacement : 
D’après le R.P.A.99  version 2003 (Art 7.7.4.3), l’espacement des barres horizontales 

et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

cm30S

e1.5S

t

t

≤
≤

         Avec : e = épaisseur du voile 

A chaque extrémité du voile, l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 0,1 de la 
longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 

• Longueur de recouvrement :  
Elles doivent être égales à : 

- 40Φ pour les barres situées dans les zones où le recouvrement du signe des efforts est 
possible. 
- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 
combinaisons possibles de charges. 
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• Diamètre minimal : 
Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 

0.10 de l’épaisseur du voile.  
 

 
 
 
 
 
 
 
 
VI-3-6) Les vérifications : 

a. Vérification à L’ELS :  

Pour ce cas: on vérifie que :   bb σσ ≤  

MPaf

QGNet
AB

N

cb

s
s

b

156.0

15

28 =⋅=

+=
⋅+

=

σ

σ

 
 
Avec : Ns: Effort normal appliqué 
            B    : Section du béton  
            A   : Section d’armatures adoptée  

b. Vérification de la contrainte de cisaillement : 
• D’après le RPA99 (version 2003) : 

28cbb f2.0 ⋅=τ≤τ  

db

V

0
b ⋅

=τ et
V=1.4xVETABS

 

Avec :    
            b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  
d : Hauteur utile (d  = 0.9 h) 
h : Hauteur totale de la section brute  

• D’après le BAEL 91 : 
Il faut vérifier que : uu ττ ≤  

db

Vu
u ⋅

=τ      ;   :uτ Contrainte de cisaillement     

  Pour la fissuration préjudiciable.
  

VI-3-8) Exemple de calcul : 
Ferraillage de voile longitudinale  plein : VL1 

a. Zones I 
• Caractéristiques géométriques : 

L = 1.00m 
e = 0.20 m 
B = L.e = 0.2 m² 
σ max =170.46 KN 
σ min =-4736.07 KN 
 

e 10HA4≥  

2tS  St 

10L
 

10L
 L  

FigureV-3-2: Disposition des armatures verticales dans les voiles 
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    Alors la section est partiellement comprimée 

L
σσ

σ
L

maxmin

max
c ×=

+
 

0.035m1
170.464736.07

46.170
L c =×

+
=  

 
Lt=L-Lc=0.99m 
Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d) 

           Soit un tronçon 






≤ c
e L

3

2
;

2

h
mind   =0.50 m  

1. 1er tronçon :   

semblables iangles........Tr..........
Lt

d-Lt
min1 σσ ⋅=

 

 

ed
2

σσ
N 1min

1 ⋅⋅
+

= = 352.837KN 

• Armatures verticales : 
1

1
1

v
S

N
A

σ
= = 10.14cm2 

2. 2eme tronçon : 

semblables iangles........Tr..........
Lt

d-Lt
min1 σσ ⋅=

 

e.d
2

σ
N 1

2 ⋅= = 116.03KN 

• Armatures verticales : 

Av2=N2/σs=3.33cm2 

• Armatures minimales : 
 
 
 

Armatures de coutures : 
 

uV1.4T:Avec
f

T
1.1A

e
vj ==

  

Avec : Vu=V2 effort tranchant déterminé de l’ETABS,  soit l’exemple suivant : 

Avj=1.1
�.�∗���.��

��
=6.30cm² 

 

2
1 m2320.67KN/σ −=

2

e

28t
min 4B0.002;

f

fB0.23
maxA cm=







 ×
≥
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Section d’armatures totales : 

Av1 tot=Av1+Avj/4=10.14+6.30/4=11.71cm² 
 
Av2 tot= Av1+Avj/4=3.33+6.30/4=4.905cm² 
Ferraillage adopté: 
Av1 tot=12.06cm² 
 
 Av2 tot=6.03cm² 

Armatures horizontales : 

- D’après le BAEL 91   :                           ²01.3
4

cm
A

A v
H ==

 

 - D’après le RPA99 (version 2003) :        ²3%15.0 cmBAH =⋅≥
 

Armatures transversales:
 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au minimum par (04) épingles au 

mètre carré soit 4HA8 (4 épinglesHA8 /m²).  

• Vérification des contraintes : 
Les contraintes seront déterminées à partir le logiciel ETABS. 

BAEL 91 : 0.486MPaτu =
 

Mpa2.5Mpa4;
γ

f0.15
minτ486.0τ

b

c28
uu =








=≤=  

RPA 2003 : 0.680MPaτb =
  

Mpa5f0.2τ680.0τ c28bb ==≤=
  

Mpa5f0.2τ680.0τ c28bb ==≤=
  

 

• 
Vérification à l’ELS :

  
 

 
 

bσ =
V

s

15.A

N

+B
⇒ MPa5.2

06.12152000

539.98
σ

 b =
+

=
x

 

MPa15σMPa5.2σ bb =≤=  

Remarque: 
 Les résultats de calcul du ferraillage des autres voiles ainsi que les vérifications des 
contraintes sont donnés dans les tableaux ci-dessous: 
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VI-3-9) Ferraillage des voiles : 
VI-3-9-1) Ferraillage des voiles longitudinaux : 
 

 
Tableau VI-3-3 : Ferraillage des voiles VL1 
 
 
 

Caractéristiques 
géométriques 

Zone I II 
L (m) 2.00 2.00 
e (m) 0.2 0.2 
B (m²) 0.4 0.4 

Vu 999.36 371.92 
Ns 1311.83 377.95 

σmax (KN/m2) 2718.24 1093.05 
σmin (KN/m2) 49.12 378.76 

Nature de la section SPC SPC 
Lc(m) 0.035 0.51 
Lt(m) 1.96 1.49 
d(m) 0.98 0.745 

σ1(KN/m2) 1359.12 546.525 
N1 (KN) 815.472 122.15 
N2 (KN) 133.19 40.72 

Armatures verticales 
Av1 (cm²) 23.43 3.51 
Av2 (cm²) 3.82 1.17 

Armatures verticales 
minimales 

Amin 
(cm²) 

0.23Bft28/fe 4.83 

            0.002B 8 
Armatures de coutures Avj (cm²) 30.23 14.31 

Armatures 
verticalesadoptées 

Av1 (cm²) 30.99cm²/bande 7.09 cm² /bande 
Av2 (cm²) 11.38cm² /bande 4.75 cm² /bande 

Choix par nappe Av1 
2x8HA16 
=32.16cm² 

2x6HA14= 
9.23cm² 

Choix par nappe Av2 
2x3HA16 
=12.06cm² 

2x6HA14= 
9.23cm² 

Armatures horizontales 

RPA99 6cm² 6cm² 
BAEL91 3.01cm² 2.26cm² 

Choix /ml 
2x4HA10= 

6.28cm² 
2x4HA10= 

6.28cm² 
Espacement (cm) 25 25 

Armatures transversales A- transversales 4HA8 4HA8 

Vérification des 
contraintes 

bσ =15Mpa bσ  2.9 0.92 

bτ =5Mpa bτ  0.790 0.252 

uτ =2.5Mpa uτ  1.106 0.353 
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Tableau VI-3-4 : Ferraillage des voiles VL3 
 
 
 
 
 

Caractéristiques 
géométriques 

Zone I II 
L (m)           1.00 1.00 
e (m) 0.2 0.2 
B (m²) 0.2 0.2 

Vu(KN) 162.61 104.23 
Ns(KN) 539.98 176.76 

σmax (KN/m2)        4736.07 2327.02 
σmin (KN/m2) 170.46 118.03 

Nature de la section SPC SPC 
Lc(m) 0.035 0.048 
Lt(m) 0.99 0.95 
d(m) 0.50 0.48 

σ1(KN/m2) 2320.67 1286.70 

N1 (KN) 352.837 173.46 
N2 (KN) 116.03 61.76  

Armature verticale 
Av1 (cm²) 10.14 4.98  
Av2 (cm²) 3.33 1.77 

Armatures minimales 
Amin(cm²) 

0.23Bft28/fe 2.415 
0.002B 4 

Armatures de coutures Avj (cm²) 6.30 4.01 

Armatures verticales 
adoptées 

Av1 (cm²) 11.71 cm² /bande 5.98 cm² /bande 
Av2 (cm²) 4.905 cm² /bande 2.77 cm² /bande 

Choix par nappe Av1 
2x3HA16 
=12.06cm² 

2x2HA14= 
6.15cm² 

Choix par nappeAv2 
2x3HA12= 

6.78cm² 
2x2HA14= 

6.15cm² 

armatures horizontales 

RPA99 3 3 
BAEL91 2.26 1.7 

Choix /ml 
2x2HA10= 

3.14cm² 
2x2HA10= 

3.14cm² 
Espacement (cm) 15 15 

Armatures 
transversales A- transversale 4HA8 4HA8 

Vérification des 
contraintes 

bσ =15Mpa bσ  2.5 0.83 

bτ =5Mpa bτ  0.486 0.289 

uτ =2.5Mpa uτ  0.680 0.405 
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                    Tableau VI-3-6 : Ferraillage des voiles VL2  
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Caractéristiques 
géométriques 

Zone I 
L (m) 1.40 
e (m) 0.2 
B (m²) 0.28 

Vu(KN) 223.67 
Ns(KN) 220.99 

σmax (KN/m2) 1301.31 
σmin (KN/m2) 3065.21 

Nature de la section SPC 
Lc(m) 0.42 
Lt(m) 0.98 
d(m) 0.49 

σ1(KN/m2) 1532.605 

N1 (KN) 225.29 
N2 (KN) 75.10  

Armatures verticales 
Av1 (cm²) 6.47  
Av2 (cm²) 2.16 

A- verticales minimales 
Amin(cm²) 

0.23Bft28/fe 3.381 
0.002B 5.6 

Armatures de coutures Avj (cm²) 8.61 

armatures 
verticalesadoptées 

Av1 (cm²)/bande 8.62 
Av2 (cm²)/bande 4.31 

Choix par nappe Av1 2x6HA14=9.23cm² 
Choix par nappeAv2 2x2HA14=6.15cm² 

Armatures horizontales 

RPA99 4.2cm² 
BAEL91        2.26cm² 

Choix /ml 
2x3HA12= 

4.71cm² 
Espacement (cm) 30 

Armatures transversales A- transversale 4HA8 

Vérification des 
contraintes 

bσ =15Mpa bσ  0.75 

bτ =5Mpa bτ  0.450 

uτ =2.5Mpa uτ  0.63 
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 Tableau VI-3-5: Ferraillage des voiles VT1 
 
  
 
 
 
 
 
 
 

Caractéristiques 
géométriques 

Zone I II 
L (m) 3.00 3.00 
e (m) 0.2 0.2 
B (m²) 0.6 0.6 

Vu(KN) 1422.85 624.58 
Ns(KN) 1970.3 481.81 

σmax (KN/m2) 0.01 278.62 
σmin (KN/m2) 2538.11 1114.29 

Nature de la section SPC SPC 
Lc(m) 0.00001 0.60 
Lt(m) 2.99 2.4 
d(m) 1.50 1.2 

σ1(KN/m2) 1264.8 557.145 

N1 (KN) 570.44 200.562 
N2 (KN) 189.72 66.857  

Armatures verticales 
Av1 (cm²) 16.40 5.76  
Av2 (cm²) 5.45 1.92 

A- verticales minimales 
Amin(cm²) 

0.23Bft28/fe 7.245 
0.002B 12 

Armatures de coutures Avj (cm²) 54.78 24.05 

Armatures 
verticalesadoptées 

Av1 (cm²) 30.09 11.77 
Av2 (cm²) 19.14 7.93 

Choix par nappe Av1 2x8HA16 =32.16cm² 2x4HA14 =12.31cm² 
Choix par nappeAv2 2x5HA16 =20.1cm² 2x3HA14 =9.23cm² 

Armatures horizontales 

RPA99 9cm² 9cm² 
BAEL91        5.02cm² 3.39cm² 
Choix /ml 2x6HA10=9.42cm² 2x6HA12=9.42cm² 

Espacement (cm) 15 15 
Armatures transversales A- transversale 4HA8 4HA8 

Vérification des 
contraintes 

bσ =15Mpa bσ  3.13 0.78 

bτ =5Mpa bτ  0.75 0.324 

uτ =2.5Mpa uτ  1.05 0.453 
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                     figureVI-2 : Ferraillage des voiles longitudinaux et transversaux 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Chapitre VII 
Etude de l’infrastructure 
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VII-1) Introduction :  

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des efforts au 

sol apportés par la structure. Ces efforts consistent en : 

� Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée.  

� Une force horizontale : résultante de l’action sismique.  

� Un moment qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents. 

VII-2) Étude géotechnique du sol : 

 Le choix du type de fondation repose  essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

-La contrainte admissible du sol est σsol= 2 bars. 

            -  Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

VII-3) Choix du type de fondation  

 Le choix du type de fondation, est fonction du type da la superstructure ainsi que des 

caractéristiques topographiques et géologique du terrain. 

Ce choix est défini par : 

� La stabilité de l’ouvrage. 

� La facilité de l’exécution. 

� L’économie 

� La capacité portante du sol. 

� L’importance de la superstructure. 

VII-4) Dimensionnement des fondations: 
VII-4-1) Semelle isolé : 
 
    Pour le pré dimensionnement, il faut considérer l’effort normal (ELS), à la base des poteaux qui 
sont en contact avec le sol.  
 

A × B =  
��
�����

 

Homothétie des dimensions :   
	

  = 

�
� = K = 1 

=> A = B             (poteaux carré) 
 
D’où : 

B² =  
�
�����

    =>  B =  � �
�����

 

Avec : 
 

- ����� : capacité portante du sol ;  
- B : largeur de la fondation.  
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On a:  Ns= 1013.55 KN. 
 ����� = 200KN/m² = 0.2MPa 
 

B  =  � �
�����

  =  �����.��
���   =  2.25 m  

 
VII-4-2) Semelles continues sous voiles et sous poteaux : 

1) Semelles continues sous voiles : 

L

N
B

LB

N

S

N

sol
sol .. σ

σ ≥⇒=≥ . 

Avec :   N = 1.35G + 1.5Q. 

              B : Largeur de la semelle continue sous voile (i). 

              L : Longueur du voile. 

    G et Q : Charge et surcharge à la base du voile 

1-1) Surfaces des semelles filantes sous voiles : 

� Sens longitudinal : 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

� Sens transversal : 
 

 

 
Surface totale des semelles filantes sous voile : 

 
�   = 42.0964+40.1276= 82.224m² 
 

 

Voiles Ns(KN) L(m) B(m) S (m²) 
VL1 1765.63 2 4.414075 8.82815 
VL2 2110.77 2 5.276925 10.55385 
VL3 2429.09 2 6.072725 12.14545 
VL4 533.47 2 1.333675 2.66735 
VL5 643.63 1 3.21815 3.21815 
VL6 730.92 1 3.6546 3.6546 
VL7 205.77 1.4 0.734892857 1.02885 
    42.0964 

Voiles Ns L (m) B(m) S (m²) 
VT1 1765.63 3 2.942716667 8.82815 
VT2 2406.3 3 4.0105 12.0315 
VT3 1913.67 3 3.18945 9.56835 
VT4 954.91 3 1.591516667 4.77455 
VT5 985.01 1.75 2.814314286 4.92505 
    40.1276 
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VII-4-3) Semelles filantes sous poteaux : 

 

 

La charge totale transmise par les poteaux est: ∑Nt  = 4649.39KN 

Coordonnées de la résultante des forces: 

 
 
  
 
a)Distribution de la réaction par mètre linéaire : 

m
L

me 3
6

18

6
025.0 ==<−= ⇒  Répartition trapézoïdale 

 

 
 

²/mKN15.256
18

)250.0(6
1

18

39.4649

L

e6
1

L
t

N
qmin =







 −×+×=






 +×=  

 

²/mKN22.257
18

)250.0(3
1

18

39.4649

L

e3
1

L
t

N
q )4/( =







 −×+×=






 +×=L  

b) Détermination de la largeur de la semelle : 

m29.1
200

22.257

σ

q
B )4/( ==≥

sol

L
  

 
 On  prend  B = 2m 

 On aura donc, S = B×L =2×18 = 36m2 

 Nous aurons la surface totale de la semelle filante : VSnS
t

S +×=  

Avec : ²m2.298224.82636
t

S =+×=  

            n : Nombre de portique dans le sens considéré. 
Le rapport de la surface des semelles sur la surface du bâtiment est : 
 

p24 388.78 -4.813 -0.01237975

p25 1082.84 -0.463 -0.00042758

p26 753.37 2.19 0.002906938

p27 931.83 -2.25 -0.0024146

p28 1102.73 -0.588 -0.00053322

p29 389.84 -4.844 -0.01242561

somme 4649.39 -10.768 -0.02527383

Poteaux Ni

m
N

MeN
e

i

iii 025.0−=
+⋅

=
∑

∑ ∑

²/mKN45.260
18

)0250.(6
1

18

39.4649

L

e6
1

L
t

N
q

max

=






 −×−×=






 −×=
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 SBat=333cm² 
 

89.0
333

2.298 ==
bati

tot

S

S
 

Conclusion : 
La surface totale des semelles filantes dépasse 50% de la surface du sol d’assise 
(St>  50 % S bat), alorson opte pour un radier nervuré.   

VII-5) Etude du radier nervuré :  
 Un radier est défini comme étant une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversé 
dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du sol et à 
son  poids propre. 
Les caractéristiques du radier sont : 

-Rigide en son plan horizontal. 
-Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire). 
-Facilité de coffrage. 
-Rapidité d’exécution. 
-Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements 
éventuels.  

VII-5-1) Pré dimensionnement du radier 
� La dalle du radier: 

La dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes : 

ℎ" ≥ $%	&
20 	*+,-	./	01/10.0	2,	25	-0 

ℎ" ≥ 450
20 = 22.56-07 

�819:	;< = 	=>	?@ 
� Les nervures: 

Selon la Condition de vérification de la longueur élastique : 

max
4

e L
2

bK

IE4
L ⋅

π
≥

⋅
⋅⋅=  

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le   radier est 

rigide s’il vérifie : 

→⋅≤ emax L
2

π
L  Ce qui conduit à 3

4

max E

K3
L

π

2
h

⋅⋅






 ⋅≥  

Avec, Le : Longueur élastique. 

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol  moyen. 

I : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m) ; 

E : Module de déformation longitudinale déférée Pa10818.865M3
c28f3700E =⋅=  

 Lmax : Distance maximale entre deux nervures successives. 

D’où : cm97.903
10818.865

0434
50.4

π

2
h =××







 ×≥  
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Soit :   hn=100cm  

� La largeur de la nervure : 
0,4 hC ≤ bC ≤ 0,7hC ⟹ 40cm ≤ bC ≤  70cm 

Onprend : PQ = RRST  
Conclusion : 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :  
hC  =  1006cm7…………………… .Hauteur de la nervure. 
h]  =  306cm7………………………  Hauteur de la dalle. 
bC  =  556cm7…………………… . . Largeur de la nervure.  

VII-5-2) Détermination de la surface du radier : 
 

 

A l’ELU : 2

SOL

uELU
nec m151

2001.33

40149.63

σ1.33

N'
S =

×
=

×
≥  

 
 

 

A l’ELS :  2

SOL

sELS
nec m43.146

200

29286.89

σ

N'
S ==≥  

( ) 2ELS
nec

ELU
necrad m151S;SmaxS ==  

radbat SS >  

D’après le BAEL on doit ajouter un débord minimal de  largeur Ldébord : 

Ldebord≥max( ,30
2

hn )= 50 cm  

Donc le débord est de : 50 cm  dans les 4 sens  
⇒Sradier=Sbat+Sdebord=333+ (18+18.5)× 2× 0.5 = 269.5m² 
VII-5-3) Poids du radier  Combinaison d’actions : 
Grad=269.5x1x25=6737.5KN 
A l’ELU  : KN49245.2540149.6351.35x6737.N'G1.35N uu =+=+⋅=  

A l’ELS  : KN36024.3929286.896737.5N'GN ss =+=+=  

 
VII-6) Vérifications :  
a) Vérification de la contrainte de cisaillement : 
On doit  vérifier que uu τ≤τ  

2.5MPa;4MPa
γ

0.15f
minτ

db

T

b

c28
max
u

u =








=≤
⋅

=τ
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1.52MPa
2701000

10411.14
τ

411.14KN
2

4.50

269.5

149245.25

2

L

S

bN

2

L
qT

cm27300.9  0.9.h  d   ; cm100b

3

u

max

rad

umax
u

max
u

d

=
×
×=

=××=⋅
⋅

=⋅=

=×===

 

 uu τ<τ ⇒ Condition vérifiée 

b) Vérification de la stabilité du radier : 
-Calcul du centre de gravité du radier  

9.5m
S

YS
Y;m9.75

S

XS
X

i

ii
G

i

ii
G =

⋅
==

⋅
=

∑
∑

∑
∑

 

     -Moment d’inertie du radier : 
Ixx=bh 3 /12 =19.5x193/12=11145.875m4 

   Iyy=h b3 /12=19x19.53/12=11740.22 m4 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne :

σ 2 σ 1

 
 

4

3 21
m

σ+σ⋅=σ
 

 
Ainsi nous devons vérifier que : 

A l’ELU : SOL
21

m 1.33σ
4

σσ3
σ ≤

+⋅
=  

 A l’ELS : SOL
21

m 4

3 σ≤σ+σ⋅=σ        avec :  V
I

M

S

N

rad
2,1 ⋅±=σ  

-Sens longitudinal : 
MX = 3206.877KN.m                moment de renversement suivant(x-x) tiré de L’ETABS 
 
A  l’ELU :  

2

yy

x

rad

u
1 185.39KN/m9.75

11740.22

3206.877

269.5

49245.25
V

I

M

S

N
σ =×+=⋅+=

2

yy

x

rad

u
2 KN/m06.1809.75

11740.22

3206.877

269.5

49245.25
V

I

M

S

N
σ =×−=⋅−=  

D’où : 
2

2

/26633.1

/06.184
4

06.18039.1853

mKN

mKN

sol

m

=

=+×=

σ

σ
solm σσ 33.1<⇒ (Condition vérifiée) 
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A   l’ELS :  

2

yy

x

rad

s
2

2

yy

x

rad

s
1

131KN/m9.75
11740.22

3206.877

269.5

36024.39
V

I

M

S

N
σ

KN/m136.339.75
11740.22

3206.877

269.5

36024.39
V

I

M

S

N

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=σ
 

   D’où : 

2

2

/200

/135
4

13133.1363

mKN

mKN

sol

m

=

=+×=

σ

σ
solm σσ <⇒              (Condition vérifiée) 

-Sens transversal : 
MY = 3386.09KN.m moment de renversement suivant (y-y) tiré de L’ETABS 
Al’ELU:  

2

xx

y

rad

u
2

2

xx

y

rad

u
1

182.73KN/m9.5
11145.875

3386.09

269.5

49245.25
V

I

M

S

N
σ

185.61KN/m9.5
11145.875

3386.09

269.5

49245.25
V

I

M

S

N
σ

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=
 

D’où : 

22 /26633.1;/89.184
4

73.18261.1853
mKNmKN SOLm ==+×= σσ  

SOLm σσ 33.1< ⇒Condition vérifiée 

A l’ELS

 

2

xx

y

rad

S
2

2

xx

y

rad

S
1

KN/m78.1309.5
11145.875

3386.09

269.5

36024.39
V

I

M

S

N
σ

KN/m56.1369.5
11145.875

3386.09

269.5

36024.39
V

I

M

S

N
σ

=×−=⋅−=

=×+=⋅+=

 

D’où : 2
SOL

2
m KN/m200σ;135.11KN/m

4

130.78136.563
σ ==+×=  

SOLm σσ < ⇒Condition vérifiée 

c) Vérification au non poinçonnement BAEL91 [Art.A.5.2.42] 
 Aucun calcul n’est exigé si la condition suivante est satisfaite : 

b

c28c
u

γ

.h.fµ0.045
N ≤  

Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 
µc  : Périmètre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 
a  : Epaisseur du voile ou du poteau. 
b  : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure VII-1: Périmètre utile des voiles et des poteaux 

b’
=

b+
h 

a’ 

a 

b 

 h/2 
 h/2 

 Nu a 

Voile 

 RADIER 
 45°
  b 
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-Calcul du périmètre utile µµµµc : 

a. Poteaux 
( ) ( ) ( ) mhbabac 7.51245.040.02222 =×++×=⋅++⋅=′+′⋅=µ et 

 Nu =1393.42 KN.             

4275KN
1.5

2500015.70.045
Nu =×××<   …………………… (Condition vérifiée)  

b. Voile  
( ) ( ) ( )

  vérifiée)(condition ……………………4800KN..
1.5

2500016.40.045
N

3258.61KNNet          m4.61210.202h2ba2ba2µ

u

uc

=×××<

==×++×=⋅++⋅=′+′⋅=

 

VII-7) Ferraillage du radier :  
1) Ferraillage de la dalle du radier : elle sera calculée comme un ensemble de panneaux de 

dalle soumis à la réaction du sol ; 
2) Ferraillage des nervures : elles seront calculées comme des poutres continues sur 

plusieurs appuis, soumises aux charges des dalles et de la réaction du sol.  
Les contraintes prise en compte dans les calculs sont : 

.kN/m160
269.5

6737.5
184.89

S

G
σq

rad

rad
mU =−=−=  

.kN/m110.11
269.5

6737.5
135.11

S

G
σq

rad

rad
ms =−=−=  

    Pour le  ferraillage du radier, nous  utiliserons  les méthodes exposées dans le (BEAL 91) 
 

a. Nous  distinguons deux cas :  
1er Cas :     ρ < 0.4  la flexion longitudinale est négligeable. 

 
8

L
qM

2
x

uox ⋅= etMoy = 0 

2eme Cas :    0.4  ≤  ρ  ≤ 1, les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la 
dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent : 

Dans le sens de la petite portée Lx :   
2
xuxox LqµM ⋅⋅=  

Dans le sens de la grande portée Ly : oxyoy MµM ⋅=  

   Les coefficients µx,µy sont donnés par les tables de PIGEAUD. 

Avec :   ( )yx
y

x LLavec
L

L
ρ <=  

VII-7-1) Identification du panneau le plus sollicité :  

 

 100 
 
 
 
 
 100                        Lx 
 
 
 
 
 Ly 
 
Figure VII-2 : Dimensions du panneau de dalle. 
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υ =0,






=
=

⇒===
0.631yµ

0.0542xµ
820.

4.50

3.70

yL
xL

ρ  

0.4 ≤ ρ ≤ 1 ⇒ la dalle travaille dans les deux sens. 
 
VII-7-2) Calcul des armatures à l’ELU : 
 
a) Evaluation des moments Mx, My : 

KNm118.723.701600.0542LqµM 22
xuxox =××=⋅⋅=  

KNm74.91720.631x118.MµM oxyoy ==⋅=  

 
Remarque : Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les 
moments calculés seront minorés en leurs affectant un coefficient de (0.5) aux appuis et (0.75) 
entravées. 
 
Le ferraillage se fait dans les deux sens (x-x et y-y).Les résultats obtenus sont résumés dans le 
tableau ci dessous : 

TableauVII-1 : Ferraillage du panneau le plus sollicité 
 
 
VII-7-3) Vérification à l’ELU:  
a-Condition de non fragilité : 
-Armatures parallèles à xL   

y

xmin
x0x l

l
ρ,

b.h

A
ω:Avec

2

ρ)(3
.ωω ==−≥  

Avec : 

xW  : Taux d’acier qui est égal au rapport de la section d’armatures minimale dans une direction 

donnée à la section totale de béton. 

0W  : Taux d’aciers minimal. 

0.8W0 = ‰ pour les HA de nuance feE400. 

( )
=

−
≥

2

3.b.h.ω
A 0

min

ρ 2cm62.2
2

82.03
0008.003100 =







 −×××
 

 
 
 
 
 
- Armatures parallèles à yL  

Sens 
 

M 
(KNm)  

M réduit 

(KNm)  
b   
(cm) 

d 
(cm) µ β Obs As 

(cm²) A adoptée St 

X-X  
 

Appuis 
118.72 

59.36 100 28 0.053 0.9725 SSA 6.26 4HA16=8.04 25 

Travée 89.04 100 28 0.080 0.958 SSA 9.54 6HA16=12.06 17 

Y-Y  Appuis 74.91 37.45 100 28 0.033 0.983 SSA 3.91 4HA16=8.04 25 
Travée 56.18 100 28 0.050 0.974 SSA 5.92 4HA16=8.04 25 



Chapitre VII  

0
min

y W
db

A
W ≥=  

0min 0.000828100WdbA ××=××≥
 
Conclusion : 
La condition de non fragilité est vérifiée dans les deux sens 
b-Espacement (Art A8.2 242 BAEL91)
Direction la plus sollicitée: St = 25cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm.
Direction la moins sollicitée : St =25 cm < min (4h, 45 cm) = 45 cm.

Conclusion : la condition est vérifiée dans les  deux sens

c. Vérification de la contrainte de cisaillement

u
u

u τ
db

V
τ ≤=  

220
2

3.70118.72

2

Lq
V Xu

u =×==

MPa79.0
2801000

1082.220 3

=
×
×=uτ  

minMPa4;
1.5

0.15f
minτ

cj
u =









≤

MPau 5.2=τ  

MPa.2.5τMPa90.7τ uu =<=  
 

VII-8) Ferraillage du débord :
radier de longueur L = 50cm,  soumise à une charge uniformément repartie.

 
  
 
VII-8-1) Sollicitation de calcul :
 
     A l’ELU :   Pu = 160KN/ml.                         

2

0.5160

2

L
u

P

u
M

2
2

=×−=
⋅−

=

    A l’ELS :     Ps =110.11  KN/ml

2

0.5110.11

2

L
s

P
M

2
2

S

×−=
⋅−

=

 

Fig. VII-3: Schéma statique du débord
 

   Etude de l’infrastructure

 

22.24cm0.0008=  . 

La condition de non fragilité est vérifiée dans les deux sens  
Espacement (Art A8.2 242 BAEL91) : 

Direction la plus sollicitée: St = 25cm < min (3h, 33 cm) = 33 cm. 
: St =25 cm < min (4h, 45 cm) = 45 cm. 

la condition est vérifiée dans les  deux sens 

rainte de cisaillement (B.A.E.L.91.article :A.5.1,211)

kN82.220  

}{ .MPa4;2.5min  

:   Le débord est assimilé à une console courte encastrée d
soumise à une charge uniformément repartie. 

 

: 

                        

20KN.m−  

KN/ml 

KN.m76.13−=  

Schéma statique du débord 

Etude de l’infrastructure  

155 

:A.5.1,211) 

Le débord est assimilé à une console courte encastrée dans le 
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VII-8-2) Calcul des armatures : 

a) Armatures principales :  

 b = 1 m ;      d = 28 cm ;     fbc = 14,2 MPa ;  σS  = 348 MPa 

0.392
r
µ180.0

14.228100

1020

fdb
u

M

u
µ

2

3

bu
2

=<=
××

×=
⋅⋅

=  

   µu = 0.018→ βu = 0.991 

/mlcm2.07
348280.991

1020

s
σd

u
β

u
M

u
A 2

3

=
××

×=
⋅⋅

=  

Soit : AU = 6HA12/ml = 6.78cm2/ml 
 
b) Armatures de répartition :  

21.69cm
4

6.78

4

A
r

A === /ml 

Soit Ar = 4 HA10 /ml  = 3.14cm2/ml 
VII-8-3) Vérification à l’ELU :  
� Vérification de la condition de non fragilité : 

2t28
min 3.381cm

400

2.1281000.23

e
f

fdb0.23
A =×××=⋅⋅⋅=  

2
min

2 cm381.3Acm78.6
u

A =>= …………………condition vérifiée. 

    Donc on adopte 6HA12/ml = 6.78cm2/ml 
VII-8-4) Vérification à l’ELS :  

1.45
13.76

20

M

M
γ

s

u ===  

sµ = 0.018→α = 0.0227 

0.475
100

25

2

11.45

100

f

2

1γ
0.0227α C28 =+−=+−<= …………………..condition vérifiée. 

⇒  Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 
 
                                                                                                          6HA12/ml  

 50 cm 

 

 

30 cm         

 

 

4HA10ml   

Fig.VII-3: Plan de ferraillage de débord 
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VII-9) Ferraillage des nervures : 
 

 
Fig.VII-4: vue en plan du radier nervuré 

 
 
VII-9-1) Sollicitation de calcul :

 .kN/m160qU =  

kN/m.110.11qs =  
 
VII-9-2) Schéma statique de calcul des nervures: 
 
Sens longitudinal : 
 

 
 
Sens transversal : 
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VII-9-3) Détermination des moments fléchissant : 
Pour le calcul des  moments fléchissant, on utilise le logiciel ETABS. 
 
Sens longitudinale : 
 

 
Sens transversal : 
 

 
 
VII-9-4) Détermination des sections d’armatures des nervures : 
a) Armatures longitudinales : 

•  Sens longitudinal : 
Le calcul se fera avec les moments max en travées et en appuis. 

 
 

 
kN.m659.331M maxa =

 
 
 

 
cm982100chd;cm55b =−=−==  

 
appuis    
travée 

 (kN.m)Mu  µ  
lµ  Obs β  )A(cm2  )(cmA 2

adobté  
 

Appuis  659.331 0.088 0.392 S.S.A 0.954 20.26 4HA16+4HA20=20.6cm² 

Travée  
 

-758.102 0.101 0.392 S.S.A 0.9465 23.48 4HA20+4HA20=25.13cm² 

 TableauVII-2 : Calcul des armatures de la nervure suivant x-x 
 
• Sens transversal: 

 
Le calcul se fera avec les moments max en travées et en appuis. 

 

 

.m-758.102kNM maxt =
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kN.m096.524M maxa =  

.m-524.096kNM maxt =  

;cm98chd;cm55b =−==  
 

appuis    
             
travée 

(kN.m)M u  µ  
lµ  Obs β  )A(cm2  )(cmA 2

adobté  
 

Appuis  
 

524.096 0.07 0.392 S.S.A 0.964 15.94 4HA16+4HA16=16.08 

Travée 
 
 

-524.096 0.07 0.392 S.S.A 0.964 15.94 4HA16+4HA16=16.08 

TableauVII-3 : Calcul des armatures de la nervure suivant y-y 
 
b) Armature transversal : 
• Espacement des armatures : 

mm66.6
3
20

3

φ
φ L

t ===  

Soit mm8φt =  

{ } cm8.61cm8.61;cm52min1.412;
4

100
min12φ;

4

h
minSt ==







 ×=









≤  

cm10St = en zone nodale 

cm12St = en zone courante 

• Armatures transversales minimales : 
2

tmint cm1.9855120.003bS0.003A =××==  

Soit 2
t cm2.018HA4A == (2 cadres). 

• Condition de non fragilité (B.A.E.L.91.article :A.4.2) 
Le ferraillage de la nervure doit satisfaire la C.N.F :Abc ≥ AbcdeC 

 
 

 
Sens  X-X : 

Aux	appuis ∶ Abc = 20.26cm� ≥ AbcdeC = 6.51cm� ……… . . Condition	vériniée. 
En	travée	:	Abc = 23.48cm� ≥ Abc

deC = 6.51cm� …………… . . Condition	vériniée. 
Sens  Y-Y: 

Aux	appuis	: Abc = 15.94cm� ≥ AbcdeC = 6.51cm� ………… . . Condition	vériniée 

En	travée	: Abc = 15.94cm� ≥ AbcdeC = 6.51cm� …………… 	Condition	vériniée 
Les sections d’armatures adoptées vérifient la condition.  

• Vérification de la contrainte de cisaillement (B.A.E.L.91.article :A.5.1, 211)  
 
-Sens longitudinale : 
 

2

e

t28
min cm51.6

400

2.198550.23

f

fdb0.23
A =×××=×××=
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u
u

u τ
db

V
τ ≤=  

L’effort tranchant maximal est : kN64.1033Vu =  

1.91MPa
980550

101033.64
τ

3

u =
×

×=  

{ } }{ MPa4;3.25min4MPa;0.13fminτ c28u =≤  

MPa3.25τu =  

MPauu 25.391.1 =<= ττ ⇒La condition est vérifiée. 

 
-Sens transversale : 
 

 
 

u
u

u τ
db

V
τ ≤=  

L’effort tranchant maximal est : kN89.849Vu =  

1.57MPa
980550

10849.89
τ

3

u =
×

×=  

{ } }{ MPa4;3.25min4MPa;0.13fminτ c28u =≤  

MPa3.25τu =  

MPauu 25.357.1 =<= ττ ⇒La condition est vérifiée. 

 
• Influence de l’effort tranchant sur le béton et les armatures 
- Influence sur le béton (B.A.E.L.91.article :A.5.1,  
 

c28u

b

c28uu
bc

fdb0.267V

γ

f
0.8

db.

V2

2

d
b

2V
σ

×××≤

≤==
 

 L’effort tranchant maximal vaut (Vu =V2=1033.64 KN).  
A.N : 

KNVu 825.3597102598.055.0267.0 3 =××××= KN>1033.64KN. 

La condition est vérifiée. 
Les sections adoptées vérifient largement cette condition. 
 
 
 
 
- Influence sur les armatures inférieures (B.A.E.L.91.article :A.5.1, 321)  
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Les sections adoptées vérifient largement cette condition. 
 
• Entraînement des armatures (B.A.E.L.91.article :A.6.1,3 ) 
La contrainte d’adhérence d’entraînement seτ  sur un paquet de barres (ou une barre isolée) faisant 

partie de l’armature tendue d’une poutre est donnée par l’expression : 

i

si

s

u
se u

A

Ad0.9

V
τ ×=  

Avec :    

sA  : Section totale des armatures tendues. 

siA  : Section d’un paquet de barres. 

iu  : Périmètre minimal circonscrit à la section du paquet. 

La contrainte seτ  doit être inférieure à la valeur ultime  :  t28suse fψτ
,

×= .  

A.N: 

91.2
16

01.2

08.16989.0

1064.1033 2

=
×

×
××
×=

π
τ se MPa< 15.31.25.1

,
=×=useτ MPa. 

La condition est vérifiée 

 

VII-9-5) Vérification à l’ELS :  
• Vérification des contraintes dans le béton et l’acier : 
 

 

 

 

Il faut vérifier que :
100

f

2
1γ

α C28+−<  
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⇒ Toutes les conditions sont vérifiées, donc Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à 
l’ELS. 
 
Remarque : vu l’importance de la hauteur des nervures qui dépasse 50m,le RPA exige des 

armatures de peau suivantes : 

02 barres de Ф12  avec des épingles Ф8 comme le montre le schéma de ferraillage des nervures. 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

  Mu Ms ɣ 
 

µ α ɣs�
� +

tu�v
���  obs 

X-X appuis 659.331 460.544 1.4316352 0.088 0.1154 0.465817598 ok 
Travées -758.102 -529.535 1.43163719 0.101 0.1334 0.465818596 ok 

Y-Y appuis 524.096 366.082 1.43163554 0.07 0.0907 0.465817768 ok 
Travées -524.096 -366.082 1.43163554 0.07 0.0907 0.465817768 ok 
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Chapitre VIII 
Etude de mur plaque 
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VIII)  Mur plaque :  

VIII-1) Introduction :  
Afin de relier l’infrastructure à la superstructure et réaliser l’encastrement de la structure 

dans le sol, on prévoit un mure plaque qui doit assurer la fonction de soutènement et résister a 
la pression latérale des terres et toutes surcharges qui nécessitent la détermination de la 
répartition des contraintes auxquelles il est soumise ou qu’il mobilise. 

VIII-2) Pré dimensionnement du mur plaque : 
L’épaisseur minimale imposée par le R.P.A 99 (Art .10.1.2 - page 81) pour le mur plaque  est 
de 15 cm, on opte pour une épaisseur de 20 cm. 
VIII-3) Détermination des sollicitations 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : 
σH : Contrainte horizontale; 
σV : Contrainte verticale; 

ϕσσ sin1: 00 −=×= KavecK VH  

K0 : coefficient des poussées de terres au repos; 
ϕ : Angle de frottement interne; 
VIII-4) Données de calcul : 

Surcharges éventuelles q = 10KN / ml ; 
Poids volumique des terres γ = 22KN / m3 ; 
Angle de frottement interne ϕ = 30 ° ; 
Cohésion  c = 0 

VIII-5) Calcul des sollicitations 
K0 = 0,5  (pour le sable) 
σV = q + γ  h      avec :   0 < h  < H 

A l’E.L.U  
σH = K0 (1, 5 q + 1, 35 γ  h) 
h = 0   ⇒σH = 7.5KN / m² 
h =4.08 m  ⇒σH = 68.08 KN /m² 

A l’E.L.S  
σH = K0 (q + γ  h) 
h = 0   ⇒σH = 5KN/ m² 
h = 4.08 m  ⇒σH = 49.88 KN/m² 

VIII-6) Diagramme des contraintes 
 
 
  
  
  
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 

49.88KN / m² 68.08KN / m² 

7.5KN / m² 

E.L.U 

5 KN / m² 

E.L.S 

Fig. VII-1– Diagramme des contraintes 
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VIII-7) Charge moyenne  

La charge moyenne à considérer dans le calcul pour une bande d’un mètre est : 
A l’E.L.U :  
 

mlKN
mm

qu /79.54
4

1)5.708.683(

4

1)3( minmax =×+×=×+= σσ
 

A l’E.L.S :  
 

 

 
VIII-8) Ferraillage du mur plaque :  
 
a) Méthode de calcul 

Le mur plaque  sera considérer comme un ensemble de dalles continues encastrées de 
quatre cotés au niveau des nervures, des poteaux, ainsi qu’au niveau des longrines. 

 
b) Détermination des moments 

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 
encastrés sur quatre (04) appuis. 
Le panneau considéré est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un encastrement 
partiel, et pour tenir compte de la continuité de la dalle on affecte les moments sur appuis par 
les coefficients suivants : 

− Moments en travée 0,85  
− Moments d’encastrement sur les grands cotés : 

• 0.3 (appuis de rive) 
• 0.5 (autres appuis) 

 
c) Identification des panneaux 
lx =4.08 m  et  ly = 4.50 m 

)0(
798,0

0448,0
58,0

.4,091,0
50.4

08.4

=




=
=

⇒=

⇒>===

ν
µ
µ

ρ

ρ

y

x

y

x sensdeuxlesdanstravailledallela
l

l

 

Mox = µx q  lx² =  0,0448 × 54.79 × (4.08)² =40.86KN .m 
Moy = µy  Mox = 0,798 × 40.86 =32.61KN .m 
 
d) Correction des moments 

Sens X-X 
Aux appuis : Ma = 0,3 ×Mox = 0,3 × 40.86=  12.26KN.m 
En travées : Mt = 0,85 ×Mox = 0,85 ×40.86= 34.73KN.m 

Sens Y-Y 
Aux appuis : Ma = 0,5 ×Moy = 0,5 × 32.61 =  16.30KN.m 
En travées : Mt = 0,85 ×Moy = 0,85 ×32.61=  27.72KN.m 

 
 
 

mlKN
mm

qs /66.38
4

1)588.493(

4

1)3( minmax =×+×=×+= σσ
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e) Ferraillage du mur plaque : 
Armatures principales : 

Le ferraillage se fera pour une bande de 1m, on considérant le moment maximal au niveau de 
l’appui et en travée. 
Soit : b=100cm ; h=20cm ; c=2cm ; d=18cm 

Sens Zone 
Mu 

(KN.m) µu β A (cm²/ml) Amin(cm²) Aadoptée St (cm) 

X-X 
Appuis 12.26 0.026 0.987 2.00 2.17 

6HA12=
6.78cm² 

17 

Travée 34.73 0.075 0.9605 5.77 2.17 6HA12 17 

Y-Y 
Appuis 16.30 0.035 0.9825 2.65 2.17 

 
6HA12 

 
17 

Travée 27.72 0.060 0.969 4.57 2.17 6HA12 17 
 
Armatures horizontal (de répartitions): 
 

Ah=
������é

�
 =
	.��

�
= 1.69 cm2; Soit 6��10 = 4.71	cm2.Avec un espacement St= 17 cm. 

 
f) Recommandations du R.P.A 99 
Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes : 
− Les armatures sont constituées de deux nappes ; 
− Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10 % B dans les deux sens (horizontal et 

vertical) ; 
A ≥ 0,001 b h = 0,001 × 100 × 20 = 2 cm². 

− Les deux nappes sont liées par quatre (04) épingles / m² de HA 8. 
VIII-9) Vérifications :  
� ELU :  

 
1) Condition de non fragilité (BAEL91-art A.4.2, 1) : 
Amin=0,23bd

����

��
 

Avec :����=2,1Mpa. 

D’où : Amin=(0,23) (100) (18)
�,�

���
 = 2.17 cm2 

Ast= 6.78 cm² >Amin = 2.17 cm². 

2) Vérification des espacements des barres (BAEL91-art A.4.5, 34) : 
La fissuration étant préjudiciable ; donc les espacements entre les barres doivent vérifiées : 
Armatures principales : St ≤ min {20cm ; 1,5 h cm} => St =17cm≤ 20cm (condition vérifiée). 
3) Longueur de scellement droit (BAEL91-art A.6.1, 211): 
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On a : 

ls= 
∅���!"#

 

 

Pour les HA10 : ls= 
��∗���

�∗�.�%&
 = 35.27cm=≫ls = 40 cm. 

 

Pour les HA12 : ls= 
��∗���

�∗�.�%&
 = 42.33cm=≫ls = 45 cm. 

 
� ELS : 

1) Vérification des contraintes dans le béton (BAEL91-art A.4.5, 2) : 
 Contrainte dans le béton : 
 ()* ≤ ()* 
 
 Contrainte dans l’acier : 
 
 (, ≤ (, 
  

• Sachant que : 

-= 
���×�"�

)	/
 ;   σs=

0"

12/	�"
 ; σbc=

3"

42
.  

2)Identification des panneaux 
lx =4.08 m  et  ly = 4.50 m 

))(2.0(
861,0

0519,0
91,0

.4,091,0
50.4

08.4

ELS

sensdeuxlesdanstravailledallela
l

l

y

x

y

x

=




=
=

⇒=

⇒>===

ν
µ
µ

ρ

ρ

 

Mox = µxqs  lx²=  0,0519× 38.66× (4.08)² =33.40KN .m 
Moy = µy  Mox = 0,861× 33.40 =28.76KN .m 
 
3)Correction des moments : 

Sens X-X 
Aux appuis : Mas = 0,3 ×Mox = 0,3 × 33.40=  10.02KN.m 
En travées : Mts = 0,85 ×Mox = 0,85 ×33.40= 28.39KN.m 

Sens Y-Y 
Aux appuis : Mas = 0,5 ×Moy = 0,5 × 28.76 =  14.38KN.m 
En travées : Mts= 0,85 ×Moy = 0,85 ×28.76=  24.45KN.m 

 
Sens Zone Ms Ast - K1 5� (s (s σbc σbc obs 
x-x Appuis 10.02 6.78 0.38 37.355 0.8645 94.97 348 2.54  15 CV 

travées 28.39 6.78 0.38 37.355 0.8645 269 348 7.20 15 CV 
y-y Appuis 14.38 6.78 0.38 37.355 0.8645 136.3 348 3.65 15 CV 

travées 24.45 6.78 0.38 37.355 0.8645 231.7 348 6.20 15 CV 
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4) Vérification au cisaillement (BAEL91-art A.5.1, 211): 
La fissuration étant préjudiciable; la contrainte de cisaillement doit donc vérifier la condition 
suivante : 

67= 
89�:

);			/
≤	67 = min {

�,�&�<=

>?
	; 4} (MPA). 

@ABC= 
D

�
∗ E =

%�.		

�
∗ 4.08 = 78.86 KN 

67= 
��.�	×��G

����×���
= 0,44HIJ	 ≤ 	 67 = 2,5 Mpa. Les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 
 
 
5)Vérification de la flèche: 
Nous devons justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant nous 
pouvons se dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions 
suivantes : 
 

fedb

A

M

M

l

h
l

h

t

2.4

10

16

1

0

<

≥

≥

 
Avec : h=20cm 
L : portée entre nue d’appuis. 
M t : moment max en travées. 
M0 : valeur max du moment isostatique. 
A : section  des armatures. 
b : largeur de la section. 
d : hauteur utile de la section droite. 
 
M t=0.75M0x=0.75x28.39=21.30KN.m 
qs=38.66KN /ml 

M0=qs
K²

�
=38.66x

�.��²

�
=80.44KN.m 

 

)(0105,0
400

2.42.4
004,0

18100

78.6

)(026,0
44.8010

30.21

10
2,0

100

20

)(0625.0
16

1
2.0

100

20

vérifiée
fedb

A

vérifiée
M

M

l

h

vérifiée
l

h

u

t

==<=
×

=

=
×

=≥==

=≥==

 
Les  conditions sont vérifiées donc, il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche. 
 
 
 
 
 
 



Chapitre VIII    Etude du mur plaque 

 

170 
 

  
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
  
  
 
   
 

 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 

 

6HA12/ml(e=17cm) 

Ferraillage du mur plaque dans 
les deux sens 

30cm 

20cm 

6HA10/ml(e=17cm) 

4épinglesΦ6/m2
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Conclusion générale 
 

Conclusion : 

Aucours de ce projet de fin d’études, une étude parasismique et statique d’un bâtimentà usage 
d’habitation et commercial a été réalisée, situéà Tizi-Ouzou, cet immeuble d’habitation en 
béton armé de (R+6+SSOL) est caractérisé par un contreventement par voiles porteurs. 

Le travail mené sur cette structure  a permis de tirer les conclusions suivantes : 

-Concernant le pré-dimensionnement des éléments structuraux (portiques-voiles), on a veillé 
àpré dimensionner ces derniers en choisissant les dimensions les plus proches du minimum 
recommandé par le règlement parasismique et CBA. Pour ce  cas, on a pu valider ces choix 
dans le chapitre ferraillage, puisque les sections d’armatures sont correctes ainsi on a pu  
conclure que le rôle de béton et l’acier a été assuré. 

-Concernant le système de contreventement , du fait que la structure est composée de 
plusieurs portiques on a  pris la décision de faire participer ces derniers aux contreventement 
tout en veillant à injecter le minimum de voiles possibles , dans le but de ramener le système a 
un contreventement par voiles conformément a (l’article 3.4.4a) duRPA version 2003.on a 
essayé de respecter le critère de symétrie et d’éloigner le plus possible les voiles du centre de 
gravité de la structure afin d’éviter tout problèmes de torsion .on peut  constater que le 
ferraillage des voiles et plus important que les portiques .Cette remarque vient du fait que la 
fonction et le pourcentage de participation des voiles au contreventement est important que les 
portiques. 

-vue l’importance de la surface des semelles calculées qui dépasses 50% de la surface du 
bâtiment, on a opté  pour un radier nervuré.  

-Après une analyse modale et un calcul sismique, les déplacements et la stabilité de bâtiment 
ont été vérifiées .Au final le bâtiment est stable au reversement et au soulèvement. 

-En définitif, on peut conclure que grâce au calcul effectuer avec le logiciel ETABS, on a  pu 
accélérer le travail surtout concernant les dispositions des voiles et en tirant rapidement les 
efforts internes max. 
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 Béton armé. BAEL 91 modifié 99 et DTU associés  

(JEAN- PIERRE  MOUGIN)                      
 

 DTR. BC. 22. Charges permanentes et surcharges 
d’exploitation. 

 
 Règles BAEL 91 modifiés 99. 

 
 DTR. BC. 2.48. Règles Parasismique Algériennes 
(RPA99/version 2003). 

 
 VICTOR DAVIDOVICI, (Formulaire de béton armé 
Tome 2).  

 
 Cours et TD pris le long  du  cursus. 

 
 Mémoires de fin d’études des promotions précédentes.   

 
 

 La programmation  de l’Excel. 
 
 

 Les logiciels « ETABS »et AUTO CAD 
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