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des dimensions  

μ : Moment réduit  



ν : Coefficient de poisson  

ρ : Rapport de deux dimensions  

σ : Contrainte de béton ou d’acier  

τ : Contrainte tangentielle ou de cisaillement  

ψ : Coefficient de pondération 

ξ: Pourcentage d’amortissement critique  

δ : Coefficient de réduction, espacement des armatures transversales, déplacement 

Σ : Sommation  

ɸ : Diamètre d’armature transversale ou treillis soudés  

 

 



 

 
 
 

Un ingénieur en génie civil s’occupe de la conception, de la réalisation et de la 

réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines. Il assure aussi la 

gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public 

et la protection de l’environnement.  

Un bâtiment ce conçoit d’abord, une bonne conception avec quelques analyses 

simples est souvent préférable, car les séismes entrainent des pertes en vie humaines, la 

destruction du patrimoine immobilier et des moyens de productions. Ces effets sont dus 

principalement à l’effondrement des constructions ; lors d’un tremblement de terre, du 

fait du déplacement du sol, les charges sismiques peuvent s’exercer sur les masses des 

constructions dans un sens vertical et surtout dans tous les sens horizontaux, ce qui crée 

des efforts spécifique. 

A ce sujet, il est essentiel de prévenir les dommages sismiques graves en 

construisant des ouvrages résistant aux séismes et là on parle de la nécessité du 

contreventement. 

En effet, un bâtiment ne peut se justifier seulement par un calcul, mais nous devons 

impérativement comprendre les facteurs déterminant sur le comportement dynamique 

de la structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique.  

C’est dans cette perspective que s’insère notre travail de fin d’étude qui consiste à 

faire une étude d’un bâtiment qui comporte deux Entre sol, un rez-de-chaussée et cinq 

étages avec une charpente en béton armé dédie à un usage d’habitation et commerciale. 

Un tel sujet nous donne l’occasion de peaufiner notre cursus d’étudiant à l’UMMTO dans 

notre spécialisation. 

Dans le présent rapport nous avons abordé en premier lieu à la présentation 

général de notre projet, ces différents éléments ainsi ces caractéristiques géométriques 

et mécanique, on passe ensuite au pré dimensionnement des éléments et leur calculs, ce 

calcul qui se base sur l’évaluation des effets sismique par une étude de contreventement. 

En outre, le rapport fait ressortir une analyse modale spectrale que l’on a menée 

sous le logiciel de calcul par éléments finis ETABS en vue de déterminer les effets 

maximaux de séisme sur la structure. 

Nous présentons finalement les résultats des calculs dont on a été amené 

précédemment et le dimensionnement des éléments structuraux et les déférents plans 

d’exécutions. 
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 Introduction : 

Notre projet consiste à étudier et calculer les éléments résistant d’un bâtiment (2 Entre 

sols+R+5+Charpente en béton armé), cette structure est destinée à usage mixte 

habitation et commerciale, constitué de portiques et de voiles. Ce chapitre porte sur la 

présentation globale de l’ouvrage et ses éléments constitutifs avec leurs différentes 

caractéristiques. 

1.  Présentation de l’ouvrage 

L’ouvrage qui fait l’objet de notre étude, sera implanté à la commune MAATKA, la wilaya 

de TIZI OUZOU, classé selon le règlement parasismique algérien (RPA 99 version 2003) 

comme étant une zone de sismicité moyenne (zone IIa), dans le groupe d’usage 2 ayant 

une importance moyenne.  

La contrainte admissible de sol est donné par le rapport du sol: σsol=2bars, le site est 

considéré comme ferme : catégorie S2. 

L’ouvrage à étudie comporte : 

• 02 Entre sols à usage commerciale. 

• 01 Rez-de-chaussée à usage commerciale. 

• 05 Etages courants à usage d’habitation. 

• 02 Cages d’escaliers. 

• 02 Cages d’ascenseurs. 

• Charpente en béton armé. 

 

2. Caractéristiques géométrique de bâtiment : 

Notre bâtiment a pour dimensions : 

a) Dimensions en élévation : 

� Hauteur totale du bâtiment (sans charpente) :………….Ht=27,49m. 

� Hauteur d’étage courant:…………………………….................. He= 3,06m. 

� Hauteur de rez-de-chaussée :…….…........................................Hrdc = 4,08m. 

� Hauteur du 1er sous-sol :………………………............................H1E-s = 4,08m. 

� Hauteur du 2eme sous-sol :………………………......................H2E-s = 4,03m. 

� Hauteur de charpente :…………………………………………….Hchrp=4,76m. 

b) Dimensions en plan : 

� Langueur totale :…………………………………….…L=23,20m (sens longitudinal). 

� Largeur totale :…………………………………….……l =18,48m (sens transversale). 

 

3. Réglementation : 

Afin d’assurer la stabilité de notre ouvrage, nos calculs seront conformes aux règlements 

suivants : 

� Règlement parasismique algérien « RPA 99/version 2003 ». 
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� Règlement de conception et de calcul aux états limites des structures en béton 

armé «B.A.E.L 91/modifié 99 ». 

� Document technique règlementaire « D.T.R.B.C.22 » charges permanentes et 

charges d’exploitations. 

� Règle de conception et de calcul des structures en béton armé « CBA 93 ». 

 

4.  Les éléments de l’ouvrage : 

4.1. La superstructure 

Notre superstructure est constituée de ces éléments : 

� L’ossature : 

  L’ossature en béton armé est constituée de : 

� Poteaux et poutres, formant un système de portiques dans les deux sens 

transversal et longitudinal, destinés à reprendre les charges et surcharges 

verticales et une partie des charges horizontales. 
� Des voiles disposés dans les deux sens longitudinal et transversal, constituant un 

système de contreventement assurant la rigidité et la stabilité de l’ouvrage. 

 

� Les planchers : 

  Le plancher est une aire plane horizontale (élément porteur) séparent deux niveaux 

d’une construction et supportent les revêtements et les surcharges, on distingue deux 

types de planchers :  

• Planchers en corps creux : Ils sont réalisés en corps creux avec une dalle de 

compression, reposant sur des poutrelles préfabriquées.  

• Planchers en Dalle pleine : Ce sont des dalles coulées sur place en béton armé 

directement sur les poteaux. 

Dans notre projet les planchers à corps creux sont prévus pour tous les étages, et les 

planchers à dalle pleine sont prévus dans les balcons, paliers de repos des escaliers et les 

planchers porteurs de l’appareil de levage ascenseur. 
 

� Les balcons : 
  Ce sont des aires consolidées au niveau de chaque plancher. 

 

� Les escaliers : 

 Sont des éléments qui permet de passer d’un niveau à l’autre, nous avons  un seul type 

d’escalier: 

� Escalier droit constitué d’un palier de repos et d’une paillasse, réalisé en béton 

armé il est composé de deux volées. 

 

� Cage d’ascenseur : 

    Le bâtiment sera muni de deux cages d’ascenseur réalisé en béton armé coulé sur 

place. 
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� Maçonnerie : 

Il y a deux types de murs dans la structure : 

• les murs extérieurs: Ils sont réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 

10 cm d’épaisseur avec une lame d’air de 5cm d’épaisseur et cela pour assurer 

l’isolation phonique et thermique. 

• les murs intérieurs : Murs des séparations réalisés en simple cloison de briques 

creuses d’une épaisseur de 10 cm. 

 

� Les revêtements : 

  Les revêtements utilisés sont : 

� Carrelages pour les planchers et les escaliers ; 

� Céramiques pour les cuisines et les salles d’eaux ; 

� Enduits plâtres pour les cloisons intérieures et les plafonds ; 

� Mortier de ciment pour les murs de façade extérieurs. 

� La toiture : 
   La toiture de notre bâtiment est une charpente en béton armé. 

 

� L’acrotère : 
    Le panneau de la cage d’ascenseur sera entouré d’un acrotère de 0.60 m de hauteur 

réalisé en béton armé coulé sur place. 

 

� Mur plaque : 
Les murs de soutènement qui sont composés d’une paroi résistante et d’une semelle de 

fondation, le cas des murs en béton armé en « T renversé ».  Ils sont employés pour 

réduire l’emprise d’un talus naturel. 

 

4.2. L’infrastructure  
Notre infrastructure est composée essentiellement : 

 

� Les fondations : 

Les fondations d’un ouvrage est la partie de ce dernier qui reposent sur le sol et qui 

reprennent la combinaison des charges et surcharges amenées par la superstructure 

puis transmettre ces sollicitations au sol de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage. Le 

choix du type de fondation dépendra de la nature du sol d’implantation et de 

l’importance du bâtiment. 

5. Caractéristiques mécaniques des matériaux : 
Pour la conception de l’ouvrage, deux matériaux essentiels sont à utiliser, à savoir le 

béton et l’acier. 

 

5.1 Le béton  
Le béton est un matériau de construction formé par l’association de gravillons, de sable, 

de ciment, d’eau de gâchage et d’autres ajouts (les adjuvants). Après durcissement, le 

béton se présente sous la forme d’un élément de construction monolithique très 

résistant. 
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Le béton utilisé est dosé à 350 kg/m3 de ciment portland artificiel composé de classe 

325 « CEMII/A.LL32.5 », à l’exception de béton de propreté qui est dosé à 150 kg/ m3. 

� Résistance caractéristique à la compression (Art A-2.11 BAEL 91): 

La résistance caractéristique à la compression du béton ��� à j jours d’âge est 

déterminée à partir d’essais sur des éprouvettes (16cm x32cm). Le béton est définit par 

sa résistance à la compression à 28 jours d’âge, dite résistance caractéristique à la 

compression, notée fc28. 

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton dont l’âge de j jours est inférieur à 28 jours, 

sa résistance à la compression est calculée comme suit: 

 
2883,076,4

fc
j

j
f cj +

=
        

   Pour   ���� ≤ 40
�� 

 2895,040,1
fc

j

j
f cj +

=                      Pour  ���� > 40
�� 

Pour le projet, on adoptera fc28=25MPa 

� Résistance caractéristique à la traction (Art A-2.12 BAEL 91) : 

La résistance caractéristique à la traction du béton à j jours, notée	��� , est 

conventionnellement définie par la relation suivante : 

   ��� = 0,6 + 0,06��� 																							����		��� ≤ 60	
�� 

 

Dans notre cas ���� = 25
��	����	���� = 	2,1
��	 

� Etats limites à la compression : 

A. Les états limites: 

Un état limite dans le domaine de construction est celui qui satisfait strictement aux 

conditions requise sous l’effet des actions (forces), appliquées à la structure, qui 

produisent des sollicitations s’exerçant sur la construction ou sur l’un de ces éléments 

(poteaux, poutres….).  

On distingue deux catégories d’états limites : 

A.1. Etats limites ultime (ELU) : 
Ils correspondent à la limite : 

• de l’équilibre statique ; 

• de la résistance de l’un des matériaux ; 

• ou de la stabilité de forme. 

Ils sont basés sur l’atteinte maximale de la capacité portante de l’ouvrage sans risque de 

rupture par écrasement, renversement, déformation excessive. 

 

� Contrainte limite de compression : 

-la valeur de calcul de la résistance en compression du béton fbu est donnée par : 

   fbu=
�,� ×"#$�
%×&'

               (BAEL 91 modifie99/A.4.3,41) 
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�()  : La contrainte limite  ultime à la compression du béton exprimé en [MPa] 

*(: Coefficient de sécurité ; 

*( = 1.15 ⟹   Si la situation est accidentelle ; 

*( = 1.5   ⟹   Si la situation est courante. 

 

,: Coefficient d’application des actions considérées : 

  θ = 1      ⟹⟹⟹⟹lorsque T >24 heures ; 

  θ=0,9     ⟹lorsque 1<T<24 heures ; 

  θ = 0.85 ⟹⟹⟹⟹ lorsque T<1 heure. 

 

� Diagramme des contraintes-déformations du béton à l’ELU : 

  

Figure I.1: Diagramme des contraintes - déformation du béton à l’ELU 

� Interprétation de diagramme : 
Le diagramme est composé : 

D’une partie parabolique ou la déformation relative est limitée à 2‰ 

D’une partie rectangulaire ou 2‰≤ bcε ≤3.5‰ 

Pour: -(� < 	2‰, on applique la loi de Hooke. 

 
            A.2. Etats limites de service (ELS) : 

Ils sont relatifs aux conditions d’exploitation ou de durabilité afin de limiter : 

• la contrainte de compression de béton 

• la formation de fissures préjudiciables et les risques de corrosion des armatures ; 

• les déformations excessives d’éléments porteurs tels que les poutres, les 

planchers par limitation des flèches 

 

� Contrainte limite de service à la compression  du béton : 
La contrainte limite de service à la compression du béton est limitée par: 

       bcσ ≤ σ bc        
Avec   σ bc = 0,6 × ���� 

Rectangle Parabole 

01#

bcε  (‰) 
3,5‰ 2‰ 

01# =
�, � . "#$�
% × &'

				

 

 



Chapitre I :                                                                                      Présentation de l’ouvrage. 

 

 

6 

       Pour : ��28 = 25
�� ⇒ σ bc = 15
��. 

 
� Diagramme contrainte-déformation du béton à l’ELS : 

 

 
 

 
 

 
 
 
 

 
 
 
 

 
 
 
 

Figure I.2. Diagramme contrainte-déformation du béton à l’ELS. 
 
B. Contrainte limite ultime de cisaillement : 

Donnée par la formule suivante :         

db

Vu
u

0

=τ             (BAEL 91 modifier99/art A.5.1,2.1) 

 

 Selon l’article A.5.1.2.1 du BAEL91, la contrainte limite de cisaillement est limitée selon 

le type de Fissuration comme suit : 

Fissuration peu nuisible   ⟹    τu=min (0,2 fc28/*(  .5) MPa 

Fissuration préjudiciable ou très préjudiciable     ⟹  τu=min (0,15fc28/ *(.4) MPa 

 

C. Module de déformation longitudinale du béton :  
Ce module est connu sous le nom de « module de Young ou module de déformation 

longitudinale est l’un des caractéristiques principales des matériaux de structure 

fonctionnant dans le domaine élastique. Selon la durée de l’application de la contrainte, 

on distingue deux sortes de modules : 

� Module de déformation longitudinale instantané: (Art A.2.1 .21 BAEL 91) 

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inferieur à 24heurs, il 

résulte un module égale à : 

 

345 = 66���7"#58  (9:;)       Pour : ��28 = 25 
�� ⇒ <=� = 32164,195 
��. 

 

� Module de déformation différée : (Art A.2.1 .22 BAEL 91 modifié 99) 

Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et à fin de tenir en compte 

l’effet du fluage et le retrait du béton ; Ce module permet de calculer la déformation 

finale du béton. 

bcε (‰) 

 

bcσ  

σ bc  
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3>5 = 8?��7"#58  (9:;) 

Pour : ��28 = 25
�� ⇒ <@� = 10818,87
��. 

 

� Module de déformation transversale : 

Le module de déformation transversale noté « G » caractérise la déformation du 

matériau sous l’effet de l’effort tranchant. Il est donné par la relation suivante : 

  G = E/2 (1+ν)  [MPa] 
Avec : 

 E : Module de Young. 

             ν : Coefficient de poisson   ν= (AB/d) / (AC/l). 

 DE /d : Déformation relative transversale. 

 DF/l : déformation relative longitudinale. 

 
D. Coefficient de poisson  (BAEL91 modifié 99/Art A-2.1.3) 

Il est défini par le rapport des déformations transversales et longitudinales : 

 

ν= (Δd /d) / (Δl/l)      ⟹        Il est pris égale à : 

 

� ν= 0     à l’ELU   ⟹  pour le calcul des sollicitations(ELU). 

� ν  = 0,2  à l’ELS ⟹	pour le calcul des déformations(ELS). 

 

   5.2 Les aciers : 
Les aciers sont présentés dans tous les éléments porteurs en béton armé. Il s’agit des 

semelles, des poteaux, des poutres, des dalles et des planchers, etc… car ce dernier 

présente des très bonne caractéristiques de résistance à la traction et à la compression, 

d’adhérence et d’élasticité .Les aciers se distinguent par leurs nuances et leurs états de 

surface. 

Le tableau suivant nous donne les types d’aciers utilisé dans le présent projet : 

1.  Caractéristiques des aciers utilisés : 

 
Tableau I.1 : Caractéristiques des aciers 

Type 

d’acier 
Nuances 

Limite 

d’élasticité 

Coefficient de 

fissuration η 

Coefficient de 

scellement ψ 

Acier en 

barres  

Haut adhérence (HA) 

FeE400 
400 1,6 1,5 

Acier en 

treillis 

Treillis soudé(TS) 

TL520  (Φ≤6mm) 
520 1,3 1 

 
2.  Le module  d’élasticité longitudinale : 

Le module d’élasticité longitudinal de l’acier noté « <<<<GGGG » a une valeur  constante quelle 

que soit la nuance de l’acier : 

Es = 200000 MPa.           (BAEL 91 modifié 99, art A.2.2, 1) 
 

3.  Coefficient de Poisson des aciers : 

Le coefficient de Poisson «  υ »  pour les aciers est pris égal à : ν=0,3. 
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4.  Contrainte limite de l’acier : 

 

� A l’état limite ultime ELU : 
La contrainte limite de déformation de l'acier est donnée par: 

 

 σst=fe/γs    (Art A.4.3.2 BAEL91 modifié 99)  

 

Avec :      fe: limite d’élasticité  
                 γs : coefficient de sécurité → γs = 1.15    Situation durable. 

           γs = 1          Situation accidentelle. 

 

Tableau I.2 : Limites d’élasticité des aciers utilisées 

 

Nuance de l’acier Situation courante Situation accidentelle 

fe=400MPA      σst=348 MPa σst=400MPa 

fe=520MPA      σst=452 MPa σst=520MPa 

 

� A l’état limite de service ELS 
Pour limiter les fissurations et l’importance des ouvertures dans le béton, on doit limiter 

les contraintes dans les armatures tendues sous l'action des sollicitations de service. 

D'après les règles BAEL  on distingue trois cas de fissurations: 

 

• Fissuration peu préjudiciable : (BAEL91modifie99/A.4.5,32) 

La fissuration non ou peu préjudiciable pour les ouvrages de forme simple, en milieu 

peu agressif, dans ce cas, il n’y a pas de vérification à effectuer.         

 

• Fissuration préjudiciable : (BAEL91modifie99/A.4.5,33) 

La fissuration est considérée comme préjudiciable lorsque les éléments en cause sont 

exposés aux intempéries, la contrainte admissible de traction dans les aciers est limitée, 

donnée ci-dessous : 

 

 Selon  nos calculs on obtient  σst =201,63 MPa pour les HA. 
 

• Fissuration très préjudiciable :( BAEL91 modifié 99/Art A.4.5.34) 

Cas des éléments exposés à un milieu fortement agressif ou bien doivent assurer une 

étanchéité, la contrainte de traction des armatures est limitée à  

 

 

 
 

σst ∶ Contrainte limite d’élasticité de l’acier ; 

fe ∶ Limite d’élasticité des aciers utilisés ; 

ftj ∶ Résistance caractéristique à la traction du béton à « j » jours ; 

η : coefficient de fissuration 

    η =1 ……..pour les rends lisse  

    η=1,6 ……pour les HA (Φ≥6mm) 

MPaffe tjstst )η110,
3

2
min(σσ =≤

MPaffe tjst )η90,
2

1
min(σ =
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   η=1,3 ……pour les HA (Φ<6mm) 

 

� Diagramme de contrainte –déformation de l’acier. 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 
 

Figure I.3: Diagramme des contraintes-déformation de l’acier 
 

5.  Protection des armatures : :( BAEL91 modifié 99/Art A.7.2.4) 

D’après cet article, pour avoir un bétonnage correcte à fin d’éviter des problèmes de 

corrosion des aciers, il faut veiller à ce que l’enrobage «C» des armatures soit : 

• C ≥ 5 cm: pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards 

salins. 

• C ≥ 3 cm: pour les éléments en contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, 

canalisation). 

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

 

Conclusion 

A la fin de ce chapitre, nous avons définit tous les éléments composants notre ouvrage et 

les caractéristiques mécaniques et massiques des matériaux que nous utiliserons lors de 

la construction. 
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  Introduction: 

L’objectif du pré-dimensionnement est de déterminer les sections des différents 
éléments de la structure afin qu’ils puissent reprendre les différentes actions et 
sollicitation aux quelles ils sont soumis. Le pré-dimensionnement est réalisé 
conformément aux règlements dictés par le RPA 99 version 2003, le BAEL 91 et le CBA 
93. 

1. Pré-dimensionnement des éléments. 

1.1. Les planchers : 

A- Plancher en corps creux : 

Ils sont composés de corps creux (hourdis) reposant sur des poutrelles préfabriquées 
disposée suivant la petite portée, treillis soudé et dalles de compression. 

 

                                                                                                                                             

                                                                                                                                                                20cm                    

 

 

 

  

L’épaisseur minimum des planchers doit satisfaire la condition suivante : 

 

 

Avec : 

 �� : Epaisseur du plancher. 

� ���: La plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles. 

Sachant que le RPA préconise de prendre des poteaux de dimensions ≥25cm pour la 
zone IIa. 

Dans notre cas :     ��	
 = 390 − 25 = 365                    ��	
 = 365�� 

                  ℎ	� ≥ 	365/22,5 = 16,22��	
 

 

 

								�� ≥ ����/��, �           (BAEL91modifie 99/ B.6.8 ,424) 

Figure II.1 : Schéma d’un plancher en corps creux 

Dalle de compression 
Treillis soudé  

Corps creux  

Poutrelle   65cm 

12cm 
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On optera pour un plancher de 20 cm d’épaisseur composé de : 

16 cm : la hauteur de corps creux  

4 cm : la hauteur de la dalle de compression 

Remarque : cette hauteur sera valable pour tous les planchers. 

B) Planchers dalle pleine 

Les dalles pleines sont des plaques horizontales porteuses en béton armé, qui reposent 
sur des appuis constitués par des poutres ou des murs, leur épaisseur est  de 8 à 20 cm 
(faible par rapport aux autres dimensions), déterminés selon leurs portés ainsi que des 
conditions d’utilisations. Dans notre cas la dalle pleine concerne les salles machines ainsi 
que les balcons. 
L’épaisseur de la dalle est déterminée à partir des conditions suivantes: 
 

a. Condition de résistance à la flexion : 
L’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule : 

Panneau de dalle pleine reposant sur trois ou quatre  appuis : �/50 < 	�	 < �/40 
L : portée libre ; e : épaisseur de la dalle. 

� = 140��	 → 	2,8 < 	�	 < 3,5	
b. Condition de résistance au feu : 

L’épaisseur de la dalle résulte des conditions de sécurité en matière d’incendie 
� e ≥ 7 [cm]    Pour 1 heure de coupe-feu ; 
� e ≥ 11 [cm]  Pour 2 heures de coupe-feu; 
� e ≥17 [cm]   Pour 4 heures de coup de feu. 

On opte pour un plancher qui devrait résister à deux heures d’exposition au feu 

 Donc : e=11cm 

c. Condition d’isolation acoustique : 

D’après la loi de la masse, l’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la 
masse : 

L =13,3 log (10M)          si M < 200 kg/m²           
L =15 log (M) + 9            si M > 200 kg/m2 

 
Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse surfacique 
minimale de 350 kg/m² 
D’où l’épaisseur minimale de la dalle est :      h0=M/ρ    Avec ρ=2500 daN/m3 

      ℎ# = 	350/2500 = 14	�� ,     prenons   ℎ# = 15	�� 

On a : e= max (11, 14, 15) ⇔ e= 15 cm 

On opte pour e=15 cm pour la dalle pleine des balcons et la dalle salle machine et  e=20 
cm pour les planchers dalle pleine. 
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1.2. Les poutres : 

Une poutre est un  élément de construction ; généralement horizontal en béton armé; 
appuyé à ses extrémités sur un mur ou un poteau, a pour rôle de supporter les charges 
verticales des planchers et les transmettre aux éléments verticaux (poteaux, voile). 
On distingue:  
 

� Les poutres principales  
� Les poutres secondaires  
� Les poutres palières 
� Les poutres de chainages  

 
-D’après (Art A.4.14 BAEL 91modifier99), les dimensions d’une section rectangulaire 
doit satisfaire les conditions suivantes : 
 

 
����
$� ≤ � ≤ ����

$& 	
													&, '� ≤ ( ≤ &, )�	
Avec :  

h: La hauteur de la poutre ; 
b: Largeur de la poutre ; 
L: portée maximale de la poutre entre nus d’appuis. 

 
-Elles doivent respecter les dimensions ci-après exigées par le RPA 99 VS 2003(RPA99. 

Art 7.5.1)  en zone IIa : 
� (	 ≥ �&*�	
� �	 ≥ +&*�	,-../0� ∶ �( ≤ ', &	
� (��� 	≤ $, ��	 + 	($	

 
a) Les poutres principales (PP) : 

Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles constituant ainsi leurs appuis. 
La hauteur et  la largeur de la poutre principale est donnée par : 

														����
$� ≤ � ≤ ����

$&           et           &, '� ≤ ( ≤ &, )� 

Lmax : La portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré (Lmax=450 cm) 

  ��-3 = 450 − 25 = 425�� (25 c’est La valeur min des poteaux donnée par RPA  en 
zone IIa) 

														28,33 ≤ ℎ ≤ 42,5     ⇒ On prend 		� = +�	*� 

              14 ≤ 4 ≤ 24,5           ⇒On prend   ( = ��	*�	
b) poutres secondaires (PS) : 

Elles sont déposées parallèles aux poutrelles, elles servent de chainage entre les 
différents éléments de la structure. 
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La hauteur et largeur de la poutre secondaire est donnée par : 

����/$�	 ≤ 	�	 ≤ 	����/$&					Avec    ��-3 = 390 − 25 = 365��	      
 &, '� ≤ ( ≤ &, )�								

   24,33 ≤ ℎ ≤ 36,5⇒On prend : � = +�	*� 

    14 ≤ 4 ≤ 24,5  ⇒ On prend : ( = ��	*� 

c) Poutres palières(PPal) : 

�/15	 ≤ ℎ ≤ �/10      Avec   	� = 360 − 25 = 335��	       
0,4ℎ ≤ 4 ≤ 0,7ℎ							
22,33 ≤ ℎ ≤ 33,5	 ⇒ 			7/89	.0�:;0/:9	� = +&*�	
12 ≤ 4 ≤ 21										 ⇒ 			7/89	.0�:;0/:9	( = ��*�	
c) Les poutres de chinages (PCh) : 

  �/15 ≤ ℎ ≤ �/10     Avec    � = 390 − 25 = 365�� 

	0,4ℎ ≤ 4 ≤ 0,7ℎ       

24,33 ≤ ℎ ≤ 36,5   ⇒   Nous prendrons � = +�*� 

14 ≤ 4 ≤ 24,5          ⇒ Nous prendrons ( = ��*� 

d) Les fermes de la toiture : 

�/15 ≤ ℎ ≤ �/10								-<��			� = 450 − 25 = 425��	
0,4ℎ ≤ 4 ≤ 0,7ℎ                 

 28,33 ≤ ℎ ≤ 42,5		 ⇒ 	7/89	./:;0/:9	� = +�*� 

14 ≤ 4 ≤ 24,5									 ⇒ 7/89	.0�:;0/:9	( = ��*�	
� Vérification aux exigences du RPA99/version 2003 

Tableau II.1 : Vérification des dimensions des poutres conformément à l’article 7.5.1 
                                              du RPA99 (modifié 2003). 

Conditions 
Poutres 

principales  

PP 

Poutres 
secondaires 

PS 

Poutres  
palière PPal 

Poutres de 
chainages PC 

vérifications 

h≥30cm 35 35 30 35 vérifier 

b≥20cm 25 25 25 25 vérifier 



 Chapitre II :                                      

 

 

h/b≤4 1,4<4 

bmax≤1.5h+b 25<77,5 

 

 1.3. Les voiles: 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, ils sont destinée
d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part, à assure la 
stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales.

Le pré-dimensionnement se fera conformément 

 

Figure II .2 coupe d’un voile en élévation

De plus, l’épaisseur est détermin

minimale de 15 cm exigée par le RPA, et 

Fig. II

 
Pour notre structure nous avons des voiles linéaires, leurs épaisseurs se
suit: = ≥ �=/�&. 
 
- Au niveau du 2em Entre sol

Soit h la hauteur du l’entre  sol tel que : 

�=	 = 	�	– 	=@�AA=      Avec        

ℎ� = 403 − 20 = 383	��	
� ≥ 383/20 = 19.15	��		 →

��B: ≥ 	15	

                                          Pré dimensionnement des éléments

1,4<4 1,5<4 1,4<4 

25<77,5 25<70 25<77,5 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, ils sont destinée
d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part, à assure la 
stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales. 

dimensionnement se fera conformément à l’Article 7.7.1 du RPA99verssion 

2003 

D’après le RPA on considère comme voiles les 

éléments satisfaisant à la condition L

contrairement aux éléments linéaires.

Avec : L : longueur min du voile

             e : l’épaisseur du voile. 

coupe d’un voile en élévation  

De plus, l’épaisseur est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage h

par le RPA, et des conditions de rigidité aux extrémités

 

Fig. II .3 coupe d’un voile linéaire 

Pour notre structure nous avons des voiles linéaires, leurs épaisseurs se

sol : 

sol tel que : ℎ = 4.03� 

        =@�AA=:	é.-B99�80	;�	D-	;-DD� = 20�� 

= = �&	*� 
��			 → Eé0BFBé�													��			� ≥ 4	� = 80	��

Pré dimensionnement des éléments. 
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vérifier 

 vérifier 

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, ils sont destinées, 
d’une part à reprendre une partie des charges verticales et d’autre part, à assure la 

RPA99verssion 

nsidère comme voiles les 

éléments satisfaisant à la condition L≥4e, 

contrairement aux éléments linéaires. 

longueur min du voile 

 

libre d’étage he d’une valeur 

de rigidité aux extrémités.  

Pour notre structure nous avons des voiles linéaires, leurs épaisseurs seront comme 

 

��.	
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- 1er Entre sol et rez-de-chaussée : 

ℎ� = 	408	– 	20 = 388	��	
�	 ≥ 388	/20 = 19,4��				 → 	= = �&*�	
��B:	 ≥ 	15	��					 → 	Eé0BFBé�									��			�	 ≥ 	4	� = 80��.	
 
-Etages courant : 
ℎ� = 306 − 20 = 286	��	
� ≥ 	286/20 = 14,03	��		 → = = �&	*�	
��B:	 ≥ 15	��			 → Eé0BFBé�			��		� ≥ 	4	�	 = 80	��.	

	
Pour la sécurité et la faciliter de la mise en œuvre, on opte pour une épaisseur = = �&*� 
et d’une longueur � = G& cm pour les voiles du 2eme Entre- sol jusqu’au dernier étage. 
 

1.4  Les poteaux : 
C’est des éléments porteurs ponctuel assurent la reprise des charges et surcharges 
vertical issue des différents niveaux, et lorsqu’ils  sont associés à des poutres pour 
former des cadres ou portique à reprendre les actions horizontales dues au vent et 
surtout aux séismes.  
Le pré dimensionnement de ces derniers se fait à l’ELS en compression simple, en 
vérifiant les exigences du l’article 7.4.1 du RPA 99/version 2003 ; qui sont les 
suivantes pour les poteaux rectangulaires de zone II : 

 

• HB:	(41, ℎ1) 	≥ 	25��	
• HB:	(41, ℎ1) 	≥ 	ℎ�/20	
• 1/4	 < 	41/ℎ1	 < 	4	

Le calcul sera fait pour le poteau le plus sollicité (ayant la plus grande surface 
d’influence), la section des poteaux est en fonction de la combinaison des charges et des 
surcharges à l’ELS exprimée par la relation suivante :  

K = LM
N(*

 

Avec :  LM	 = 	O	 + 	P		
												N(* = &, QR*�G	
 
Ns: l’effort de compression revenant au poteau le plus sollicité, Il sera déterminé à partir 
de la descente de charge donnée par les règles du BAEL 91 ; 
G : charges permanentes ; 
Q : surcharges d’exploitations ; 
 S : section de poteau. 
 
2. Détermination des charges et surcharges : 
 

2.1. Charges permanentes « G »: 
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� Toiture : 

 
 Tableau II.2 : Les charges permanentes de la toiture. 

Eléments G(KN/m2) 

Couverture en tuile mécanique 
 

0,45 

Chevrons et pannes et fixation 
 

0,10 

Isolation thermique en liège 0, 16 
Enduit en plâtre                                        0,2 

 GT=1,81KN/m2 

 
� Les planchers : 

 
a) Plancher étage courant (corps creux) : 

 
Fig. II.4: coupe de planchers étage courant 

 
Tableau II.3 : Les charges permanentes de plancher d’étage courant 
 

N0 Eléments Poids volumique 
γ (KN/m3) 

Epaisseur 
e(m) 

Charge 
(KN/m2) 

01 Revêtement en carrelage 20 0,02 0,40 
02 Mortier de pose 20 0,02 0,40 
03 Couche de sable 19 0,02 0,38 
04 Dalle de compression+ 

corps creux 
/ (16+4)=0,20 2,85 

05 Enduit en plâtre 10 0,02 0,20 
06 Maçonnerie en brique 

creuse (y compris enduit 
en plâtre) 

9+10 0,10+0,04 0,90+0,40=1,30 

 GT=5,53KN/m2 
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b) Planchers dalle plaine : 

 
Fig. II.5 : Coupe de planchers dalle pleine 

 
           Tableau II.4 : Valeur de la charge permanente de la dalle pleine 
N0 Eléments Poids volumique 

γ(KN/m3) 
Epaisseur 

e(m) 
Charge 

(KN/m2) 

01 Revêtement	en		carrelage	 20	 0,02	 0,40	

02 Mortier	de	pose	 20	 0,02	 0,40	

03 Couche	de	sable	 19	 0,02	 0,38	

04 Dalle	en	béton	armé	 25	 0	,20	 5	

05 Enduit	ciment	 20	 0,02	 0,40	

 Mur	intérieur	 /	 /	 1,3	

	 	 	 	 GT=7,88KN/m2 

 
� Maçonnerie  

a) Mur extérieure 

 

  4 

 

 

  3 

 

 

Tableau II.5 : Charges revenant aux murs extérieur  

N0 Eléments 

Poids 

volumique 

γ(KN/m3) 

Epaisseur 

(m) 

Charge 

(KN/m2) 

01 Enduit de ciment 18 0,02 0,36 

02 Cloison en brique creuses (8trous) 9 0,10 0,90 

03 Lame d’air / 0,05 / 

5 

1 

2 

Figure II.6 : Coupe verticale du mur double cloison 
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04 Cloison en brique creuses (8trous) 9 0,10 0,9 

05 Enduit de plâtre sur la face intérieur 10 0,02 0,20 

 GT=2,36KN/m2 

 

b) Murs intérieur  

 

Figure II.7 : Coupe verticale d’un mur intérieur 

 Tableau II.6 : Charges revenant aux murs intérieur 

N0 Elément 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Epaisseur(m) 
Charges 

(KN/m2) 

01 Enduit en plâtre 10 0,02 0,20 

02 Brique creuse 9 0,10 0,90 

03 Enduit en plâtre 10 0,02 0,20 

 GT=1.30KN/m2 

 

� Balcons (en dalle pleine) : 

           Tableau II.7 : Valeur de la charge permanente de la dalle pleine des balcons. 
 

N0 Eléments Poids volumique 
γ(KN/m3) 

Epaisseur 
e(m) 

Charge 
(KN/m2) 

01 Revêtement	en		carrelage	 20	 0,02	 0,40	

02 Mortier	de	pose	 20	 0,02	 0,40	

03 Couche	de	sable	 19	 0,02	 0,38	

04 Dalle	en	béton	armé	 25	 0,15	 3,75	

05 Enduit	en	ciment	 18	 0,02	 0,36	

	 	 	 	 GT=5,29KN/m2 
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� Acrotère : 

La charge permanant de l’acrotère est déterminée comme suite : 

Poids propre:			S = T	 × 	V	 × 1�D 
S= (0,03×0,15)/2+(0,07×0,15)+(0,1×0,6)=0,07275                   W = &, &)�)��� 

D’où    S = 25 × 0,07275 × 1�D                        	O = $, G$GXL/�A 
 

 

Fig II.8 : coupe transversale de l’acrotère 

2.2  Surcharges d’exploitation « Q » 

   Tableau II.8: Surcharges d’exploitation des différents éléments  

Eléments 
Surcharge « Q » 

[KN/m2] 

Toiture 1,00 

Acrotère 1,00 

Planchers étage courant à usage 

habitation 
1,5 

RDC à usage commercial 5 

Entre-sol à usage commercial 5 

Balcon 3,5 

Escalier 2,5 

 

2.a.  Les surcharges d’exploitation :      Qplancher	= P × W 

Toiture :	Y = 1,00 × 15,512 = $�, �$�XL 

Plancher étages courants :	Y = 1,5 × 15,512 = �+, �QGXL 

Plancher RDC (commercial) : 	Y = 5 × 15,512 = )), �QXL 
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Plancher entre sol (service) : Y = 5 × 15,512 = )), �QXL 

2.b.  Descente de charge :  
La descente des charges est le chemin suivi par les différentes actions (charges et 
surcharges) du niveau le plus haut de la structure jusqu’au le plus bas avant sa 
transmission au sol, on effectuera la descente de charges pour le poteau le plus sollicité. 
 
En premier temps pour nos calculs on considère la section des poteaux selon le 
minimum exigé par le RPA (RPA 99VERSSION 2003/Art7.4.1) dans la zone (IIa) qui est 
de (25x25) cm2. 
Le poteau le plus sollicité est représenté ci-dessous 
 
 
 
                                               E 
 
 
 

2.125m 

 

0.25m                                                                                   2 

 

2.125m 

 

 

                          1.825m      0.25m    1.825m 

                     Figure II.9: Surface d’influence du poteau le plus sollicité   

� Surface d’influence :  

L’aire des planchers revenant au poteau le plus sollicité sera déterminé comme suit : 

V1 + V2 + V3 + V4 = 3,878 + 3,878 + 3,878 + 3,878 = 15,512�Z      ⟹ ST=$�, �$�	�� 

2.c . Poids propre des éléments : 

 
� Poids de toiture :            Ptoitur=Gtoitur×S                  

			1.81 × 15,512 = 28,076    →     Ptoitur= 28,076\7	
 

� Poids des planchers:         Pplancher=Gplancher  × S 

              -Plancher étage courant, RDC et les 2 Entre sol:  
															] = 5,53 × 15,512 = 85,781        →] = 85,781\7	

 

 

S1                       PS        S2 

 

PP                                     PP 

 

 

S3                       PS        S4 

 

E 

2 
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� Poids des poutres :        Ppoutre=(4 × ℎ × T) × �	
Avec        ρ: le poids volumique du béton égale 25KN/m3 

                  L : longueur de la poutre  

 

 

                 -Poutre principales (25x35) 

  PPP= (0,25 × 0,35 × 25) × 4,25 = 9,296\7 

 

               -Les poutres secondaires (25x35)  

PPS= (0,25 × 0,35 × 25) × 3,65 = 7,984\7	
Le poids total de la poutre est   PPtot= 17,28	\7 

� Poids des poteaux :      Ppot=V × T × ℎ� 

Avec :      S : sections des poteaux en zone IIa ≥ 25cm (RPA99/verssion2003) 

                 ρ: poids volumique du béton égale 25KN/m3 

                 he : hauteur d’étage  

-Les poteaux du 2eme Entre sol : 

]Z^_^  E- sol = 0,25 × 0,25 × 25 × 4,03 = 6,296   →]Z^_^  E- sol = Q, �`QXL 

 

-Les poteaux du 1er Entre sol et RDC: 

] = 0,25 × 0,25 × 25 × 4,08 = 6,375 → a = Q, +)�XL	
 

-Les poteaux d’étage courant : 

Pe-courant = 0,25 × 0,25 × 25 × 3,06 = 4,781	 → a = ', )G$XL 

2.d. Calcul des surcharges d’exploitation cumulé selon la loi de dégression  

des charges : 

D’âpres le DTR B.C.2.2, la loi de dégression des charges s’applique aux bâtiments à 
grand nombre de niveaux. Le nombre minimum de niveaux « n » pour tenir compte de 
cette loi est de cinq. 

En raison du nombre d’étage qui compose une structure étudiée n=10 ≥ 5, on doit 
compter de la loi de dégression pour des surcharges d’exploitation différentes. La loi de 
dégression est donc définie comme suit : 

Pb = P& + (+ + b)/�b	(P$ + P� + P+ + P'…… . . Pb)	
Avec        Q0 : surcharges d’exploitation à toiture  

                  Qi : surcharges d’exploitation à étage i 
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     Q0 
                     
                     Q 1= Q0+Q1 

                     Q 2=  Q0+0.95 (Q1+Q2) 
                     Q3=  Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3) 
                     Q 4 = Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4)  

       Q 5=  Q0+0.80 (Q1+Q2+ Q3+Q4+Q5)  
       Q 6= Q0+0.75  (Q1+Q2+ Q3+Q4+Q5+Q6) 

  Qn           Qn=Q0+ (3+n)/2n (Q1+Q2+Q3+Q4+…Qn)    
 

Fig II.10 : la loi de dégression des charges 

� Le coefficient de dégression de charges (3+n/2n) 

Tab II.9: Coefficients de dégression des charges 

Niveau T 5 4 3 2 
 

1 RDC 
1er entre 

sol 
2em entre 

sol 

coefficient 1 1 0,95 0,90 0,85 
 

0,80 0,75 
 

0,70 0,65 

Surcharges d’exploitation cumulées d’âpres la loi de dégression des charges : 

ST = Q0  
S5 = Q0 + Q1  
S4 = Q0 + 0,95 × (Q1+Q2)  
S3= Q0 + 0,90 × (Q1+Q2+Q3)  
S2 = Q0 + 0,85 × (Q1+Q2+Q3+Q4)  
S1= Q0 + 0,80 × (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)  
RDC= Q0 + 0,75 × (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)  
01er entre-sol= Q0 + 0.70 × (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) 
02em entre-sol= Q0 + 0.65× (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8) 
 

� Application numérique : 
 

Toiture = $�, �$�XL.	
05éme niv =15,512 + 23,268=38,78 KN. 
04éme niv =15,512+ 0,95 (2x23,268) = 59,721 KN. 
03éme niv =15,512+ 0,90 (3 x 23,268) = 78,335 KN. 
02éme niv =15,512 + 0,85 (4 x 23,268) = 94,623 KN. 
01er niv=15,512 + 0,80 (5x 23,268) = 108,584 KN. 
RDC = 15,512+ 0,75 (5 x 23,268+77,56) = 160,937 KN. 
01er entre-sol = 15.512+ 0,70(5 x 23,268+77,56x2) = 205,534 KN. 
02éme entre-sol = 15.512+ 0,65(5 x 23,268+77,56x3) = 242,375 KN 
  

Q1 

Q2 

Q3 

Q4 

Q5 

Q6 
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Tableau II.10 : Pré dimensionnement des poteaux. 

 Charge permanente G (KN) Charge d’exploitation 

Q 

Effort 

normal N 

(KN) 

Section du poteau 

Niveau Plancher Poutre Poteau GTot Gcum Qplancher Qcum N=GC+Qc S≥N/0.6fc28 S adopté 

Toiture 28.076 17.28 4.781 50.137 50.137 15.512 15.512 65.649 43.766 25x30 

5 85.781 17.28 4.781 107.842 157.979 23.268 38.78 196.759 131.172 25x30 

4 85.781 17.28 4.781 107.842 265.821 23.268 59.721 325.542 217.028 25x30 

3 85.781 17.28 4.781 107.842 373.663 23.268 78.335 451.998 301.332 25x30 

2 85.781 17.28 4.781 107.842 481.505 23.268 94.623 576.128 384.085 25x30 

1 85.781 17.28 4.781 107.842 589.347 23.268 108.584 697.931 465.287 25x30 

RDC 85.781 17.28 6.375 109.436 698.783 77.56 160.937 859.72 573.146 25x30 

1er sous-sol 85.781 17.28 6.375 109.436 808.219 77.56 205.534 1013.753 675.835 30x35 

2eme sous-sol 85.781 17.28 6.296 109.357 917.576 77.56 242.375 1159.951 773.301 30x35 
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3.  Vérification: 

 3.1. Vérification relative au coffrage : 

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent respecter les conditions 
suivantes RPA 99/version 2003(ART7.4.1) 

 Tableau II.11 : Vérification des sections des poteaux selon le RPA99 

Conditions exigés 
par le RPA 

Section des poteaux Valeur calculée vérification 

 

Min (b1,h1)≥25 

Min (b1,h1)≥he /20 

1/4<b1/h1<4 

 Etages courant : 

(25x30) 

 

Min (b1,h1)=25≥25 

 
�  

Min (b1,h1)≥he/20 

he/20=306/20=15,3 
�  

1/4<b1/h1<4 �  

 

 

RDC, 1erentre-sol 

(25x30) et (30x35) 

Min (b1,h1) =25≥25 

 
�  

he/20=408/20=20,4 �  

1/4<b1/h1<4 �  

2éme entre-sol 

(30x35) 

Min (b1,h1) =30≥25 

 
�  

he/20=403/20=20,15 �  

1/4<b1/h1<4 �  

 

 3.2.  Vérification au flambement :  

Le flambement est un phénomène d’instabilité élastique, se traduisant par le 
fléchissement d’un poteau (apparition d’un moment de flexion parasite) produit à 
partir d’une certaine contrainte.  

Lors du flambement on se trouve dans le cas de grande déformation d’un élément 
étant lié à ces dimensions, on dit que ce dernier est un phénomène d’instabilité de 
forme.  

Il faut satisfaire la condition suivante, pour qu’il n’y a pas de risque de flambement: 

d = �R/e	 ≤ �& 

Avec : λ : Elancement du poteau 
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  Lf : longueur de flambement du poteau (lf=0.7×l0)   (BAEL99/B.8.3,31) 

  l0 =he : longueur  libre du poteau. 

  i: rayon de giration ( e = fg
W  ). 

  S: section transversal du poteau (S=b×h ) 

  I: moment d’inertie  du Poteau      Ixx=
(.�+
$� 		et       Iyy= 

�×(+
$�                                                       

En remplace et on trouve  

λ=
#.hij
fk
l

         ⟹        #.hij
fmn
on

=
#.hij	√qZ

r  (suivant Ix) 

              ⟹#.hij
fsn
on

=
#.hij	√qZ

t   (suivant Iy) 

Finalement :    λy=2,425 L0/b      et      λx=2,425 L0/h 

Les résultants sont dans le tableau suivant : 

                  Tableau II.12 : vérification au flambement  

niveau Poteau 
L0 

(m) 

b 

(m) 

h 

(m) 
λx λy vérification 

E-sol 2 30x35 4,03 0,30 0,35 27,922 32,575 �  

E-sol 1 30x35 4,08 0,30 0,35 28,256 32,98 �  

RDC 25x30 4,08 0,25 0,30 32,98 39,576 �  

1-2-3-4-5 25x30 3,06 0,25 0,30 24,735 29,682 �  

Toiture 25x30 4,76 0,25 0,30 38,477 46,172 �  

 

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

 3.3.   Vérification des rigidités : 

Nous devons avoir des rigidités dans les poteaux supérieurs à celles des poutres. 
 
Calcul des rigidités linéaires des poteaux et des poutres :	
  Rigidité linéaire d’un poteau : Xu	 = 	gu	/	�* 
  Rigidité linéaire d’une poutre : Xe = g/�* 

 
Avec :   I : Moment d’inertie de l’élément 
              hc,  Lc: Hauteur et longueur calculées qui seront déterminées ultérieurement: 
 

�* = 	�v 	+	$� 	=u                               �* = 	�w + $
� 	�uxy�z= 

 
ℎw : Hauteur de poteau entre nus des poutres. 
�w : Longueur de la poutre entre nus des appuis (poteaux) 
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h0 : Hauteur des poteaux entre axes des poutres. 
hp : Hauteur de la poutre. 
ep : Largeur des poteaux. 
L0 : Longueur de la poutre entre axes des poteaux. 
K : Rigidité linéaire (poutre, poteau).      

	Xu = gu/�* 

 

Figure II.11 : Identification des paramètres d’un portique 

Tableau II.13: Rigidités des poteaux dans le sens xx 

niveau section h0 ℎw 
1
2 �{ hc Ip Kp 

2éme et 
1ere-sol 

30x35 
30x35 

403 368 15 383 107187.5 279,862 

408 373 15 388 107187.5 276,256 

RDC 25x30 408 373 12.5 385,5 56250 145,914 

Etages 
1-2-3-4-

5 
25x30 306 271 12.5 283,5 56250 198,412 

 

Tableau II.14 : Rigidité des poteaux dans le sens yy 

niveau section h0 ℎw 
1
2 �{ hc Ip Kp 

2éme et  
1er e-sol 

30x35 
403 368 15 383 78750 205,614 

408 373 15 388 78750 202,964 

RDC 25x30 408 373 12.5 385,5 39062,5 101,329 

Etages  
1-2-3-4-5 

25x30 306 271 12.5 283,5 39062,5 137,786 
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Tableau II.15 : Rigidités des poutres suivant xx 

            cm2                    cm cm4 cm3 

Niveau travée section L0 �w 1
2 ℎ{|}~�� 

LC �{  \{ 

2éme E-
sol 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 
 

330 
360 
360 
360 
360 
330 
 

 
 
 
17.5 

347,5 
377,5 
377,5 
377,5 
377,5 
347,5 
 

 
 
89322.916 
 

257,044 
236,616 
236,616 
236,616 
236,616 
257,044 
 

1er E-
sol 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
 
25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 
 

330 
360 
360 
360 
360 
330 
 

 
 
 
17.5 

347,5 
377,5 
377,5 
377,5 
377,5 
347,5 
 

 
 
 
89322.916 
 

257,044 
236,616 
236,616 
236,616 
236,616 
257,044 
 

RDC 1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
 
25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 
 

335 
365 
365 
365 
365 
335 
 

 
 
 
17.5 

352,5 
382,5 
382,5 
382,5 
382,5 
352,5 
 

 
 
 
89322.916 
 

253,398 
233,523 
233,523 
233,523 
233,523 
253,398 
 

Etage1 1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 
 

 
335 
365 
365 
365 
365 
335 

 
 
 
17.5 
 

352,5 
382,5 
382,5 
382,5 
382,5 
352,5 
 

 
89322.916 
 

 
253,398 
233,523 
233,523 
233,523 
233,523 
253,398 
 

Etage 
2 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
  25x35 
 

360 
390 
390 
390 
390 
360 
 

335 
365 
365 
365 
365 
335 

 
 
 
17.5 

352,5 
382,5 
382,5 
382,5 
382,5 
352,5 
 

 
 
 
89322.916 
 

253,398 
233,523 
233,523 
233,523 
233,523 
253,398 
 
 

Etage 
3 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 
 

335 
365 
365 
365 
365 
335 

 
 
 
17.5 

352,5 
382,5 
382,5 
382,5 
382,5 
352,5 
 

 
 
 
89322.916 
 

253,398 
233,523 
233,523 
233,523 
233,523 
253,398 
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Etage 
4 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 

335 
365 
365 
365 
365 
335 

 
 
 17.5 

352,5 
382,5 
382,5 
382,5 
382,5 
352,5 
 

 
 
89322.916 
 

253,398 
233,523 
233,523 
233,523 
233,523 
253,398 
 

Etage 
5 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 
5-6 
6-7 
 

 
 
 
 25x35 

360 
390 
390 
390 
390 
360 

335 
365 
365 
365 
365 
335 

 
 
  17.5 

352,5 
382,5 
382,5 
382,5 
382,5 
352,5 
 

 
 
89322.916 
 

253,398 
233,523 
233,523 
233,523 
233,523 
253,398 
 

     

    Tableau II.16 : Rigidités des poutres suivant yy 

            cm2                    cm cm4 cm3 

Niveau travée section L0 �w 1
2 ℎ{|}~��  

LC �{  \{ 

2éme E-
sol 
 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
25x35 

 

450 
450 
450 
450 

415 
415 
415 
415 

 
17.5 

 

432,5 
432,5 
432,5 
432,5 

 
45572.916 

105,370 
105,370 
105,370 
105,370 

1er E-
sol 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
  25x35 

450 
450 
450 
450 

415 
415 
415 
415 

 
 

17.5 

432,5 
432,5 
432,5 
432,5 

 
45572.916 
 

105,370 
105,370 
105,370 
105,370 

RDC 1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
25x35 

450 
450 
450 
450 

420 
420 
420 
420 

 
17.5 

437,5 
437,5 
437,5 
437,5 

 
45572.916 
 

104,166 
104,166 
104,166 
104,166 

Etage1 1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
 

25x35 

450 
450 
450 
450 

420 
420 
420 
420 

 
 

17.5 

437,5 
437,5 
437,5 
437,5 

 
45572.916 
 

104,166 
104,166 
104,166 
104,166 

Etage 
2 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
 

25x35 

450 
450 
450 
450 

420 
420 
420 
420 

 
 

17.5 

437,5 
437,5 
437,5 
437,5 

 
45572.916 
 

104,166 
104,166 
104.166 
104,166 

Etage 
3 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
 

25x35 
 

450 
450 
450 
450 

420 
420 
420 
420 

 
17.5 

 

437,5 
437,5 
437,5 
437,5 

 
45572.916 
 

104,166 
104,166 
104,166 
104,166 

Etage 
4 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
  25x35 

450 
450 
450 
450 

420 
420 
420 
420 

 
 

17.5 

437,5 
437,5 
437,5 
437,5 

 
45572.916 
 

104,166 
104,166 
104,166 
104,166 

Etage 
5 

1-2 
2-3 
3-4 
4-5 

 
25x35 

450 
450 
450 
450 

420 
420 
420 
420 

 
17.5 

437,5 
437,5 
437,5 
437,5 

 
45572.916 
 

104,166 
104,166 
104,166 
104,166 
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Dans les tableaux ci-dessus, nous remarquons que la rigidité des poteaux est inferieure 
à celles des poutres (RDC et les étages 1, 2, 3, 4, 5), donc nous devons augmenter les 
sections des poteaux. 
 

Conclusion : 
Apres avoir finis le pré-dimensionnement des éléments structuraux et faire tous les 
vérifications nécessaires, nous avons adopté les sections suivantes : 
Tableau II.17: Récapitulatif des résultats 

Hauteur de plancher corps creux  ht=20 cm (16+4) 

Epaisseur de la dalle pleine  e=15cm 

Epaisseur des voiles e=20cm 

 

Sections des poutres 

Poutre principale  (25x35) 

Poutre secondaire (25x35) 

Poutre palière (25x30) 

Poutre de chainage (25x35) 

Les fermes de la toiture  (25x35) 

 

 

Sections des poteaux 

1er entre-sol (35x45) 

2eme entre-sol (35x45) 

RDC (35x45) 

1erétage  (30x35) 

2emeétage (30x35) 

3emeétage (30x35) 

4emeétage (30x35) 

5eme étage (30x35) 
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Introduction : 
Les éléments non structuraux, ou les éléments secondaires sont des éléments n’ayant 
pas de fonction porteuse et n’apportent pas de contribution significative à la résistance 
aux actions sismiques de l’ensemble, donc nous pourrons les calculés séparément sous 
l’effet des charges qui leurs reviennent. Le calcul sera fait conformément aux règlements 
de BAEL 91 modifiée 99 et le RPA99version 2003. 
 
III.1  Acrotère : 

L’acrotère est un élément non structural contournant le bâtiment au niveau de la 
terrasse inaccessible. Il est conçu pour la protection de la ligne de jonction entre lui-
même et la forme de pente, contre l’infiltration des eaux pluviales, il sert aussi à 
l’accrochage du matériel des travaux d’entretiens des bâtiments. 

L’acrotère est considéré comme une console, encastrée dans le plancher 
(plancher terrasse), soumise à son poids propre (G) donnant un effort normal(N) et une 
charge d’exploitation horizontale (Q=1KN/ml) non pondérée qui engendre un moment 
de flexion M dans la section d’encastrement. 

 
1.1  Hypothèses de calcul : 
� le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur 
� la fissuration est considéré comme préjudiciable 
� l’acrotère sera calculé en flexion composée à l’ELU et à l’ELS. 

 

 

Fig. III.1 : coupe verticale de l’acrotère      Fig. III.2 : schéma statique de l’acrotère 

1.2 Calcul des sollicitations : 
 

• Poids propre de l’acrotère :  
 ����� = ��	�1��         Avec  � = 25	��/�� 
 	 = (0,03 × 0,15)/2 + (0,07 × 0,15) + (0,1 × 0,6) = 0,07275�� 

�’�ù����� = 25 × 0,07275 × 1�� ⟹ � = 1,818�� 

Avec :  ρ: poids volumique du béton 

S : section transversale de l’acrotère. 
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• Les efforts internes : "# = $ × %	 = 1	 × 0,6 = 	0,6	��.�	('��()*	+(	,()-(,.(�()*).	/	 = $ = 	1	��	(0�1..é(		�2*é,2�().	3 = � = 1,818	��	(455�,*		)�,�2�).	
 

 

 

 

 

"	 = # × 6 / = # 3 = 7	
Les Moments                       efforts tranchantsefforts normaux 

Fig. III.3 : diagramme des efforts interne de l’acrotère (M T N) 

1.3.  Combinaison des charges : 
� A L’ELU : 1.35G+1.5Q 

 �8 = 	1,35� = 1,35 × 1,818 = 2,454��	:8 = 1,5$ = 1,5 × 1 = 1,5	��	'8 = 1,5'	 = 1,5 × 0,6	 = 	0,9	��.�	
 

� A L’ELS: G+Q �< = � = 1,818	��	:< = : = 1��	'< = 	'	 = 	0,6	��.�.	
 

1.4. Ferraillage : 
Il consiste à étudier une section rectangulaire de hauteur (h= 10cm) et de largeur 
(b=100cm). Le principe est d’étudier la section du béton en flexion simple sous un 
moment fictif  (+Mf) afin de déterminer les armatures fictives Af puis en flexion 
composée pour déterminer les armatures réelles A 
 

 
 

Fig. III.4 : Section de l’acrotère soumise à la flexion composée 
 

 
Avec  h : épaisseur de la section. 

c : la distance entre le centre de gravité des aciers et la fibre extrême du béton 
(enrobage) 
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d= h-c : hauteur outil. 
Mf: moment fictif calculé par rapport au centre de gravité des armatures tendues. 
 
Remarque : le calcule se fera à l’ELU puis nous vérifions à l’ELS. 
 

1.5. Calcul à l’ELU  
1. Calcul de l’excentricité (8 = '1�1 ⟹ (8 = 0.92,454 = 0,366	� = 36,6=� 

(* ℎ2 − = = 5 − 3 = 2=�	 	
Avec :  Mu: moment dus à un effort de compression  

Nu: effort de compression. 
eu: l’excentricité. ℎ/2 − = : la distance entre le centre de gravité de la section et le centre de gravité 

des armaturestendue. 
 
Donc :  (8 = 	36,6=� > 2=� 

Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les 
armatures d’où la section est partiellement comprimée(SPC). 
Donc, l’acrotère sera calculé en flexion simple sous l’effet du moment fictif (Mf), puis en 
flexion composée ou la section d’armatures sera déterminée en fonction de celle déjà 
calculée. 

2. Calcul en flexion simple : 
� Moment fictif : 'A 	= �8 × 2	

 Avec : 
a : distance entre « cp » et le centre de gravité des armatures inferieures tendues. 2 = 	(8 +	(ℎ2 − =).	'A 	= 2,454 ×	[0,366 + 0.02] 					⟹ 'A = 2,454 × 0,386 = 0,947	��.�	

⟹'A = 0.947��.�	
� Moment réduit  

µ8 = 'AD+�5E8  

F-(=:	5E8 = 0,855��HIJE ⟹ 5E8 = 0,85 × 251 × 1,5 = 14,2'02	
     d=h-c     ⟹  d=100-30=70mm 

µ8 = 0,947 × 10K1000 × 70� × 14,2 ⟹ µ8 = 0,014	
 
µ8 = 0,014 < µM = 0,392⟹ la section est simplement armée (SSA) 

⟹Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires pour la section. 
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Fig.III.5 : la section d’armature sous la flexion composée 
� Calcul des armatures fictives en flexion simple (F<NA) : F<NA = 'AO. +. P<N 

Avec :   P<N : contrainte limite d’élasticité de l’acierP<N = 5Q/J< 
µu=0,014   ⟹     β=0,993    

 

F<NA = 0.947 × 10K0,993 × 70 × 348 ⟹ F<NA = 0,392=��	
 

 
� Calcul des armatures réelles en flexion composée(F<N): F<N = F<NA − F’<N 	 F<N = F<NA − F’<N⟹F<N = F<NA − �8P<N 	F<N = 0,392 − 0,0705 = 0,32=��	F<N = 0,32=��F<� = 0=��	 	

1.6. Vérification à l’ELU 
 

1) Condition de non fragilité du béton (BAEL91/ Art A.4.2.1) : 
Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures tendues 
quitravaille à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première 
fissuration de la section droite. � ≥ S.��ATUAV 				avec		� = WEX FYZ[=

S.��ATU	.EXAV 			⇒		FYZ[ = S,��×�,\×\SSS×]S^SS     ⇒			FYZ[ = 0,845=�� 
 FYZ[ = 0,845=�� ≥ F<N = 0,32=�� → `a	bcdefgfcd	d’hig	jai	kélfmféh	.		
-Les armatures minimums calculées à la condition de non fragilité sont supérieure aux 
armatures réelles, donc nous adopterons une section : F< =	FYZ[ = 0,845=��.	
Soit :       As= 4HA8=2,01cm2, avec un espacement	N = 25=�. 
 

• Armatures de répartition  F� = Wn̂⟹F� = �.S\^ = 0,50=��.	
On adaptera3HA8=1.5cm2 avec un espacement 	N = 20=�.	
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2) Vérification au cisaillement (BAEL91/ Art 5.1,211) 
Nous avons une fissuration préjudiciable d’où : 
 

τ̅u = min     
S.\oApqrst ; 4'02		     ⟹      min   2,5MPa ; 4MPa    = τ̅u=2,5MPa 

 v8 = w8D. +	
Avec : w8 = 1,5$ = 1,5 × 1 = 1,5��(L’effort tranchant)    , b=100cm    etd=7cm v8 = 1,5 × 1031000 × 70 = 0.02143'02	v8 = 0,02143	'02 ≤ v8̅ = 2,5	'02	
Condition vérifiée, donc pas de risque de cisaillement. 
Alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
 
3) Vérification de l’adhérence des barres :(BAEL91/ Art 6.1,3) 

Le béton armé est composé de béton et d’acier, donc il est nécessaire de connaitre le 
comportement à l’interface entre ces deux matériaux, pour cela on doit vérifier 
l’inégalité suivante:  

τ̅se =ψs×ft28  

ψs : coefficient de scellement égale à 1,5pour les barres HA. 

τ̅se= 1,5×2,1=3,15MPa 

v<Q = -80,9. +. ∑1Z 	
Avec : 

 ∑Ui : somme des périmètres  utiles des barres 

∑Ui=n.п.Ф                ∑Ui=4×3.14×1=12.56cm 

n : nombre de barres  

τse=1,5×10/0,9×7×12,56=0.189MPa 

τse =0,189 MPa ≤ τ̅se =3,15MPa  ⇒ condition vérifiée (pas de risque de glissement des 
barres). 

4) Ancrage des barres (Art A.6.1.221/BAEL91 modifié99) : 
Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28=25 MPa, la longueur de scellement 
droit ls est :  
Ls=35Φ =35×1=35 Ls=35 cm 
 
5) Vérifier l’espacement des barres (Art A.8.2,42/BAEL91) : 
Armatures principales : St=25 cm ≤ min { 3h; 33 cm} = 30 cm. Condition vérifiée. 
Armatures de répartition : St=20 cm ≤ min { 4h; 45 cm} = 40 cm. Condition vérifiée. 
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1.7. Vérification à l’ELS 

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

-la contrainte dans les aciers :  σst≤σ̅st 

-la contrainte dans le béton :σbc≤σ̅bc 

σbc : la contrainte dans le béton. 

σ̅bc : la contrainte limite dans le béton. 

σst : la contrainte dans les aciers tendus. 

σ̅st :la contraint limite dans les aciers tendus. 

1) Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans l’acier (Art 
A.4.5,33/BAEL91) 

L’acrotère est exposé aux intempéries c’est pour cette raison que la fissuration est 
considérée comme préjudiciable, on doit donc vérifier : 

P<N ≤ P<̅N=min{
�� fe; max (0,5fe ;110z{. 5N�H)}. 

Avec η : coefficient de fissuration dans notre cas η=1.6 pour HA  
 

σ̅st  = min {
��×400 ; max(0.5×400 ; 110√1.6 × 2.1)} 

Soit :σ̅st  = 201.63MPa 
 P<N = '<O\ × + × F<N  
 

Avec :�\=\SS×WnTE×X  =
\SS×�,S\\SS×] =0,287 

 �\ =0,287 
}�EMQ�8~�����β1=0,9155  ⟶ �\=44,17 

 

σst=
S.K×\S�S,�\oo×]S×�,S\×\Sq=46,579'02 

 
σst=46,579MPa  ≤σ̅st =201,63MPa⟹condition vérifiée 
 

2) Vérification de la contrainte de compression dans le béton 
On doit vérifier que   σbc≤σ̅bc 
Avec : 
σbc : la contrainte dans le béton comprimé. 
σ̅bc : la contrainte limite dans le béton comprimé. PE̅� = 0,6 × 5=28 = 0,6 × 25					 ⟶ PE̅� = 15'02	PE� = P<N�\ = 46,57944,17 ⟶ PE� = 1,054'02	
σbc≤ σ̅bc⟹   condition vérifiée 
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1.8. Vérification de l’acrotère au séisme  
Les forces horizontales de calcul Fp agissant sur les éléments non structuraux et les 
Équipements ancrés à la structure sont calculées suivant la formule : 
 
Fp=4. A Cp WP         (RPA99verssion 2003/Art6.2.3) 
 
A : Coefficient d’accélération de la zone et le groupe d’usage appropriés, tiré du RPA99        
      Dans notre cas (zone IIa, groupe d’usage 2) ⟶A=0,15(RPA 99/Art 4.2.3 tab 4-1) 
 
Cp: Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8  dans notre cas on prend :  
Cp = 0,8(valeurs tiré du RPA99 tableau 6.1) 
 
Wp: Poids de l’acrotère=1,818kN/ml 
D’où :  

FP=4× 0,15× 0.8× 1,818⟶   Fp=0,872KN/ml. 
Fp=0,872KN/ml≤ Q=1KN/ml⟹   condition vérifiée. 
Donc il est inutile de calculer l’acrotère au séisme. 
 
Conclusion  
Nous adaptons le ferraillage suivant pour notre acrotère : 

� Armatures principales : 4HA8 avec un espacement St=25cm 
� Armatures de répartitions : 3HA8 avec un espacement St=20cm 
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III.2. planchers  
Planchers à corps creux 
Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicité, le plancher à corps creux avec une 
dalle de compression. 
Le plancher à corps creux est constitué de : 

� Nervures appelées poutrelles de section en T. 
� Remplissage en corps creux, sont utilisé comme coffrage et comme isolant 

phonique. 
� Une dalle de compression en béton. 

 

 
Figure III.7 : Coupe verticale de plancher à corps creux 

 
2.1. Ferraillage de la dalle de compression  

La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, coulé sur place. Elle 
sera armée d’un treillis soudé de nuance (TLE 520 Φ≤6mm) dont le but de : 

� Limiter les risques des fissurations par retrait. 
� Résister aux effets des charges appliquées sur les surfaces réduites. 
� Réparti les charges localisées entre poutrelles voisines. 

Les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser les normes données par 
le(BAEL91/Art B.6.8, 423) qui sont les suivantes : 
- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles. 
- 33 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles. 
 

A. Calcul des armatures  
 

� Armatures perpendiculaires aux poutrelles (A
┴
) 

L : entre axes des poutrelles qui est égale à 65 cm (50≤L= 65 cm≤80cm). 
Donc : 

 
Soit : 
 
 
fe: Limite d’élasticité des aciers en MPa 
 

D’où :       �┴ ≥ ������� ≥0.5 cm2 

 
Soit A┴=5T5 /ml=0.98cm2 / ml ; avec un espacement de 20cm 
 
� Armatures parallèles aux poutrelles (A‖) 

A‖=A
┴
/2 

A‖=0.98/2=0.49cm2 

�┴ ≥ ��mh 	
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Soit A‖=5T5 /ml=0.98cm2/ml
 
Conclusion  
On adoptera pour le ferraillage
(5x200x200) mm2. 
 

 
Fig. III.8

 
2.2. Calcul des poutrelles

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie 
déterminée par l’entraxe de deux poutrelles consécutives com
suivante : 

Figure 
 
1) Dimensionnement des poutrelles 
 

Les poutrelles sont sollicitées par un chargement uniformé
largeur est déterminée par l’entre axe de deux poutrelles consécutives comme le montre 

la figure ci-dessous : 
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/ml ; avec un espacement de 20cm 

On adoptera pour le ferraillage de la dalle de compression, un treillis soudé de mailles

 

Fig. III.8 : Treilles soudées de (20×20) cm2 

des poutrelles 
Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie  dont la largeur est 
déterminée par l’entraxe de deux poutrelles consécutives comme le montre la figure 

Figure III.9: Surfaces revenant aux poutrelles 

Dimensionnement des poutrelles  

Les poutrelles sont sollicitées par un chargement uniformément répartie dont la 
largeur est déterminée par l’entre axe de deux poutrelles consécutives comme le montre 
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un treillis soudé de mailles 

dont la largeur est 
me le montre la figure 

 

ment répartie dont la 
largeur est déterminée par l’entre axe de deux poutrelles consécutives comme le montre 
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Figure III.10 : Surface revenant aux poutrelles 

 
Avec : 

L= longueur libre entre mur d’appuis 

b= 65cm : distance entre axes de deux poutrelle 

h = (16+4) : hauteur du plancher en corps creux 

b0= 12cm : largeur de la poutrelle 

h0 = 4 cm : épaisseur de la dalle de compression 

b1 : est le débord 

b1= 
(�	–��)	�  = 

(Ko	–	\�)	� = 26.5 cm 

2) calcul des poutrelles  
Le calcul des poutrelles se fait pour une bonde de 1ml en deux étapes : 

 
1er étape : avant coulage de la dalle de compression : 

La poutrelle est considérée comme simplement appuyée sur les poutres principales. Elle 
travaille en flexion simple, elle doit supporter en plus de son poids propre, la charge due 
à la main d’œuvre et le poids du corps creux. 
 

a) Chargement : 
Poids propre de la poutrelle :                �\ = 0.04 × 0.12 × 25 = 0.12��/�� 
Poids du corps creux :                            �� = 0.95 × 0.65 = 0.62��/�� 
La surcharge de l’ouvrier :																						$ = 1��/�� 
Charge permanente :    G = G1+G2 =0.74 KN/ml 
Charge d’exploitation : Q=1KN/ml 

 
b) Ferraillage à l’état limite ultime (ELU)  

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable (la plus longue travée) 
 
 Combinaison de charges :�8 = 1.35� + 1.5$ �8 = 1.35 × 0.74 + 1.5 × 1 = 2.5��/�� 
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                                                                                                                                                    2.5KN/ml 
                                              4cm                                                              
 
                  12cm                                                                         3.90m 
 

Figure III.11 : Schéma statique de la poutrelle 
 

� Calcul du moment en travée: "� = �����  '8 = �.o×(�.�)qH 	= 4.75��.�⟹"� = �. ���3.�	
 

� Calcul de l’effort tranchant sur appuis : / = ����  : = �.o×�.�� = 4.875��⟹/ = �. ����3	
Calcul des armatures : 

Soit : 
L’enrobage      c=2 cm 
Hauteur utile   d=h-c=4-2    ⟹ d=2 cm 

 

µE = ��E×Xq×At�    Avec  5E8 = S.HoApqr�st ⟹5E8 = S.Ho×�o\×\.o = 14.2	'02 

�E = ^.]o×\S�\�S×�Sq×\^.�⟹�E = 6.968 >> �M = 0.392		⇒SDA 

 
 
Conclusion : 
Vu la faible hauteur de la poutrelle qui est de 4cm, il est impossible de disposer deux 
nappes d’armatures (armatures de compression et de traction), par conséquent il est 
nécessaire de prévoir des étais intermédiaire  afin de soulager les poutrelles et les aider 
à supporter les charges et les surcharges aux quelles sont soumises et de manière à ce 
que les armatures comprimées (Asc) ne soient pas nécessaires. 
 
Calcul de la distance entre étais : généralement ces étais sont distants de 0.80m à 1.20m. 

Calcul du moment limite qui correspond à une SSA: 'M = µM × D × +� × 5E8⟹'M = 0.392 × 0.12 × (0.02)� × 14.2 × 10� = 0.26��.�	�Y�� = �(H×���� )⟹�Y�� = �(H×S.�K�.o ) = 0.91�	
Donc On prend  L = 1 m entre étais. 

 
2eme étape : après coulage de la dalle de compression 
 

Le calcul sera conduit en considérant que la poutrelle travaille comme une poutre 
continue, avec une inertie constante, reposant sur plusieurs appuis. Les appuis de rive 
sont considérés comme des encastrements partiels et les autres comme appuis simples. 

On note que la longueur de chaque travée est prise entre axe d’appuis 
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a)- Chargement : 

La poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celui de la dalle 
de compression ainsi que les charges et les surcharges revenant au plancher. 

Plancher étage courant: 

� A usage habitation 

Poids propre de plancher : G = 5.53 ×0.65 =3.595 kN /ml 

Surcharges d’exploitation : Q = 1.5×0.65 = 0.975kN/ml 

Les combinaisons des charges : 

• l’ELU : �8 = 1.35	G + 1.5	Q	= 6.315	¢£/¤¥ 
• l’ELS :  �< = 	G + 	Q	 = 4.57¢£/¤¥ 

� A usage commercial : 

Poids propre de plancher : G = 5.53 ×0.65 =3.595 KN /ml 

Surcharges d’exploitation : Q = 5×0.65 = 3.25 KN/ml 

Les combinaisons des charges : 

• l’ELU : �8 = 1.35	G + 1.5	Q	= 9.728	¢£/¤¥ 
• l’ELS :  �< = 	G + 	Q	 = 6.845	¢£/¤¥ 

Remarque : 
Vu la différence de chargement appliqué aux poutrelles du plancher étage courant(à 
usage habitation) et le plancher a usage commercial et dans le but de simplifier le calcul, 
l’étude se fera suivant le cas le plus défavorable (poutrelles du plancher RDC) et la 
section d’armature obtenue sera généralisée pour toute les autres poutrelles. 

b)- Choix de la méthode 
Le calcul des efforts internes se fera à l’aide de l’une de ces trois méthodes. 

• Méthode forfaitaire. 
• Méthode des trois moments. 
• Méthode de Caquot. 

 
b.1) Méthode forfaitaire : 
 
� principe de la méthode  

Il s’agit d’une méthode simplifier de calcul applicable aux planchers à surcharges 
modérées tels que les planchers des constructions courantes comme les bâtiments 
d’habitation, les bâtiments à usage de bureaux …ect.  

Cette méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des  moments sur appuis et les 
moments en travées suivant des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale 
du moment fléchissant M0.  
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L’utilisation de cette méthode conduit à un calcul rapide et direct puisqu’elle évite au 
projeteur d’effectuer des calculs laborieux suite à l’étude des cas de surcharges 
défavorables, elle n’est applicable que si les quatre conditions suivantes sont satisfaites : 

1)  Plancher à charge d’exploitation modérée, où : $ ≤ (5	��/��	;	2G). 

2) Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les 
différentes travées considérées. 

3) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 
1,25. 

4) Cas de fissuration non préjudiciable. 

� Exposé de la méthode : 
Les valeurs Mt, Mw et Me doivent vérifier les coefficients suivants tel que : 
M0: La valeur maximale du moment fléchissant dans une travée indépendante 
M0 = q l2/8 ;  dont « l » longueur entre nus d’appuis. 
Mw et Me: moments aux valeurs absolues sur appuis de gauche et de droite de la 
travée considérée. 
Mt: moment Max aux travées pris en compte dans les calculs de la travée 
Considérée. 

'N ≥ �2�¦(�2�§〈(1 + 0.3©)'S §	; 	 §1.05'S〉 − §�«¬�V� )	;	\.�¬S.�­� 'S®. Pour la travée de rive. 

'N ≥ �2�¦(�2�§〈(1 + 0.3©)'S §	; 	 §1.05'S〉 − §�«¬�V� )	;	\¬S.�­� 'S®. Pour la travée 

intermédiaire.	

 

Figure III.12: Diagramme des moments (principe de la méthode) 

Avec α : le rapport des charges d’exploitation à la somme des charges permanant et 
d’exploitation non pondérée, ou: 

© = $� + $F-(=			0 ≤ © ≤ 23 
La valeur de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au moins égale à : 
0,6 M0 ⟹pour une poutre de deux travées. 
0,5 M0 ⟹pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 
0,4 M0 ⟹pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 
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� Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire: (Article 
B.6.2, 210 / BAEL 91 modifié 99)  

 
Etude de plancher RDC : 
 
1er type : 
 
 

 
Figure III.13 : Diagramme des moments d’une poutre continue 

 
� à l’ELU :  �8 = 1,35	G + 1,5	Q	 = 9,728	kN/ml 

 
1er condition Q≤ (2G ou 5KN/m2) 

� Plancher étage courant à usage habitation  
      Q=1,5KN/m2<(2G ou 5KN/m2) = 11,06KN /m2  ⟹ Condition vérifier  
 

� Plancher RDC à usage commercial 
      Q=5 KN/m2<(2Gou 5KN/m2) = 11,06KN/m2 ⟹ Condition vérifier 
 

�  Plancher sous-sol à usage commercial  
      Q=5KN/m2<(2Gou 5KN/m2) = 11,06 KN/m2       ⟹    Condition vérifier 
 
2eme condition  
Les moments d’inertie des sections transversales sont les même dans les déférentes 
travées       ⟹ Condition vérifiée 
 
3emecondition  
La fissuration est considérée comme non préjudiciable      ⟹ condition vérifiée 
 
4emecondition  
Le rapport successives des travées doit être compris entre 0,8 < li/li+1 < 1,25  
3,6/3,9=0,92 
3,9/3,9=1                0,8<li/li+1< 1,25      ⟹ la condition est vérifier 
3,9/3,6=1,08 
  

 
Tous les conditions sont vérifier la méthode forfaitaire est applicable  
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� Application de la méthode forfaitaire  

Calcul du rapport de charge α: 

© = QQ + G 	= 	 3,253,25 + 3,595 ⟹ α = 0,47	 ≤ 23 
Nous aurons besoin pour nos calculs, les valeurs suivantes : 

																	1 + 0,3© = 1,14	
                 

\¬S.�³� = 0,57          (Travée intermédiaire) 

                 
\.�¬S.�³� = 0,67         (Travée de rive) 

Calcul de moment isostatique : 

En travée : 'S = ´	µqH  

Tableau III.1 : Résumé des valeurs en travée à l’ELU 

Travée AB BC CD DE EF FG 
L (m) 3,6 3,9 3,9 3,9 3,9 3,6 
M0 (KN.m) 15,759 18,495 18,495 18,495 18,495 15,759 
 

Aux appuis: '�¶¶8Z 	= O'SY�� 
Tableau III.2 : Résumé des valeurs aux appuis à l’ELU 

Appuis A B C D E F G 
Coefficient 
forfaitaire 

0,3 0,5 0,4 0,4 0,4 0,5 0,3 

'�¶¶8Z<	(��.�) 4,727 9,247 7,398 7,398 7,398 9,247 4,727 
 

a- Calcul des moments en travées 

• Travée AB  et FG (Travée de rive) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 15,759 = 17,965 1,05'S = 1,05 × 15,759 = 16,546 
'NW· ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¸¬�¹�  

'NW· ≥ 1,2 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'NW· = 1,14 × 15,759 − ^.]�]¬�.�^]� = 10,978	��.� 

'NW· ≥ 0,67 × 15,759 = 10,579	��.�  
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Soit : "g�º = "g»7 = ¼�, ½��	�3.� 

• Travée BC et EF (Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
 

'N·¾ ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¹¬�¿�  

'N·¾ ≥ 1 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'N·¾ = 1,14 × 18,495 − �.�^]¬].��H� = 12,761	��.� 

'N·¾ ≥ 0,57 × 18,495 = 10,542	��.�  

     Soit : "gºÀ = "gÁ» = ¼�, ��¼	�3.� 

• Travée CD et DE (Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
'N¾Â ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¿¬�Ã�  

'N¾Â ≥ 1 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'N¾Â = 1,14 × 18,495 − ].��H¬].��H� = 13,686	��.� 

'N¾Â ≥ 0,57 × 18,495 = 10,542	��.�  

   Soit : "gÀÄ = "gÄÁ = ¼Å, ���	�3.� 

Tableau III.3 : Résumé des valeurs de moment en travée à l’ELU 

Travée AB BC CD DE EF FG 
Mt(KN.m) 10,978 12,761 13,686 13,686 12,761 10,978 
 

Calcul des efforts tranchant : 

L’effort tranchant en tout point d’une poutre et donné par la formule suivante : 

/(Æ) = 	w(�) + �ÇÈÉÊ�ÇËÇ Avec    Ì ÍÎ = �8 M�Íh = −�8 M�§ 
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Tel que : VW : effort tranchant à gauche de l’appui 

                  Ve : effort tranchant à droite de l’appui 

� à l’ELU 

• Travée  AB : 

/� = �8 �W·2 +'· −'W�W· = 9,728 × 3.62 + 9,247 − 4,7273,6 = ¼�, ���Ï3. 
/º = −�8 �W·2 +'· −'W�W· = −9,728 × 3,62 + 9,247– 	4,7273,6 = −¼�, ���	Ï3. 

• Travée  BC : 

/º = �8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = 9,728 × 3,92 + 	7,398 − 9,2473,9 = ¼�, �½�Ï3. 
/À = −�8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = −9,728 × 3,92 + 	7,398 − 9,2473,9 = −¼½, ��Å	Ï3. 

• Travée  CD : 

/À = �8 �¾Â2 +'Â −'¾�¾Â = 9,728 × 3,92 + 	7,398 − 7,3983,9 = ¼�, ½�½Ï3. 
/Ä = −�8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = −9,728 × 3,92 + 	7,398 − 7,3983,9 = −¼�, ½�½Ï3. 

• Travée  DE : 

/Ä = �8 �ÂÐ2 +'Ð −'Â�ÂÐ = 9,728 × 3,92 + 7,398 − 	7,3983,9 = ¼�, ½�½Ï3. 
/Á = −�8 �ÂÐ2 +'Ð −'Â�ÂÐ = −9,728 × 3,92 + 7,398 − 	7,3983,9 = −¼�, ½�½Ï3. 

• Travée  EF : 

/Á = �8 �ÐÑ2 +'Ñ −'Ð�ÐÑ = 9,728 × 3,92 + 9,247 − 	7,3983,9 = ¼½, ��ÅÏ3. 
/» = −�8 �ÐÑ2 +'Ñ −'Ð�ÐÑ = −9,728 × 3,92 + 9,247 − 	7,3983,9 = −¼�, �½�Ï3. 

• Travée  FG : 

/» = �8 �ÑÒ2 +'Ò −'Ñ�ÑÒ = 9,728 × 3,62 + 4,727 − 9,2473,6 = ¼�, ���Ï3. 
/7 = −�8 �ÑÒ2 +'Ò −'Ñ�ÑÒ = −9,728 × 3,62 + 4,727 − 9,2473,6 = −¼�, ���Ï3. 
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Tableau III.4 : Résumé des valeurs des efforts internes à l’ELU 

   ELU 
Travée Mt(KN.m) Mw (KN.m) Me (KN.m) Tw (KN) Te (KN) 

AB 10,978 4,727 9,247 18,765 -16,254 
BC 12,761 9,247 7,398 18,495 -19,443 
CD 13,686 7,398 7,398 18,969 -18,969 
DE 13,686 7,398 7,398 18,969 -18,969 
EF 12,761 7,398 9,247 19,443 -18,495 
FG 10,978 9,247 4,727 16,254 -18,765 

 

Figure III.14: Diagramme des efforts internes de 1er type de poutre.  
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2eme type: 
 

� à l’ELU :  �8 = 1,35	G + 1,5	Q	 = 9,728	kN/ml 
 

 
Fig III.15 : Diagramme des moments de 2eme type d’une poutre continue 

 
Calcul du rapport de charge α: 

© = QQ + G 	= 	 3,253,25 + 3,595 ⟹ α = 0,47	 ≤ 23 
Nous aurons besoin pour nos calculs, les valeurs suivantes : 

 

                  

 

 

 

 

Calcul de moment isostatique : 

En travée : 'S = ´	µqH  

Tableau III.5 : Résumé des valeurs en travée à l’ELU 

Travée AB BC CD DE EF 
L (m) 3,6 3,9 3,9 3,9 3,9 
M0 (KN.m) 15,759 18,495 18,495 18,495 18,495 
 

 

 

 

1 + 0,3© = 1,14	
  
\¬S.�³� = 0,57          (Travée intermédiaire) 

  
\.�¬S.�³� = 0,67         (Travée de rive) 
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Aux appuis: '�¶¶8Z 	= O'SY�� 
Tableau III.6 : Résumé des valeurs aux appuis à l’ELU 

Appuis A B C D E F 
Coefficient 
forfaitaire 

0,3 0,5 0,4 0,4 0,5 0,3 

'�¶¶8Z<	(��.�) 4,727 9,247 7,398 7,398 9,247 5,548 
 

b- Calcul des moments en travées 

• Travée AB  (Travée de rive) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 15,759 = 17,965 1,05'S = 1,05 × 15,759 = 16,546 
 

'NW· ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¸¬�¹�  

'NW· ≥ 1,2 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'NW· = 1,14 × 15,759 − ^.]�]¬�.�^]� = 10,978	��.� 

'NW· ≥ 0,67 × 15,759 = 10,579	��.�  

Soit : "g�º = ¼�, ½��	�3.� 

• Travée BC (Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
'N·¾ ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¹¬�¿�  

'N·¾ ≥ 1 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'N·¾ = 1,14 × 18,495 − �.�^]¬].��H� = 12,761	��.� 

'N·¾ ≥ 0.57 × 18,495 = 10,542	��.�  

Soit : "gºÀ = ¼�, ��¼	�3.� 

• Travée CD(Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 
               1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
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 'N¾Â ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¿¬�Ã�  

'N¾Â ≥ 1 + 0,3©2 'S 
 

Donc : 

'N¾Â = 1,14 × 18,495 − ].��H¬].��H� = 13,686	��.� 

'N¾Â ≥ 0,57 × 18,495 = 10,542	��.�  

Soit : "gÀÄ = ¼Å, ���	�3.� 

• Travée DE  (Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
'NÂÐ ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �Ã¬�Ó�  

'NÂÐ ≥ 1 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'NÂÐ = 1,14× 18,495− 7.398¬9.247

2
= 12,761	��.� 

'NÂÐ ≥ 0,57× 18,495 = 10,542	��.�  

Soit : 'NÂÐ = ¼�, ��¼	�3.�	
• Travée EF  (Travée de rive) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05× 18,495 = 19,419 

 

'NÐÑ ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �Ó¬�Ô�  

'NÐÑ ≥ 1 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'NÐÑ = 1,14× 18,495− 9.247¬5.548

2
= 13,686��.� 

'NÐÑ ≥ 0,67 × 18,495 = 12,391��.�  

Soit : "gÁ» = ¼Å, ����3.� 
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Tableau III.7 : Résumé des valeurs en travée à l’ELU 

Travée AB BC CD DE EF 
Mt(KN.m) 10,978 12,761 13,686 12,761 13,686 

 

Calcul des efforts tranchant : 

� à l’ELU 

• Travée  AB : 

/� = �8 �W·2 +'· −'W�W· = 9,728 × 3,62 + 9,247 − 4,7273,6 = ¼�, ���	Ï3. 
/º = −�8 �W·2 +'· −'W�W· = −9.728 × 3.62 + 9,247– 	4,7273.6 = −¼�, ���	Ï3. 

• Travée  BC : 

/º = �8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = 9,728 × 3,92 + 	7,398 − 9,2473,9 = ¼�, �½�	Ï3. 
/À = −�8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = −9,728 × 3,92 + 	7,398 − 9,2473,9 = −¼½, ��Å	Ï3. 

• Travée  CD : 

/À = �8 �¾Â2 +'Â −'¾�¾Â = 9,728 × 3,92 + 	7,398 − 7,3983.9 = ¼�, ½�½	Ï3. 
/Ä = −�8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = −9,728 × 3,92 + 	7,398 − 7,3983,9 = −¼�, ½�½	Ï3. 

• Travée  DE : 

/Ä = �8 �ÂÐ2 +'Ð −'Â�ÂÐ = 9,728 × 3,92 + 9,247 − 	7,3983,9 = ¼½, ��Å	Ï3. 
/Á = −�8 �ÂÐ2 +'Ð −'Â�ÂÐ = −9,728 × 3,92 + 9,247 − 	7,3983,9 = −¼�, �½�	Ï3. 

• Travée  EF : 

/Á = �8 �ÐÑ2 +'Ñ −'Ð�ÐÑ = 9,728 × 3,92 + 5,548 − 	9,2473,9 = ¼�, ��¼	Ï3. 
/» = −�8 �ÐÑ2 +'Ñ −'Ð�ÐÑ = −9,728 × 3,92 + 5,548 − 	9,2473,9 = −¼½, ½¼�	Ï3. 
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Tableau III.8 : Résumé des valeurs des efforts internes à l’ELU 

   ELU 
Travée Mt(KN.m) Mw (KN.m) Me (KN.m) Tw (KN) Te (KN) 

AB 10,978 4,727 9,247 18,765 -16,254 
BC 12,761 9,247 7,398 18,495 -19,443 
CD 13,686 7,398 7,398 18,969 -18,969 
DE 12,761 7,398 9,247 19,443 -18,495 
EF 13,686 9,247 5,548 18,021 -19,918 

 

 

Fig III.16 : Diagramme des efforts internes de 2eme type de poutre 

3eme type: 
 

� à l’ELU :  �8 = 1,35	G + 1,5	Q	 = 9,728	kN/ml 
 

 
Fig III.17 : Diagramme des moments de 3eme type d’une poutre continue 
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Calcul du rapport de charge α: 

© = QQ + G 	= 	 3,253,25 + 3,595 	⟹ 		α = 0,47	 ≤ 23 
Nous aurons besoin pour nos calculs, les valeurs suivantes : 

           

 

 

 

 

Calcul de moment isostatique : 

En travée : 'S = ´	µqH  

Tableau III.9 : Résumé des valeurs en travée à l’ELU 

Travée AB BC CD DE 
L (m) 3,9 3,9 3,9 3,9 
M0 (KN.m) 18,495 18,495 18,495 18,495 
 

Aux appuis: '�¶¶8Z 	= O'SY�� 
Tableau III.10 : Résumé des valeurs aux appuis à l’ELU 

Appuis A B C D E 
Coefficient 
forfaitaire 

0,3 0,5 0,4 0,5 0,3 

'�¶¶8Z<	(��.�) 5,548 9,247 7,398 9,247 5,548 
 

c- Calcul des moments en travées 

• Travée AB  (Travée de rive) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
 

'NW· ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¸¬�¹�  

'NW· ≥ 1,2 + 0,3©2 'S 
Donc : 

1 + 0,3© = 1,14	
\¬S.�³� = 0,57          (Travée intermédiaire) 

\.�¬S.�³� = 0,67         (Travée de rive) 
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'NW· = 1,14 × 18,495 − o.o^H¬�.�^]� = 13,686	��.� 

'NW· ≥ 0,67 × 18,495 = 12,39	��.�  

Soit : "g�º = ¼Å, ���	�3.� 

• Travée BC (Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
'N·¾ ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¹¬�¿�  

'N·¾ ≥ 1 + 0,3©2 'S 
Donc : 

'N·¾ = 1,14 × 18,495 − �.�^]¬].��H� = 12,761	��.� 

'N·¾ ≥ 0,57 × 18,495 = 10,54	��.�  

Soit : "gºÀ = ¼�, ��¼	�3.� 

• Travée CD  (Travée intermédiaire) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
 

'N¾Â ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �¿¬�Ã�  

'N¾Â ≥ 1 + 0,3©2 'S 
 

Donc : 

'N¾Â = 1,14 × 18,495 − ].��H¬�.�^]� = 12,761	��.� 

'N¾Â ≥ 0,57 × 18,495 = 10,54	��.�  

Soit : "gÀÄ = ¼�. ��¼	�3.� 

• Travée DE  (Travée de rive) : (1 + 0,3©)'S = 1,14 × 18,495 = 21,084 1,05'S = 1,05 × 18,495 = 19,419 
'NÂÐ ≥ �2�[1,05'S	; 	(1 + 0,3©)'S] − �Ã¬�Ó�  

'N¾Â ≥ 1,2 + 0,3©2 'S 
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Donc : 

'NÂÐ = 1,14 × 18,495 − �.�^]¬o.o^H� = 13,686	��.� 

'NÂÐ ≥ 0,67 × 18,495 = 12,39	��.�  

Soit : "gÄÁ = ¼Å, ���	�3.� 

 

Tableau III.11 : Résumé des valeurs en travée à l’ELU 

Travée AB BC CD DE 
Mt(KN.m) 13,686 12,761 12,761 13,686 
 

Calcul d’efforts tranchant : 

� à l’ELU 

• Travée  AB : 

/� = �8 �W·2 +'· −'W�W· = 9.728 × 3,92 + 9,247 − 5,5483,9 = ¼½, ½¼�	�3. 
/º = −�8 �W·2 +'· −'W�W· = −9,728 × 3,92 + 9,247– 	5,5483,9 = −¼�, ��	�3. 

• Travée  BC : 

/º = �8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = 9,728 × 3,92 + 	7,398 − 9,2473,9 = ¼�, �½�	�3. 
/À = −�8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = −9,728 × 3,92 + 	7,398 − 9,2473,9 = −¼½, ��Å	�3. 

• Travée  CD : 

/À = �8 �¾Â2 +'Â −'¾�¾Â = 9,728 × 3,92 + 	9,247 − 7,3983,9 = ¼½, ��	�3. 
/Ä = −�8 �·¾2 +'¾ −'·�·¾ = −9,728 × 3,92 + 	9,247 − 7,3983,9 = −¼�, �½�	�3. 

• Travée  DE : 

/Ä = �8 �ÂÐ2 +'Ð −'Â�ÂÐ = 9,728 × 3,92 + 5,548 − 9,2473,9 = ¼�, ��	�3. 
/Á = −�8 �ÂÐ2 +'Ð −'Â�ÂÐ = −9,728 × 3,92 + 5,548 − 9,2473,9 = −¼½, ½¼�	�3. 
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Tableau III.12 : résumé des valeurs des efforts internes à l’ELU 

   ELU 
Travée Mt(KN.m) Mw (KN.m) Me (KN.m) Tw (KN) Te (KN) 

AB 13,686 5,548 9,247 19,918 -18,02 
BC 12,761 9,247 7,398 18,495 -19,443 
CD 12,761 7,398 9,247 19,44 -18,495 
DE 13,686 9,247 5,548 18,02 -19,918 

 

 

Figure III.18 : Diagramme des efforts internes de 3eme type de poutre 

 

Remarque : Après avoir fait les calculs des 3 cas on a trouvé le cas le plus défavorable 
est celui du 3eme cas, On ignore les deux autres. 

� Calcul des armatures à l’ELU 

Le ferraillage a l’ELU sera calculé avec les moments max en travées et aux appuis 

Le moment max en travée:  'NY�� = 13,686��.� 

Le moment max aux appuis :  	'�Y�� = 9,247	��.� 

• Armatures longitudinal : 

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques 
géométriques sont : b = 65cm ; b0=12cm ; h = 20cm ; d = 18cm : 
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Figure III.19 : Coupe schématique de la poutrelle  

 

1) En travée 

 Position de l’axe neutre : 

"g�aÆ > "�⟹L’axe neutre est dans la nervure 

"g�aÆ < "�⟹L’axe neutre est dans la table de compression  

M0 : le moment équilibre par la table de compression 

Le moment qui peut être repris par la table de compression est donné par la formule 
suivante : 

M0 = b × h0 × (d - 
ÖS� ) × fbu  avec : fbu= 14,2MPa et  d=h-c=20-2=18cm 

M0 = 0,65 × 0,04 × (0,18 -
S.S^� ) ×14,2 ×103 = 59,072KN.m 

×MS 	= 	59,072	KN.m					'NY�� = 13,686	��.� § 
M0 >>>Mtmax : donc l’axe neutre se situe dans la table de compression, le béton tendu 
est négligé 

⟹La section en Té se calcule comme une section rectangulaire (D × ℎ) = (65 × 20) cm2. 

Sections d’armatures : 
Calcul de µu : 

µu = 
�T	ÚÛÜE	XqAt�  = 

\�.KHK×\S�KoS×\HSq×\^.�= 0.046 

µu = 0,046<µi= 0.392 ⟹     SSA (Asc=0) 

µu = 0,046		→ 	O = 0.976 
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Figure III.20 : Coupe schématique de la poutrelle (travées)  

Ast= 
ÝÞ	ßàáâ×ã×äåæç = 

\�.KHK×\S�S.�]K	×\HS×è��É.Éé =223,97 mm2  = 2,23cm2 

Remarque: 

On opte pour une section d’armature:  Ast=3HA12 = 3,39 cm2, une section importante par 
rapport à celle calculée dans le but de  vérification de la flèche. 
 

2) Aux appuis 

La table étant entièrement tendue, donc le calcul se fait  pour une section 
rectangulaire de dimension (DS × ℎ). 
 

 

Figure III.21 : Coupe schématique de la poutrelle (appuis) 

-Moment réduit : 

µu =
Ýà	ßàá��ãqêëì  = 

�.�^]×\S�\�S×\HSq×\^.� = 0,167 

µu = 0,167<µi= 0,392        ⟹SSA (Asc=0) 

µu = 0,167→ 		O = 0,908 

Ast = 
�Û	ÚÛÜí×X×îVïn = 

�.�^]×\S�S.�SH×\HS×è��É.Éé =162,65mm=1,62 cm2 

 

 

b0=12cm,   h =20cm, 
d=18 cm, c= 2 cm 
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 Soit la section d’armature: 2HA12 →  Asa= 2,26 cm2. 
 

• Armatures transversales : 
Le diamètre minimal des armatures transversales d’une poutrelle est donné par le 
(BAEL 91 modifiée 99/ art : A.7.22) 

∅g = �ñ) ò ℎ35	; 	∅\		; 	 DS10	ó 
∅g = �ñ) ô�S�o 	 ; 	1.2; 	 \�\S	õ = 0.571 cm 

Nous choisissons un cadre de ∅8 avec Ast=2HA8 =1,00 cm2 

Espacement d’un cadre : est donné par le règlement (BAEL 91 modifiée 99/ Art : 
A.5.1.22) 

St ≤ min {0,9×d ; 40cm} 

St ≤ min {0,9×18; 40cm} 

St ≤ 16.2cm  →St = 15cm 

⟹Les armatures transversales seront réalisées par des étriers Φ8 avec un espacement 
constant St = 15 cm sur la totalité des poutrelles. 
 
Conclusion: 

En travée :    3HA12 = 3,39cm2. 

Aux appuis :   2HA12 = 2,26 cm². 

Les armatures transversales : 2HA8 = 1,00 cm2 
 
 2.3.  Vérifications à l’ELU : 

A. Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 BAEL 91 modifiée 99) : 

Calcul de la section minimale : 

• Aux appuis : 

Nous devons vérifier que :A÷øùúû ≥ S.��	��	ã	êÞqrêå  

Avec:fø�H = 0,6 + 0,06fý�H = 2,1	MPa 

A÷øùúû ≥ 0,23	 × 	12	 × 	18	 × 	2,1400 = 0,26	cm�. 
A÷øùúû = 0,26	cm� < A�ã��øé = 2,26	cm�  ……………………Condition vérifiée. 

• En travée : 
 A÷øùúû ≥ S.��	�	ã	êÞqrêå Avec :   fø�H = 0,6 + 0,06fý�H = 2,1	MPa 
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A÷øùúû ≥ 0,23	 × 	65	 × 	18	 × 	2,1400 = 1,41	cm�. 
A÷øùúû = 1,41	cm� < A�ã��øé = 3,39	cm� ……………………Condition vérifiée. 

B. Vérification aux cisaillements (Art 5.1.211 BAEL 91 modifiée 99) : 
 τ� = 	ßàá��ã < τ�


      Avec : Tù�� = 19,918	kN. 
• Calcul de contrainte de cisaillement admissible : 

τ�


 = min ò0,20	 fý�Hγ� 	 ; 5	MPaó = min	 ò0,20	 × 	251,5 ; 5	MPaó 
τ�


 = min(3,33	MPa		; 	5	MPa) = 3,33	MPa. 

• Calcul de contrainte de cisaillement : 

τ� = Tù��bSd = 19,918 ×	10
�120	 × 	180 = 0,9	MPa. 

τ� < τ�


 ………… Condition vérifiée, pas de risque de cisaillement. 

C. Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (Art A.6.1.3 BAEL 91 
modifiée 99) : 

Pour qu’il n y’aura pas d’entrainement de barres, il faut vérifier que : 

τ÷� = 	ßàáS.�	ã	∑�� ≤ τ÷ý



Avec :  τ÷ý



 = Ψ÷fø�H = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

τ÷� = Tù��0,9	d	∑Uú 
Ψ÷ = 1,5 : Coefficient de scellement pour HA. 

∑Uú = )∅� 	: Somme des périmètres utiles des barres. 

n: Nombre des barres  

∅: Diamètre des barres 

• Aux appuis : �Uú = n × π × ∅ = 2 × 3,14 × 12 = 75.36	mm. 
τ÷� = 19.918 × 10�0.9	 × 	180	 × 	75.36 = 1.63	MPa. 

τ÷� = 1.63	MPa < τ÷ý



 = 3,15	MPa …………………… Condition vérifiée. 

• En travée : �Uú = n × π × ∅ = 3 × 3,14 × 12 = 113.04			mm. 
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τ÷� = 19,918 × 10�0,9	 × 	180	 × 	113,04 = 1,08MPa. 
τ÷� = 1,08	MPa < τ÷ý



 = 3,15	MPa …………………… Condition vérifiée. 

 
D. Influence de l’effort tranchant  (BAEL91/99 Art A 5.1.312) : 

• Au niveau des appuis 
Appuis de rive (BAEL91/99 Art A 5.1.312): 

On doit prolonger au –delà de l’appui coté travée et ancrer une section d’armatures 
suffisante pour équilibrer l’effort tranchant. 

F<N	�[��Q� = sn×��ÚÛÜAV = \.\o×\�.�\H^SS = 0,057	⟹F<N	�[��Q� = 0,057	=�� 
F<N = 3,39	=�� > F<N	�[��Q� = 0,057…………………… Condition vérifiée. 

Appuis intermédiaires (Art A 5.1.321/BAEL91) : 

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-à-vis 
de l’état ultime'8est inférieure à0.9 × :8 × + ,on doit prolonger les armatures en travée 
au delà des appuis et y ancrer une section d’armature suffisante pour équilibrer un 
effort égale à : 

:8Y�� = 'Y��0,9+  

:8Y�� = 19,918	�� = 19,918 × 10�� 

'�Y�� = 9,247	 × 10K	�.�� 

0,9+	:8Y�� = 0,9 × 180 × 19,918 × 10� = 3,226 × 10K�.�� 

'Y�� > 0,9+	:8Y��  …………Condition vérifiée⟹les armatures inferieures ne sont pas 
nécessaires. 

• Sur le béton (Art A.5.1.313/BAEL91 modifiée) : 

�/���a ≤ �.�mb���� 	⟹ 				/��aÆ ≤	 �.�mb��×��×a�×�� Avec   a=0,9d=0,9x18=16,2cm	
 

:8Y�� = 19,918�� 

	/��aÆ ≤	�, � × �� × ¼�ÊÅ × ¼�� × �, ½ × ¼��¼, � = ¼�½, �	�3	
:8Y�� = 19,918�� < �.�mb��×��×a�×�� = 129,6��……………..condition vérifiée. 
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E. Vérification de la condition moyenne sur appuis intermédiaires ( Art 6.1.22 
BAEL 91 modifiée99)   

PE�Y�� = :8Y��0,9+DS ≤ P ̅E� = 1,35��HJE 	
PE�Y�� = 19,918 × 10�0,9 × 180 × 120 = 1,02 ≤ P ̅E� = 1,3 × 251,5 = 21,66	
PE�Y�� = 1,02	'02 ≤ P ̅E� = 21,66	'02……………………�� !"#"� 	$é%"&"é' 	

F. Ancrage des armatures (longueur de scellement) (Art 6.1.22 BAEL 91 
modifiée 99) : 

Les barres rectilignes de diamètre Φ et de limite d’élasticité fesont ancrées sur une 
longueur LS dite longueur de scellement droit donnée par l’expression : 

�i = (5Q4	v<8 

Avec : 

v<8: Contrainte d’adhérence	)i� = 0,6 ×Ψ<� × 5N�H = 0,6 × (1,5)� × 2,1 = 2,835MPa 

Ψ.: Coefficient de scellement Ψ. = 1 ,5 pour HA 

�i = 400 × 1,24 × 2,835 = 42,32	=�. 
Forfaitairement : 

�	< = 	40 × ( = 	40 × 1,2 = 48=� ⟹�< = 	50	=�. 

Les règles de BAEL 91 (A.6.1.21) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors 
crochet « Lc » est au moins égale à (0,4 × �.) pour les aciers HA. 
 �b = �, ��i = 0,4 × 50 = 20=� 
Nous adopterons des crochets a 45° avec une longueur LC = 20 cm. 

2.4 Vérifications à l’ELS : 

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

de la construction, les vérifications qui sont relative : 

� Etat limite d’ouvertures des fissures 

� Etat limite de résistance de béton en compression  

� Etat limite de déformation  

Lorsque la charge est la même sur toute les travées de la poutre, comme dans notre cas, 
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pour obtenir les résultats des efforts internes à l’ELS, il suffit de multiplier les résultats 

de calcul à l’ELU par le coefficient �i/�� 

 

 
        
 

 
Figure III.22 : Schéma statique des poutrelles à l’ELS 

⟹Les valeurs des efforts internes sont donnes sous forme des tableaux suivants : 

� Moments en travée à l’ELS 

'N< = 'N8 × 0,703	
Tableau III.13 : Résumé les valeurs en travées à l’ELS 

Travée AB BC CD DE 
Mtu(KN.m) 13,686 12,761 12,761 13,686 
Mts(KN.m) 9,62 8,97 8,97 9,62 
 

� Moments aux appuis à l’ELS 

'�< = '�8 × 0,703	
Tableau III.14 : Résumé les valeurs aux appuis à l’ELS 

Appuis A B C D E '�8(��.�) 5,548 9,247 7,398 9,247 5,548 '�< 	(��.�) 3,90 6,50 5,20 6,50 3,90 
 

⟹ �i�� = 		�, ��Å 

l’ELU : �8 = 1,35	G + 1,5	Q	= 9,728kN/ml 
l’ELS :  �< = 	G + 	Q	 = 6,845kN/ml 
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Fig. III.23 : Diagramme du moment fléchissant à l’ELS 

� Calcul  des efforts tranchants 

:+< = :+ × 0.703	
:Q< = :Q × 0.703	

Tableau III.15 : Résumé des efforts tranchants à l’ELS 

 ELS 
Travée Tw(KN) Tws (KN) Te (KN) Tes (KN) 

AB 19,918 14,002 -18,02 12,668 
BC 18,495 13,001 -19,443 13,668 
CD 19,443 13,668 -18,495 13,001 
DE 18,02 12,668 -19,918 14,002 

 

Moments max en travées et aux appuis sont: 

'N<Y�� = 13,686 × 0,703 = 9,62	��.�	
'	�<Y�� = 	9,247 × 0,703 = 6,50	��.�	

A. Etat limite de la compression du béton (Art A.4.5.2 du BAEL91, modifié 99) : 

 β1,k1 :sont tirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures 

comprimées en fonction de ρ puis égale : ρ=100Ast/b0d 

• En travée : 

La section d’armature adoptée à l’ELU en travée est:  Ast= 3HA12 = 3,39cm² 

ρ1 =
\SS,çÞ��ã = \SS×�.��\�×\H = 1,56⟹β 1= 0,837; K1= 15,67. 
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-�b = -ig�¼ < -̅�b = 0,65��H     Avec    P<N =	 �n·É×X×W = �.K�×\S�S.H�]×\HS×�.��×\Sq = 188,355	'02 

⟹-�b = ¼��.Å��¼�.�� = 12,02	'02 < -̅�b = 15	'02……………..condition vérifié. 

• Aux appuis : 

La section d’armature adoptée à l’ELU en travée est :   Ast= 2HA12 = 2,26cm² 

ρ1 =
\SS,çÞ��ã = \SS×�.�K\�×\H = 1,046⟹β 1= 0.858; K1= 20,21 

-�b = -ig�¼ < -̅�b = 0,65��H     Avec    P<N =	 �n·É×X×W = K.oS×\S�S.HoH×\HS×�.�K×\Sq = 186,228	'02 

⟹-�b = ¼��.�����.�¼ = 9,214	'02 < -̅�b = 15	'02……………..condition vérifié. 

Les poutrelles ne sont pas soumises à des intempéries (des agressions) donc nous avons 
une fissuration peu nuisible ; donc aucune vérification n’est nécessaire. 

B. Etat limite de déformation (Art B.6.8.424 BAEL 91 modifier 99) : 

Lorsqu'il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser de donner 
une justification de la déformabilité des planchers à entrevous à condition que : 

.//
0
//1 1)	

hl ≥ Mø15	MS2)	 F<NDS	d ≤ 3,6			f�3)	ℎ� ≥ 122,5
§ 

Avec : 

h : hauteur totale (20cm) 

l : longueur de la travée entre nus d’appuis 

d : hauteur utile de la section droite 

b0 : largeur de la nervure 

M0 : moment fléchissant maximal de la travée isostatique 

Mt : moment fléchissant maximal en travée 

A : section d’armatures 

1)	hl = 20390 = 0,051 > 13,68615 × 18,495 = 0,049… . condition	véri8iée 

2)	 A÷øbSd = 3.3912 × 18 = 0,015 < 3,6			f� = 3,6400 = 0,009…condition	non	véri8iée 
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3)	:µ = �S��S = 0,051 > \��,o = 0,044	………………condition	véri8iée 

⟹les conditions ne sont pas toutes vérifiées, le calcul de la flèche est obligatoire. 

C. Calcul de la flèche : (Art B.6.5, 2 BAEL 91 modifier 99 : 

 

Figure III.24: Coupe schématique de la poutrelle  

 

Il faut vérifier que :     f; = Ýç×µq\S<=×>ä= 	≤ f ̅ = µoSS = ��SoSS = 0,78	cm 

Avec :  

f	̅: la flèche admissible 

E@	:module de déformation différée;	E@ = 3700	zfA�HB = 3700	√25B
 

														E@	 = 10818,865MPa 

Ifv : inertie fissuré de la section pour les charges de longue durée. 

Ifvest donné par la formule suivante : Ifv = 
\.\	×>�\¬(S.^×C×D=) 	 

I0 : moment d’inertie totale de la section homogène 

μ = max ô1 − \.]o	×êÞqr(^	×F×Gç		)¬	êÞqr § 	 ; 	 §0) 
ρ	: rapport de l’aire A de la section de l’armature tendue à l’aire de la section utile de la 

nervure :ρ = 
,��×ã 

   λ; = 
S.S�	×êÞqrô�¬�ë�ë õ×F 
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• Calcul des paramètres : 
� La position de l’axe neutre : S��ʹ = b0× h × :�+ (b - b0) × h0 × :��  + (15 ×Ast× d) 

       = 12 × 20 × �S�  + (65-12)× 4× �̂ + (15 × 3,39× 18) 

       = 3739,3 cm3 

B0 = (b0× h) + (b-b0) × h0 + (15 × Ast) 

 

B0 = (12 × 20) + (65-12)×4 + (15 ×3,39) = 502,85cm2 

y1 = 
LÜÜʹ·�  = 

�]��.�oS�.Ho = 7,44cm 

y2 = h - y1 = 20 – 7,436 = 12,563cm 

� Calcul du moment d’inertie : 

I0 = 
��� × (y\�+ y��) + (b-b0)× :�B\� + (b-b0) × h0× (y1 - 

:�� )2+ 15× Ast× (y2 - c)2 

I0 = 
\�� × (7,443 + 12,563) + (65-12) × ^B\� + (65-12) × 4 × (7,44 -�̂)2+ 15×3,39×(12,56-2)2 

I0 = 21799,84 cm4. 

� Calcul des coefficients : 
 ρ = 

,çÞ��×ã = 
�.��\�	×\H = 0,0157 

μ = max ô1 − \.]o	×	�.\^	×	S.S\o]	×	�^H	¬	�.\§ 	 ; 	 §0) = 0,846 

λ; = 
S.S�	×	�.\ô�¬B	×Éq�é õ×	S.S\o] = 1,047 

Ifv = 
\.\	×	�\]��.H^\¬S.^×S.H^K×\.S^] = 17706,37 cm4 
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f; = �.K�×(��S)q×\SB\S×\SH\H.HKo×\]]SK.�] = 0,76	cm	 ≤ f ̅ = µoSS = ��SoSS = 0,78	cm…La flèche est vérifiée. 

Conclusion : 

Les conditions sont vérifiées donc pas de risque de flexion ; les armatures calculées à 
l’Etat Limite Ultime sont suffisantes donc ce n’est pas nécessaire de calculer les 
armatures à l’Etat Limite de Service. 

 

• Armatures longitudinales : 
� En travée :   3HA 12 = 3,39cm2. 
� Aux appuis : 2HA12= 1,13cm². 

• Les armatures transversales :  
� Etrier : 2HA8 = 1,00 cm2 
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III.3)  Plancher dalle pleine: 
On à un plancher en dalle pleine qui repose sur deux appuis, travaille dans les deux sens 
(lx et ly) d’une épaisseur de 20 cm. 
 
Lx = 2,2m.  
Ly = 3,35m.    
 
 
Avec une surface S=7,04 m2 

  3.1. Détermination des charges et des surcharges : 
� Charges permanentes: 

Poids propre revenant a la dalle pleine : G =7,88 KN/m². 
� Surcharge d’exploitation : (données par le DTR) 

     Surcharge revenant a la dalle pleine : Q=3,5KN/m2. 

� Les combinaisons de charges : 
• ELU :  

mlKNQGqu /88.1515,35,188.735,15,135,1 =×〉×+×〈=+=  

• ELS :  
mlKNQGqs /38.1115.388.7 =×〉+〈=+=  

       3.2. Moments dus au poids propre de la dalle pleine 

Au centre du panneau et pour une bande de largeur unitaire (1 m) la valeur des 
moments est : 

 

⟹ Sens ��	:	'� =	μ�. �8. ��²	
⟹Sens �O	:'O =	μO.'�	
 Où : 

μx et µy : Coefficients données par le tableau de l’annexe E.3 du BAEL 91  en fonction du 

rapport α = ρx= 
y

x

l

l , donc : 

  Pour 
y

x

l

l = 0,65 :     

⟹MÜMP = 0,65		 > 0,4	⟹la	dalle	travaille	dans	deux	sens. 

⟹	(Pratique du BAEL 91, p. 353) 
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à l’ELU υ= 0  → : µx= 0,0746 et µy= 0,369 

à l’ELS υ = 0.2 → : µx= 0,0801 et µy= 0,530 

⟹À l’ELU '�T = 	μU . �8. �U� 	= 	0,0746 × 15,88 × 2,2² = 	5,73V�.�.	'OT =	μO.'�T = 	0,369 × 5,73 = 	2,11V�.�.	
⟹À l’ELS '�L =	μ�. �<. ��� 	= 	0,0801 × 11,38 × 2,2² = 	4,41V�.�.	'OL =	μO.'�L = 	0,530 × 4,41 = 	2,33V�.�.	
Afin de tenir compte du semi-encastrement du panneau au niveau de son pourtour, les 
moments calculés seront minorés en leur effectuant le coefficient (0.75) en travée et 
(0.5) aux appuis. 
 ⟹À l’ELU 
En travée : 

	' t
x = 	0,75 × 5,73 = 	4,297V�.�.	

' t
y = 	0,75 × 2,11	 = 	1,582V�.�. 

Aux appuis : 

' a
x =	−	0,5 × 5,73 = 	−	2,865V�.�.	

	' a
y =	−	0,5 × 2,11	 = 	−1,055V�.�.	

⟹À l’ELS 
En travée : 

' t
x = 	0,75 × 4,41	 = 	3,307V�.�.	
' t

y = 	0,75 × 2,33 = 	1,747V�.�.	
Aux appuis : 

' a
x =	−	0,5 × 4,41	 = 	−	2,205V�.�.	

	' a
y =	−	0,5 × 2,33	 = 	−	1,165V�.�.	

3.3.  Calcul des armatures : 

Le calcul se fait à l’ELU en flexion simple pour une bonde de longueur unité (1m) avec : 

b=100 cm ; h=20 cm ; c=2 cm ; d=20-2=18 cm 
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� = '8 × 10KD × +� × 5E� 	⟹ 	� = '8 × 10K1000 × 180� × 14.2 
À partir des abaques la valeur de β est déterminée en fonction de μ. 

F = 'O × + × P<N = ' × 10�O × 18 × 348	
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau III.16 : Résultats du calcul des armatures du panneau de dalle. 

Zone Sens 
Mu 

[kN.m] 
μ β A [cm²] A adoptée [cm²] St [cm] 

 
En travée 

x-x 4 ,297 
 

0,009 0,9955 0,689 4HA 8 2,01 20 

y-y 1,582 
 

0,003 0,9985 0,252 4HA 8 2,01 20 

 
Aux 

appuis 

x-x -2,865 
 

0,006 0,997 0,458 4HA 8 2,01 20 

y-y -1,055 
 

0,002 0,999 0,168 4HA 8 2,01 20 

 

3.4.  Vérifications à l’ELU : 

A. Condition de non-fragilité (BAEL 91 modifié 99/ Art. B.7.4)  

ρx= 
h.b

Ax
 ≥  ρo

2

l

l
3

y

x
-

 et ρy= 
h.b

Ay
≥  ρo 

  Avec : 

ρxet ρy : Les taux minimaux d’acier en travée dans le sens « x » et dans le sens « y ». 

ρo : Rapport du volume des aciers à celui du béton. ρo= 0.0008 pour des barres à haute 
adhérence de classe FeE400 de diamètre supérieur à 6 mm. 

⟹Sens x-x 

ρx= 
h.b

Ax
 ≥  ρo

2

l

l
3

y

x
- ⇒Ax≥  ρo

2

l

l
3

y

x
-

(b.h)= 0.0008x
2
0.65-3

x(100x18) ⇒Ax.min= 1,69 cm². 

Ax= 2,01cm² >Ax.min= 1,69 cm²  ⟹La condition est vérifiée. 

⟹Sens y-y 

ρy= 
h.b

Ay
≥  ρo⇒ Ay ≥  ρo(b.h)= 0.0008x(100x18)  ⇒Ay.min= 1,44 cm². 

Ay= 2,01 cm² >Ay.min= 1,44 cm² ⟹La condition est vérifiée. 
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B. Diamètre maximal des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.7.2,1)  
 D’après le BAEL, le diamètre des barres employées comme armatures de dalles doit être 
au plus égale au dixième de l’épaisseur de l’élément, donc : 

φmax≤ 
10

h
= 

10

200
= 20 mm. 

φadopté= 8 mm < 20 mm    ⟹La condition est vérifiée. 

C. Espacements des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.8.2, 42) 

  Pour des charges concentrées et une fissuration non préjudiciable : 

Direction la plus sollicitée (x-x) : St= 20 cm ≤ min (2h ; 25 cm) = 25 cm. 

Direction perpendiculaire à la plus sollicitée (y-y): St=20 cm ≤ min (3h ; 33cm)= 33 
cm.     

⟹ Conditions vérifiées  

D. Vérification de la contrainte de cisaillement (B.A.E.L.91.article :A.5.1, 211) 

u
u

u τ
db

V
τ ≤=  

kN468.17
2

2.215.88
2

Lq
V Xu

u =×==  

MPa097.0
1801000

10468.17 3

=
×
×=uτ  

}{ .MPa4;2.5minMPa4;
1.5

0.15f
minτ

cj
u =









≤  

MPau 5.2=τ  

MPa.2.5τMPa097.0τ uu =<=  ⟹    Condition vérifiée 

3.5.  Vérifications à l’ELS : 

1. Etat limite de compression du béton : 	⟹Sens x-x 
En travée 

P ̅E� = 	0.65��H = 	0.6	 × 	25 = 	15	'02.	
PE� = XnTYÉ        Avec        P<N = �níÉ×X×W	
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�	 = 100 × FD × + = 100 × 2,01100 × 18 = 	0,111 O\	(*	�\sont tirée a partir des abaques, pour  ρ = 0,111 : β1= 0,944 ; K1= 74,29 

 Donc : 

P<N = 3.307 × 10K0.944 × 180 × 2,01 × 10� = 96,826'02	
PE� = P<N�\ = 96,82674,29 = 	1,30'02	

PE� = 1,30'02 < P ̅D= = 	15	'02.	⟹	La condition est vérifiée. 

Sur appuis :     �	 = \SS×WE×X = \SS×�.S\\SS×\H = 	0,111 
A partir des abaques  pour ρ = 0,111 : β1= 0,944 ; K1= 74,29 

 Donc : 

P<N = 2,205 × 10K0,944 × 180 × 2,01 × 10� = 64,56'02	
PE� = P<N�\ = 64,5674,29 = 0,869	'02	

	
PE� = 	0,869'02 < P ̅D= = 	15	'02.  ⟹La condition est vérifiée. 

⟹Sens y-y : 

En travée :     �	 = \SS×WE×X = \SS×�.S\\SS×\H = 	0,111 
A partir des abaques  pour ρ = 0,111 : β1= 0,944 ; K1= 74,29 

 Donc : 

P<N = 1,582 × 10K0,944 × 180 × 2,01 × 10� = 46,319'02	
PE� = P<N�\ = 46,31974,29 = 0,62	'02 

PE� = 	0,62'02 < P ̅D= = 	15	'02⟹La condition est vérifiée. 

Sur appuis :     �	 = \SS×WE×X = \SS×�.S\\SS×\H = 	0,111 
A partir des abaques  pour ρ = 0,111 : β1= 0,944 ; K1= 74,29 
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 Donc : 

P<N = 1,165 × 10K0,944 × 180 × 2,01 × 10� = 34,110'02	
PE� = P<N�\ = 34,1174,29 = 0,459	'02	

PE� = 	0,459	'02 < P ̅D= = 	15	'02⟹La condition est vérifiée. 

2. Etat limite d’ouverture des fissures : 
 La fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article A.4.5, 
32 du BAEL 91 modifié 99) 

3. Etat limite de déformation (BAEL 91 modifié 99/ Art. B.7.5) : 
 Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les  conditions suivantes 

sont satisfaites 

• 
:Z ≥
\\K = 0.0625  ⇒ �S��S= 0,090>0,0625           ⟹La condition vérifiée 

• 
ÖËÜ = �S��S = 	0,090 > �TÜ\S�Ü = �.�S]\S×^.^\ = 	0,074⟹La condition est vérifiée. 

• �� = WÜE.X = �.S\\SS×\H = 0,0011	 ≤ �AV = ^.�^SS = 0,010⟹La condition est vérifiée. 

 Les conditions sont vérifiées  ⟹  le calcul de la flèche n’est pas nécessaire (La flèche est 
vérifiée). 

   Conclusion : 

Le ferraillage retenu pour le plancher en dalle pleine est le suivant : 

⟹Sens x-x 

  En travée : 4HA 8/ml= 2,01 cm2 (St= 20 cm). 

  Aux appuis : 4HA 8/ml= 2,01 cm2 (St= 20 cm). 

⟹Sens y-y 

 En travée : 4HA 8/ml = 2,01 cm2 (St= 20 cm). 

 Aux appuis : 4HA 8/ml = 2,01 cm2 (St= 20 cm) 
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III.4. La salle machine: 

Introduction : 

 L’ascenseur est un dispositif mobile permettant le déplacement vertical de personnes 
ou d’objets entre les différents niveaux d’une construction. Il est principalement 
composé d’un système de levage (Moteur électrique, treuil et câbles métalliques), d’une 

cabine et d’un contrepoids.  

 La cage d’ascenseur (réservation) est munie d’un panneau de dalle isolé de dimensions 
(2.30x1.40) m² appuyée sur son pourtour (3 cotés) supportant son poids propre et un 
chargement localisé concentrique (P) agissant sur un carré (UxV) engendré par le 

système de levage.  

 Cette charge (P) est donnée par la fiche technique de l’ascenseur, N’ayant pas cette fiche 
à disposition, la charge est arbitrairement prise égale à 10 tonnes (100 KN), cettecage 
d’ascenseur a une vitesse d’entraînement égale à V = (1m/s). 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

Figure III.27 : Schéma d’un ascenseur 

4.1 Dimensionnement : 

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se 

fait à l’aide des abaques de PIGEAUD, qui permettent d’évaluer  les moments dans les 

deux sens en plaçant la charge centrée au milieu du panneau. 

lx= 1,40m              ly= 2,30m 
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Figure III.28 : Répartition de la charge localisée sur la dalle 

 

• Pré-dimensionnement : 

Lx/30≤  ht ≤  Lx/15     →   175/30≤ ht ≤175/15   

D’où : 5,83 cm ≤ ht ≤ 11,66 cm        

⟹Le RPA 2003 exige une hauteur ht=12 cm ;on adopte une hauteurht=15 cm. 

On a  ρx= 
y

x

l

l = 
\.]o�.�S = 0,760> 0,4 ⇔ La dalle porte sur les deux sens. 

4.2) Détermination des sollicitations : 

Hypothèse : 

La dalle est soumise aux charges suivantes : 
1- Charges uniformément réparties sur toute la surface de la dalle ; dans ce cas les 
moments au centre de la dalle, pour une bande de largeur unité, sont pour expressions :                  

    -Dans le sens de la petite portée : 2
xxx lqM ××= µ  

 -Dans sens de la grande portée : xyy MM ×= µ  

  Avec :   xµ
= qlx
Mx 2   et xy MM  

2-Charges concentriques sur un rectangle concentrique de la dalle.        

).( 21 MMpM x ν+=  

).( 21 MMpM y += ν  

Avec :   (M1 et M2) : coefficients données par les abaques de PIGEAUD 

P : intensité de la charge concentrée.          

ν  : Coefficient de poisson ; dont les valeurs sont :                                                              

=yµ
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ν = 0   à l’ELU ; ν = 0,2 à l’ELS 

A. Moments engendrés par le système de levage 

L’étude se fera à l’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des coefficients permettant 
de calculer les moments engendrés par la charge localisé. 

• Rectangle d’impact : 

On a:   ×U = a+ 2ξe˳ + htV = b+ 2ξe˳ + ht § 
Où : 

ξ= 1 pour un revêtement en béton.   

ξ= 0.75 pour un revêtement moins résistant. 

Dans notre cas : ×U = a + 2e˳ + htV = b+ 2e˳ + ht § 
Avec: ξ=1 car le revêtement est en béton. 
e0 =5cm étant l’épaisseur du revêtement. 
ht =15cm épaisseur de la dalle. 
a=b =80 cm : Cotés du rectangle sur lequel agit la charge P. 

                    →^_ = 80 + 2 × 5 + 15 = 105	=�w = 80 + 2 × 5 + 15 = 105	=�§ 
• Calcul des moments fléchissant Mx et My : 

 

Mx= P. (M1 + νM2) 

                                           My= P. (M2 + νM1) 

M1 et M2 coefficients donnés en fonction de (
yx

x l

V

l

U
;;ρ ) à partir des abaques de 

PIGEAUD. 

ρ = 0.74 
 TM� = \So\^S = 0.75	⟹Après interpolation : M1= 0.095 ; M2= 0.057 w�` = 105230 = 0.456 
Donc :           

À l’ELU (ν= 0) '�T = 	1,35. 0('\) = 	1,35 × 100 × 0,095 = 	12,825	V�.�.	'OT = 	1,35. 0('�) = 	1,35 × 100 × 0,057 = 	7,695	V�.�.	
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À l’ELS (ν= 0,2) '�L = P.(M1 + 0.2M2) = 	100 × (0,095	 + 	0,2 × 0,057) = 	10,64��.� 

'OL = P.(M2 + 0.2M1)= 100 × (0.057	 + 	0.2 × 0.095) = 	7,6	��.� 

B.  Moments dus au poids propre de la dalle pleine 

Au centre du panneau et pour une bande de largeur unitaire (1 m) la valeur des 
moments est : 

 

⟹Sens ��	:	'S� =	μ�.a. ��²	
⟹Sens �O	:'SO =	μO.'S�	
 Où : 

μx et µy : Coefficients données par le tableau de l’annexe E.3 du BAEL 91  en fonction du 

rapport α = ρx= 
y

x

l

l , donc : 

  Pour 
y

x

l

l = 0.76 :     

à l’ELU υ= 0  → : µx= 0,0634 et µy= 0,494 

à l’ELS υ = 0.2 → : µx= 0,0696 et µy= 0,622 

Poids propre de la dalle pleine: G= (25x0,15) = 3,75kN/ml. 

Surcharge d’exploitation : Q= 1kN/ml. 

⟹À l’ELU '�Tb = 	μU.a. �U� 	= 	0,0634 × (1,35 × 3,75	 + 	1,5 × 1) × 1,75² = 	0,815V�.�.	'OT’ =	μO.'�� = 	0,494 × 0,815 = 	0.402V�.�.	
⟹À l’ELS '�L’ =	μ�.a. ��� 	= 	0,0696 × (3,75	 + 	1) × 1,75² = 	0,647V�.�.	'OL’ =	μO.'�� = 	0,622 × 0,647 = 	0,402V�.�.	

⟹	(Pratique du BAEL 91, p. 353) 
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• Superposition des moments : ⟹À l’ELU '� = '�T +	'�T’ = 	12,825	 + 	0,815 = 	13,64V�.�.	'O =	'OT +	'OT’ = 	7,695 + 	0,402 = 	8,097V�.�. 
⟹À l’ELS '� = '�L +	'�L’ = 	10,64	 + 0,647	 = 	11,287V�.�.	'O =	'OL +	'OLb = 	7,6	 + 	0,402	 = 	8,002V�.�.	
Afin de tenir compte du semi-encastrement du panneau au niveau de son pourtour, les 
moments calculés seront minorés en leur effectuant le coefficient (0.85) en travée et 
(0.3) aux appuis. 
 ⟹À l’ELU 
En travée : 

	' t
x = 	0,85 × 13,64 = 	11,594V�.�.	
' t

y = 	0,85 × 8,097	 = 	6,882V�.�. 
Aux appuis : 

' a
x =	−	0,3 × 13,64 = 	−	4,092V�.�.	

	' a
y =	−	0,3 × 8,097	 = 	−	2,429V�.�.	

⟹À l’ELS 
En travée : 

' t
x = 	0,85 × 11,287	 = 	9,593V�.�.	
' t

y = 	0,85 × 8,002	 = 	6,801V�.�.	
Aux appuis : 

' a
x =	−	0,3 × 11,287	 = 	−	3,386V�.�.	
	' a

y =	−	0,3 × 8,002	 = 	−	2,400V�.�.	
B.  Calcul des armatures : 

Le calcul se fait à l’ELU en flexion simple pour une bonde de longueur unité (1m) avec : 

b=100 cm ; h=15 cm ; c=2 cm ; d=15-2=13 cm 

 

� = '8 × 10KD × +� × 5E� 	⟹ 	� = '8 × 10K1000 × 130� × 14,2 
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À partir des abaques la valeur de β est déterminée en fonction de μ. 

F = 'O × + × P<N = ' × 10�O × 13 × 348	
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau III.17 : Résultats du calcul des armatures du panneau de dalle de la salle 
machine. 

Zone Sens 
Mu 

[kN.m] 
μ β A [cm²] A adoptée [cm²] St [cm] 

 
En travée 

x-x  11.594 
 

0.048 0.975 2.628 4HA 10 3.14 25 

y-y 6.882 
 

0.028 0.986 1.542 4HA 10 3.14 25 

 
Aux 

appuis 

x-x -4.092 
 

0.018 0.991 0.912 4HA10 3.14 25 

y-y -2.429 
 

0.010 0.995 0.539 4HA10 3.14 25 

 

C. Vérifications à l’ELU : 

A. Condition de non-fragilité (BAEL 91 modifié 99/ Art. B.7.4)  

ρx= 
h.b

Ax
 ≥  ρo

2

l

l
3

y

x
-

 et ρy= 
h.b

Ay
≥  ρo 

  Avec : 

ρxet ρy : Les taux minimaux d’acier en travée dans le sens « x » et dans le sens « y ». 

ρo : Rapport du volume des aciers à celui du béton. ρo= 0.0008 pour des barres à haute 
adhérence de classe FeE400 de diamètre supérieur à 6 mm. 

⟹Sens x-x 

ρx= 
h.b

Ax
 ≥  ρo

2

l

l
3

y

x
- ⇒Ax≥  ρo

2

l

l
3

y

x
-

(b.h)= 0,0008x
2

0.760-3
x(100x15) ⇒Ax.min= 1,435 cm². 

Ax= 3.14cm² >Ax.min= 1,435 cm²  ⟹La condition est vérifiée. 

⟹Sens y-y 

ρy= 
h.b

Ay
≥  ρo⇒ Ay ≥  ρo (b.h)= 0,0008x(100x15)  ⇒Ay.min= 1,20 cm². 

Ay= 3,14 cm² >Ay.min= 1,20 cm² ⟹La condition est vérifiée. 
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B. Diamètre maximal des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.7.2,1)  
 D’après le BAEL, le diamètre des barres employées comme armatures de dalles doit être 
au plus égale au dixième de l’épaisseur de l’élément, donc : 

φmax≤ 
10

h
= 
10

150
= 15 mm. 

φadopté= 10 mm < 15 mm    ⟹La condition est vérifiée. 

C. Espacements des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.8.2, 42) 

  Pour des charges concentrées et une fissuration non préjudiciable : 

Direction la plus sollicitée (x-x) : St= 25 cm ≤ min (2h ; 25 cm) = 25 cm. 

Direction perpendiculaire à la plus sollicitée (y-y) : St= 25 cm ≤min (3h ; 33 cm) = 33 
cm. 

⟹ Conditions vérifiées  

D. Poinçonnement (BAEL 91 modifié 99 / Art. A.5.2, 42) 

Qu ≤ 0,045.Uc.h.
b

cjf

γ
 

 Avec : 

Qu : La charge de calcul vis-à-vis de l’état limite ultime, 

h : L’épaisseur totale de la dalle, 

Uc : Le périmètre du contour au niveau du feuillet moyen  

Uc= 2[U+V]= 2[1.05+1.05]= 4.2 m. 

 Donc : 

$8 = 	1.35 × 100 = 	135	V�.	
0,045 × _= × ℎ ×

b

cjf

γ
= 	0,045 × 4.2 × 0.15 ×

5.1

25000 = 	472.5	V�.	
Qu= 135KN< 472.5 KN.⟹    La condition est vérifiée  ⟹ les armatures transversales ne 
sont pas requises. 

E. Justification des armatures d’effort tranchant (BAEL 91 modifié 99/ Art. 
A.5.2,2) 

)� 	= 	
d.b

Vmax
    est au plus égale à)̅� = 	0,07

b

cjf

γ
.	

⟹ Au milieu de U :wT = 	
VU2

P

+
Avec :  p=1.35G=1.35x100=135Kn 
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wT = 1352 × 0.8 + 0.8 = 	56,25	V�.	
⟹Au milieu de V :wd = 	

U3

P 	
wd = 1353 × 0.8 = 	56,25	V�.	

  D’où : 

)� = 56.25 × 10�1000 × 130 = 	0,43	'02.	
)̅� = 	0,07

5.1

25 = 	1,167	'02.	
)� 	= 	0,43	'02 < )̅� = 	1,167	'02⟹ La condition est vérifiée 

⟹ Aucune armature d’effort tranchant n’est requise. 

4.4.  Vérifications à l’ELS : 

A. Etat limite de compression du béton : ⟹Sens x-x 
En travée 

P ̅E� = 	0,65��H = 	0.6	 × 	25 = 	15	'02.	
PE� = XnTYÉ        AvecP<N = �níÉ×X×W	
�	 = 100 × FD × + = 100 × 3,14100 × 13 = 	0,242 O\	(*	�\ sont tirée a partir des abaques, pour  ρ = 0,242 : β1= 0,921 ; K1= 48,69 

 Donc : 

P<N = 9,593 × 10K0,921 × 130 × 3,14 × 10� = 255,165'02	
PE� = P<N�\ = 255,16548,69 = 	5,24'02	

PE� = 	5,24'02 < P ̅D= = 	15	'02.	⟹La condition est vérifiée. 

Sur appuis :     �	 = \SS×WE×X = \SS×�.\^\SS×\� = 	0,242 
A partir des abaques  pour ρ = 0,241 : β1= 0,921 ; K1= 48,69 

 Donc :    

P<N = 3,386 × 10K0,921 × 130 × 3,14 × 10� = 90,06'02	
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PE� = P<N�\ = 90,0648,69 = 	1,84'02	
PE� = 	1,84'02 < P ̅D= = 	15	'02.⟹La condition est vérifiée. 

⟹Sens y-y : 

En travée	�	 = \SS×WE×X = \SS×�.\^\SS×\� = 	0,242 
A partir des abaques,  pour ρ = 0.241 : β1= 0,921 ; K1= 48,69 

Donc : 

P<N = 6,801 × 10K0,921 × 130 × 3,14 × 10� = 180,90'02	
PE� = P<N�\ = 180,9048,69 = 	3,715'02	

PE� = 	3,715'02 < P ̅D= = 	15	'02⟹La condition est vérifiée. 

Sur appuis				�	 = \SS×WE×X = \SS×�.\^\SS×\� = 	0,242 
A partir des abaques,  pour ρ = 0,241 : β1= 0,921 ; K1= 48,69 

Donc : 

P<N = 2,40 × 10K0,921 × 130 × 3,14 × 10� = 63,837'02	
PE� = P<N�\ = 63,83748,69 = 	1,311'02	

PE� = 	1,311	'02 < P ̅D= = 	15	'02⟹La condition est vérifiée. 

B. Etat limite d’ouverture des fissures : 
La fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article A.4.5, 
32 du BAEL 91 modifié 99) 

C. Etat limite de déformation (BAEL 91 modifié 99/ Art. B.7.5) : 
 Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les  conditions suivantes sont 
satisfaites  

ℎ�� ≥ 'N�20'� 	; 	�� = F�D. + 	≤ 25Q 	
 D’où : 

ÖËÜ = \o\^S = 	0.107 > �TÜ�S�Ü = �.o���S×\\.�H] = 	0,042⟹La condition est vérifiée. 

�� = WÜE.X = �.\^\SS×\� = 0,0024	 ≤ �AV = �^SS = 0,005⟹La condition est vérifiée. 

 Les deux conditions sont vérifiées  ⟹le calcul de la flèche n’est pas nécessaire (La flèche 
est vérifiée). 
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 Conclusion : 

Les conditions précédentes étant vérifié donc la dalle de la salle machine sera ferraillées 

comme suite : 

⟹Sens x-x 

 En travée : 4HA 10/ml= 3,14 cm2 (St= 25 cm). 

 Aux appuis : 4HA 10/ml= 3,14 cm2 (St= 25 cm). 

⟹Sens y-y 

En travée : 4HA 10/ml = 3,14 cm2 (St= 25 cm). 

Aux appuis : 4HA 10/ml = 3,14 cm2 (St= 25 cm) 
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III-5.  Les balcons : 

Introduction : 

Les portes à faux sont calculées comme une console encastrée au niveau de la 
poutre de rive du plancher (le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur). Soumis à 
des charges permanentes G, au poids du garde de corps ainsi qu’aux charges 
d’exploitations Q ; ils sont constitués de dalle pleine et sont dimensionner comme suit : 

- largeur L = 1.40 m ; 
- un garde de corps de hauteur h=1m en brique creuse de 10 cm d’épaisseur. Le 

calcul du ferraillage se fera pour une bonde de 1ml de largeur dont la section est 
soumise à la flexion simple. Le schéma statique est comme suit : 

 
Avec : 
              Q : surcharge du garde-corps 
g : charge permanente du garde-corps 
 

 
 

                                         Garde-corps Q 

 1m 

 

      

 1.40m 

                      Balcon 

               Plancher             poutre  de rive 

 

                    Figure III.30 : Coupe transversale d’un balcon. 

5.1. Etude de la dalle pleine : 
a. Dimensionnement : 

L’épaisseur du porte à faux est donnée par la formule suivante : e ≥ L0 /10 
Tel que  

� «e» est l'épaisseur de la dalle. 
�    L0 : portée libre, 
� L0 = 1,40 m 
�  e ≥  1,40/10 =0,140m                 e=15 cm 

b. Détermination des sollicitations : 
 
- Charge permanente : 
 
Charge G due à la dalle pleine G=5,29 KN/m2 (déterminé dans le chapitre II). 
 

 

g 

Q 
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Poids propre du balcon : G=5,29 x 1= 5,29kN / ml.  
 
Poids du garde-corps : g = 1,62 x 1= 1,62 kN / ml.  
 
-Surcharge d’exploitation : 
 
Surcharge d’exploitation : Q= 3,5 x 1 =3,5kN /ml.  
 
c. Combinaisons des charges : 
 

A l’ELU : 
Charge uniforme : qu1= 1,35G + 1,5Q =1,35 x 5,29 + 1,5 x 3,5= 12,39kN / ml  
Charge concentrée : qu2= 1,35 x 1,62 x 1= 2,187kN  
 

 A l’ELS : 
Charge uniforme : qs1= G + Q =5,29 + 3.5=8,79kN / ml  
Charge concentrée : qs2= 1,62 KN 
 
 
5.2. Calcul à l’ELU : 
 
La console est calculée en flexion simple avec une bande de 1m de largeur. La section 
dangereuse est située au niveau de l’encastrement. 
 

 
 

 

Figure III.31 : Schéma statique de calcul de balcon a L’ELU 

Calcul des efforts internes : 
a. Calcul de moment fléchissant : 
     -le moment provoqué par la charge  qu1 est :                   

mKNl
q

M u
qu .14.12

2

40.139.12

2

2
2

1 =×==  

      -le moment provoqué par la charge  qu2est : 

mKNlqM uqu .06.340.1×187.222 ===   

le moment total est :   mKNMMM ququu .2.1506.314.1221 =+=+=  

 
 Mu=15.2KN.m 
 

b. Calcul de l’effort tranchant : 

- L’effort tranchant  provoqué par la charge qu1 
Tqu1 =  qu1 l = 12,39 x 1,4 = 17,34kN 

 

1.4m 

qu1=12.39KN/ml 
qu2=2.187 KN 
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- L’effort tranchant  provoqué par la charge qu2 
Tqu2 = qu2 = 2,187kN 

 
- L’effort tranchant total 

Tu = Tqu1+ Tqu2 = 17,34+2,187 = 19,527kN 

Tu=19,527KN 

 5.2.1 Ferraillage à l’ELU :  

Le ferraillage consiste à l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion 
simple pour une bande 1m.  

 
 

                         2cm 
                        13cm                                                          15      15cm 
 
 
                                                               100cm 

 
Fig III.32: Schéma statique de calcul d’une bande de 1m 

 
• Armatures principales : 

c=2cm 
d=h-c=15-2=13 cm 
 μ = Ýì�ãqêëì = \o.�×\S�\SSS	×	\�S²	×	\^.� = 0,064 < μ> = 0,392⟹ SSA μ = 0,064	 ⟹ β = 0,967 

A÷ = M�β	d	xσ÷ø =	 15,2	 × 10K0,967 × 130 × 	348 = 347,45mm� = Å, ���¤� 
Soit : 4HA12= 4,52 cm2   avec un espacement : St =100/4=25cm 

• Armatures de répartition : 
 Ag = ,ç̂ = ^.o�^	 =	1,13 cm2 

Soit 4HA10 =3,14 cm2avec St=25 cm. 

5.2.2.  Vérification à l’ELU : 

A) Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.2, 1/BAEL 91): 

228
min 57.1

400

1.21310023.023.0
cm

fe

bdft
=×××==Α  

⇒=Α<=Α 22
min 52.457.1 cmcm adoptée  

Condition vérifiée. 
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B) Vérification au cisaillement (Art 5.1, 211/BAEL 91): 
On doit vérifier que : uu ττ ≤  

 Avec  τ̅u= min {
b

28fc.2,0

γ

 ; 5 MPa} = 3.33 MPa. 

τu = 
db

V

.

max
= 

1301000

1052.19 3

×
×

= 0,15MPa. 

τu= 0,15MPa<τ̅u = 3.33 MPa⟹Condition vérifiée. 

Pas de risque de cisaillement  ⟹Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 
 
 

C) Vérification de la condition de l’adhérence et de l’entrainement des 
barres (Art6.1, 3/BAEL 91): 

On doit vérifier : sese ττ <  

 
MPaftsse 15.31,25,128 =×==ψτ

 

 
 
 

∑µi = n.π.φ= 4 X 3,14 X 12= 150.72mm. 

MPaMPa sese 15,310.1
72.1501309.0

100052.19 =<=
××

×= ττ ⟹Condition vérifiée. 

Donc il n’y a aucun risque d’entrainement des barres. 

D) Vérification de l’écartement des barres :(BAEL 91 / Art. A.8.2, 42) : 
Pour des charges concentrées : 
 

Armatures principales : St = 25cm ≤ min (2h ; 25cm)  = 25 cm.    ⇒Condition vérifiée 
 
Armatures de répartition: St = 25 cm≤ min (3h ; 33cm) = 33cm.   ⇒ Condition vérifiée 
 

E) Ancrage des barres aux appuis :(BAEL 91/ Art 6.1 ,221) 
 
 Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de 

scellement droite ls est égale à : 

ls= 40φ= 40 x 1,2= 48cm 

Ls dépasse la largeur des poutres, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de 

scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0,4Ls= 0,4 x 48=19,2 cm. D’où : Lc= 20 cm. 

5.3.  Calcul à l’ELS : 

Le balcon est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable. 

se
i

u
se ud

V ττ <
Σ

=
9.0
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Combinaison de charges : 
qs1 = 8,79kN/ml 
qs2 =1,62kN 
 

 

 

 

Figure III.33:Schéma statique de calcul de balcon a L’ELS 

  Calcul des efforts internes : 

Le moment : 

M÷ = M´÷\ +M´÷� = hq÷\	 × l�2 + q÷�	 × 	lj = h8,79	 ×	1,40�2 + 1,62 × 	1,4j
= 10,88	KN.m kl = ¼�, ��	¢£.¤ 

L’effort tranchant : 

Vs = qs1×L +qs2 = 8,79×1,4+1,62 = 13,926kN 

VS=13,926 KN 

5.4. Vérification à l’ELS : 

A) Etat limite de compression de béton :(Art A 4.5, 2/ BAEL 91) : 
� Contrainte dans l’acier : 

Nous devons s’assurer que : P< ≤ P<m 	
ρ1= 

\SS×,n�ã =	 \SS×^.o�\SS×\� = 0,347→  β= 0,9085    → K1 = 39,65 

σst= 
Ý÷â₁ã,÷ = \S.HH×\S⁶S.�SHo×\�S×^.o�×\Sq = 203,80	MPa 

203,80MPa < P<m  = 348 MPa       ⟹Condition vérifiée. 

� Contrainte dans le béton  

On doit donc s’assurer que    -�b < -̅�b	
σbc=

GçÞq\  = 
�S�.HS��.Ko = 5,13MPa⟹-�b < -̅�b= 15 Mpa    ⟹Condition vérifiée. 

 
 
 

1.4m 

qs=8.79KN/ml 
gs=1.62KN  
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B) Etat limite d’ouverture des fissures (Art A.4.5, 32/ BAEL 91 modifier 
99) : 

  
La fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification n’est nécessaire.   

C) Etat limite de déformation (Art B.5.6, 3 BAEL 91 modifier 99) : 

D’après le BAEL, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée. 

1) 
:µ \\K     =>

\o\^S = 0,107 > 0,0625……………… condition  vérifiée 

2) 
:Z ≥ Ý÷\SÝ�      =>

\o\^S = 0,107 > \S.HH\S×\S.HH = 0,1 …….condition vérifiée 

3) 
,�.ã ≤ ^,�ê�  =>

^.o�\SS×\� = 0.0034 ≤ ^,�^SS = 0,0105…...condition  vérifiée 

 
 

Remarque : 

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

CONCLUSION : 

Les conditions sont vérifiées donc  pas de risque de flexion; les armatures calculées à 

l’Etat Limite Ultime sont suffisantes. 

• Armature principales : 4HA12 

• Armature de répartition : 4HA10 
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III.6.  La poutre de chainage  

C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids 

des cloisons extérieures et pour le ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans les 

deux sens (transversale, longitudinal). 

6.1. Prédimensionnement :  

Les dimensions de la poutre sont données par les formules suivantes :  

• La hauteur ht : 

L / 15 ≤ht≤ L / 10 

Avec : L : la portée libre maximal entre nus d’appuis dans le sens considéré. 

• La largeur b : 

 0,4 ht ≤ b ≤ 0,7ht 

Sachant que  L = 390-25= 365cm  �15 = 36515 = 24,33=�;			 L10 = 36510 = 36,5=� 

 Ce qui donne  24,33 ≤ ht ≤ 36,5 ⟹   On prend: ht= 35cm. 

Par conséquent la largeur b sera : 

0, 4 ht=14 cm 

0, 7 ht =24,5 cm                        

6.2.  Vérification aux exigences du RPA (Art 7.5.1). 













≤==

≥=
≥=

44,1
25

35

3035

2025

b

h

cmcmht

cmcmb

t

Conditions vérifies  

 

 

 

 

 

 

 

 

⟹				On prend:        b = 25cm. 

 

Fig. III.35 : Dimensions de la poutre chainage 
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REMARQUE : 

On remarque bien que les conditions imposées par le RPA99 (modifie2003)  sont 

toutes vérifiées, donc la section adoptée est (25x 35) cm2 

6.3. Evaluation des charges et surcharges : 

� Les charges permanentes : 

• Poids propre de la poutre    :     G = 25 x 0,25 x 0,35 = 2,187 KN /ml. 

• Poids propre du mur extérieur :    Gmur= 2,81x2.36=6,631 KN / ml. 

• Poids du planche :    Gplancher= 5,53 x 
S.Ko�  = 1,797 KN / ml. 

Gt = 10,615KN/ml 

� Surcharge d'exploitation : 

Q = 3,5 x 
S.Ko�  = 1,137 KN/ml 

6.4. Combinaisons des charges :                                                               

• ELU :qu= 1,3 G + 1,5Q= 1,35 x 10,615+1,5 x1,137=16,035KN/ml. 

• ELS : qs=  G + Q= 10,615+1,137=11,752KN/ml. 

6.5. Etude de la poutre à l’ELU : 

On considère la poutre comme étant simplement appuyée. 

 

Fig. III.36 : Schéma statique de calcul d’une poutre de chainage à L’ELU. 

6.6. Calcul des efforts internes : 

ELU 

• Moments fléchissant : 

  Mu = 
8

. 2lq
 = 
\K.S�o×�.KoqH  = 26,70 KN.m 

      En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis 
seront affectés des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement : 

"N��séQ< 	= 	0,85	'1	 = 	0,85	 × 26,70	 = 	22,695	��.�	
"�¶¶8Z< 	= 	−0,3	'1	 = 	−0,3	 × 	26,70 = −8,01��.�	
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Réaction d'appuis 

RA=RB = 
�M�= 
\K.S�o	×�.Ko�  = 29,26 KN 

Efforts tranchants : 

                   T(x) = – 16,035x + 29,26        Pour         x = 0 m      ⟹ T (x) = 29,267 KN. 

                                                                                             x = 3,65 m ⟹ T (x) = -29,267 KN. 

 

 

Fig. III.37 : Diagramme des efforts internes à L’ELU. 

a) Calcul des armatures longitudinales : 

b =25 cm. c =2 cm, d = 33 cm. 

• Entravée : 

( ) 058,0
2,143325

10695.22

²

2

3

=
××

×=

××
=

µ

µ
bc

t

fdb

M

 

µ < lµ = 0,392    ⇒section simplement armée (SSA)   

A partir des abaques, on tire la valeur de  β correspondante 
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µ = 0,058⇒β = 0,970 

2
3

03.2
34833970,0

10695.22
cmA

d

M
A

t

st

t
t

=
××

×=

××
=

σβ

 

Choix des armatures : on prendra 3HA12 = 3,39cm2 

• Aux appuis : 

( ) 020,0
2,143325

1001.8
2

3

2

=
××

×=

××
=

µ

µ
bc

a

fdb

M

 

µ < lµ = 0,392    ⇒section simplement armée (SSA)   

µ = 0,020⇒β = 0,990 

2
3

70,0
34833990,0

1001.8
cmA

d

M
A

a

st

a
a

=
××

×=

××
=

σβ

 

Choix des armatures : on prendra  3HA10 = 2,35cm2 

6.7.  Vérification à l’ELU:  

A) Condition de non fragilité :(Art A.4.2.1, BAEL91) : 

228
min 99,0

400

1,2
332523,023,0 cmbd

f

f
A

e

t =×××==
 

2
min 99,0 cmA =  

( ) →==<= ²35,2,²39,3²99,0min cmAcmAcmA at (Condition vérifiée) 

B) Vérification aux cisaillements (Art A.5.1, 211): 

τ� = 	ßàá�.ã < τ�


      Avec : Tù�� = 29.267	kN. 
C) Calcul de contrainte de cisaillement admissible : 



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non-structuraux. 
 

 

95 

τ�


 = min ò0,20	 fý�Hγ� 	 ; 5	MPaó = min	 ò0.20	 × 	251.5 ; 5	MPaó 
τ�


 = min(3,33	MPa		; 	5	MPa) = 3,33	MPa. 

D) Calcul de contrainte de cisaillement : 

τ� = Tù��b.d = 29.267 ×	10�250 × 	330 = 0.354	MPa. 
τ� < τ�


 ………… Condition vérifiée, pas de risque de cisaillement. 

E) Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : 

1) dans le béton (BAEL modifié 99 Art A.5.1.313) : 

�/��.a ≤ �.�mb���� 	⟹ 				/��aÆ ≤	 �.�mb��×�×a�×�� Avec   a=0,9d=0,9x33=29,7cm	
:8Y�� = 29,267�� 

	/��aÆ ≤	�, � × �� × ¼�ÊÅ × ��� × �, ½ × ÅÅ�¼, � = �½�	�3	
:8Y�� = 29,267�� < �.�mb��×��×a�×�� = 495�� ……………..condition vérifiée. 

        2) Sur les aciers :( BAEL91 modifié 99 Art A.5.1, 321) : 

→=








×
−+=







 +≥= 22 006.0
33,09,0

01.8
267.29

400

15,1

9,0

15,1
35,2 cm

d

M
T

f
cmA u

u
e

a

 

 

On constate que l’effort tranchant w8 n’a pas d’influence sur les armatures inférieures. 

F) Vérification à l’entrainement des barres (BAEL modifié 99 Art A.6.1, 

3) : 

τ÷� = 	ßàáS.�	ã	∑�� ≤ τ÷ý



Avec :  τ÷ý



 = Ψ÷fø�H = 1,5 × 2,1 = 3,15MPa 

τ÷� = Tù��0.9	d	∑Uú 
Ψ÷ = 1,5 : Coefficient de scellement pour HA. 

∑Uú = )∅� 	: Somme des périmètres utiles des barres. 

�Uú = n × π × ∅ = 3 × 3,14 × 12 = 113.04	mm. 

(Condition vérifiée) 
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τ÷� = 29,267 × 10�0,9	 × 	330	 × 	113,04 = 0,871	MPa. 
τ÷� = 0,871	MPa < τ÷ý



 = 3,15	MPa …………………… Condition vérifiée. 

G) Calcul des armatures transversales (BAEL 91 modifié 99 Art A.7.2, 2): 

�g = �ñ) òℎN35	; 	∅\		; 	 D10	ó 
�g = �ñ) ô�o�o 	 ; 	1.2;	 �o\S	õ = 1 cm 

Nous choisissons un cadre de ∅8 avec Ast= 4HA8 =2,01 cm2 

Espacement d’un cadre : est donné par le règlement (BAEL 91 modifiée 99/ Art : 
A.5.1.22) 

St ≤ min {0,9×d ; 40cm} 

St ≤ min {0,9×33; 40cm} 

St ≤ 29.7 cm   →		St = 15cm 

H) Section minimale d’armatures d’âme (BAEL 91 / Art. A.5.1, 22): 

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante : 

vérifiéeconditionMPaMPaMPa
Sb

fA

t

et ⇒>=
×
×

⇒>
×
×

40,014.2
1525

40001.2
40,0  

� Armature transversale (Exigence du RPA version 2003 (Art7.5.2.2) : 

La quantité d’armature transversale minimales est données par : 

• En zone nodale (appuis) : 

)12.24;75.8min()12,
4

min( =≤ tt

h
S φ  

 Soit   St=8cm 

• En zone courante (travée) : 

cm
h

st 5.17
2

=≤ Soit  St=15cm 

• Quantité d’armatures transversales minimales (RPA version 
2003(Art7.5.2.2) :  

bSAAt t ××=≥ 003,0min
 FYZ[ = 	0,003	 × 	15	 × 	25	 = 1,125	=�²	

At=2,01≥Amin=1,125 cm²    ⟹    (condition vérifiée) 
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 6.8. Vérification  à l’ELS : 

Calcul à l’ELS : qs=11.752KN/m  

1﴿Calcul des efforts :   

a) Réaction aux appuis : 

RA = RB =  KN
l

qs 447.21
2

65,3
752.11

2
=×=×  

b) Les moments :  

mKN
l

qM s .57.19
8

65,3
752.11

8

22

0 =×=×=  

En tenant compte de semi encastrement : 

Aux appuis :       '	� = −0,3 × 19.57 = 	−5.871��.� 

En travée:             'N 	= 0,85 × 19.57 = 		16.634��.� 

 Efforts tranchants : 

                   T(x) = –11.752 x + 21.447   Pour     x = 0 m    ⟹ T (x) = 21.447 KN. 

                                                                                            x = 3.65 m ⟹ T (x) = -21.447 KN. 

 

Fig. III.38 : Diagramme des efforts internes à L’ELS. 
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A) vérification de la résistance du béton à la compression :(BAEL 91 / Art. 
A.4.5, 2) : 

On doit avoir cbσ ≤ bcσ =0,6 MPafc 1528 =  

- Aux appuis : 
Ma =-4,518KN.m   et Aa=2,36 cm² 

MPa
Aad

Ms

bd

A

a
s

a

63.82
235330916,0

1087.5

916,0

284,0
3325

35,2100100

6

1

1

1

=
××

×=
××

=

=⇒

=
×
×==

β
σ

β

ρ

 

σbc=
GçÞq\  = 

H�.K�^^.o� = 1,85Mpa< 15 MPa⟹Condition vérifiée. 

-En travée :  

Ms = 16.634 KN.m et AS=3,39 cm² 

MPa
Atd

M

bd

At

st
s 028.165

339330901.0

10634.16

901,0

410.0
3325

39,3100100

6

1

1

1

=
××

×=
××

=

=⇒

=
×
×==

β
σ

β

ρ

 

σbc=
GçÞq\  = 

\Ko.S�H�o.o = 4.648Mpa< 15 MPa⟹Condition vérifiée. 

L’état limite de compression du béton aux appuis et en travées est vérifié donc les 
armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

B) Etat limite d’ouverture des fissurations [BAEL91 modifiée 99/Art A.4.5, 33]: 

La fissuration est préjudiciable  
 

 

 

Avec η  c’est le coefficient de fissuration qui vaut 1,6 pour les aciers en HA 

 

 

C) Vérification de la flèche : [BAEL.99/Art B.6.5, 2]: 

On peut dispenser de calcul de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées 

{ } MPaff testst 63,201110;
3

2
min 28 ==≤ ησσ

MPaMPa stst 63,201028.165 =<= σσ Condition vérifiée 
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















≤
×

≥

≥

e

t

e

fdb

A

M

M

l

h
l

h

2.4

10

16

1

0

 

0625,0
16

1
095,0

365

35 =>==
l

h
………………….condition vérifiée. 

085.0
56.1910

634.16

10
095,0

0

=
×

=
×

≥=
M

M

l

h t …………...condition vérifiée. 

0105,0
2,4

0041,0
3325

39,3 =<=
×

=
× efdb

A
………..…….condition vérifiée. 

Toutes les conditions sont vérifiées, Le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 

CONCLUSION : 

Les conditions sont vérifiées donc  pas de risque de flexion; les armatures calculées à 
l’Etat Limite Ultime sont suffisantes  donc ce n’est pas nécessaire de calculer les 
armatures à l’Etat Limite de Service. 

En travée : 3HA12 

Aux appuis : 3HA10 
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III.7. Escalier  

7.1. Définition: 

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer d’un niveau à un autre d’une 
construction, les escaliers sont constitués par des volées en béton armé qui 
simplement sur les paliers, ils sont soumis à leurs poids propre et aux surcharges. 
On trouve un seul type d’escalier dans notre projet
intermédiaire. 

Figure III

- h : Hauteur de la contre marche.
- g : Longueur de la marche.
-  H : Hauteur de la volée.
- L1 : Longueur de la volée.

 
7.2. Dimensionnement : 
 
Le dimensionnement des marches, contre marches et le nombre de marches se fait 

généralement en fonction de la 

l’on se déplace de façon confortable.

La formule de BLONDEL : 
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Un escalier est un ouvrage qui permet de passer d’un niveau à un autre d’une 
construction, les escaliers sont constitués par des volées en béton armé qui 

, ils sont soumis à leurs poids propre et aux surcharges. 
On trouve un seul type d’escalier dans notre projet ; escalier à deux volées et un palier 

Figure III.40:Constituant d’un escalier. 

la contre marche. 
: Longueur de la marche. 
: Hauteur de la volée.  
: Longueur de la volée. 

Le dimensionnement des marches, contre marches et le nombre de marches se fait 

généralement en fonction de la loi de BLANDEL qui permet de concevoir un escalier où 

l’on se déplace de façon confortable. 

 60cm ≤2h+g≤66cm 
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Un escalier est un ouvrage qui permet de passer d’un niveau à un autre d’une 
construction, les escaliers sont constitués par des volées en béton armé qui reposent 

, ils sont soumis à leurs poids propre et aux surcharges.  
lées et un palier 

Le dimensionnement des marches, contre marches et le nombre de marches se fait 

loi de BLANDEL qui permet de concevoir un escalier où 
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A. Escalier d’étages courants : 
 

• 1er type d’escalier (palier-volée-palier): 
 

 
Figure III.41 : Schéma du 1er type d’escalier d’étages courants. 

 
a) Hauteur des contre marches  

14  cm ≤ h ≤ 18 cm ; 

Pour que l’escalier soit confortable, on prend la hauteur des contres marches : h= 17 cm 

 
b) Nombre de contre marches : 

n=H/h=153/17= 9   ⟹  n = 9 contre marches 
 

c) Nombre de marche : 
Le nombre de marche pris égale à m = n-1= 9-1 = 8 marches. 
 

d) calcul du giron : ���� ≤ � ≤33 cm 

g =
��	
� = 

�
�� =30cm   ⟹   g = 30cm 

 
e) Vérification de la relation de BLONDEL : 

60 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm. 
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.  ⟹La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 
 

f) Dimensionnement de la paillasse : 
- Angle d’inclinaison  tan � = ��� = 153240 = 0,637			 ⟹ " = #�, ��° 

 
- La longueur de la paillasse (Lp) : 	�$ = ��cos � = 2.4cos 32.52 = 2,84				 ⟹ *+ = �, ,-� 
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- L’épaisseur de la paillasse “ep” *.#. ≤ /+ ≤ *.�.	��	: $123é453245647’8$$69:	�� = �� + �< + �= = 2,05 + 2,84 + 2,18 = 7,07>	23,16 ≤ 4$ ≤ 35,35	 ⟹  On prend    ep=25cm	

 
g) Détermination des charges et surcharges : 

a)Charges permanente 

a.1. La volée : 

Tableau III.18 : Détermination du poids propre du la volée (1er type d’escalier d’étages 

courants) 

 

a.2. Le palier : 

Tableau III.19 : Détermination du poids propre du palier. 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

1. Poids propre de la 
paillasse ( )52.32cos

25.01x  25 7.25 

2. Poids propre des marches 
2

17.0x1  25 2.125 

3. Carrelage horizontal 0.01 20 0.20 

4. Mortier de pose horizontal 0.02 22 0.44 

5. Carrelage vertical 0.01 20 0.20 

6. Mortier de pose vertical 00.2 22 0.44 

7. Lit de sable 0.02 18 0.36 

8. Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

9. Garde-corps  - - 0.20 

? @A = 	 @BCDé/ =           11.41 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

1. Poids propre du palier 0.25 25 6.25 

2. Revêtement en carrelage  0.01 20 0.20 

3. Mortier de pose 0.02 22 0.44 

4. Lit de sable 0.02 18 0.36 
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b) Surcharge d’exploitation 

D’après le DTR B.C. 2.2, la charge d’exploitation pour un escalier est de : E = 	�, � × G� = �, �HI/�D. 
c)Charge de mur extérieur : K = @	(M − /) 	 = 2,36	(1,53 − 0,25) = 3,02PQ/>R	
Avec  G : poids volumique de mur extérieur. 
            H : hauteur du mur. 
             e : épaisseur du palier 

	
h) Calcul des efforts internes  

� Combinaisons de charges  

Tableau III.20 : Calcul des sollicitations 

 

� Calcul à l’ELU 

 

Figure III.42: Schéma statique de calcul du 1er type d’escalier à l’ELU. 

Détermination des réactions d’appuis  

 ∑ F/y= 0 ⇒ RA + RC= 13,80 (2.05) + 19,15(2,40) +13,80 (2,18)+4,077 

⇒RA + RC= 108,411 KN 

 ∑ M/C= 0 ⇒	4,45 × ST 		− 13,80	 × U�.�V� + 2,4W − 	19,15 × U�,
�� W + 13,80 × 2,18 U�.���
� W +4,077 × 2,18 = 0	 ⇒ ST × 4,45 = 28,565	PQ.	

ST = 6,42	PQ 

5. Enduit en plâtre 0.02 10 0.20 

∑ Gi= G palier = 7.45 

 
E.L.U(KN /ml) E.L.S(KN /ml) 
1.35 G + 1 ,5 Q G + Q 

Volée 19,15 13,91 
Palier 13,80 9,95 

Mur extérieure 
 

4,077 3,02 
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D’où : RC= 108,411-6,42= 101,991 KN. 

Finalement  

RA= 6,42 KN. 

RC= 101,991 KN. 

Calcul des efforts internes : 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤2,05m 
 
 

 

 
 
 
 
 
 
Tronçon 2 : 2,05 ≤Z	≤ 4,45m 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
Tronçon 3: 0 ≤ X ≤ 2,18m 
 
 

 

 
 
 
 

 
Tableau III.21: Tableau récapitulatif des efforts. 

 
Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 2,05 0 6,42 0 

T(Z)=ST − 13,80	\        ⟹ 
        = 6,42 − 13,8	\  
 
 

 

X=0⟹T(0)=6,42 KN 

X=2,05⟹T(2,05)= − 21,87 KN 

X=0⟹M(0)=0 

X=2,05⟹M(2,05)=− 15,83 KN.m 

T(Z)=6,42 - 13,80(2,05)-19,15(x – 2,05)  ⟹ 
 

 

M(Z)= 6,42 x -13,80(2,05)(x − �.�V� ) -19,15	(]
�,�V)²�   ⟹ 

 
 

X=2,05⟹T(2,05)=-21,87 KN 

X=4,45⟹T(4,45)= -67,59 KN 

X=2,05⟹M(2,05)=-15,83 KN.m 

X=4,45⟹M(4,45)=-123,47 KN.m 

 

M(Z)=6,42	\ − 13,80( 
]²� )  ⟹ 

 

T(Z)= 4,077+13,80 x  ⟹ 
 
 
 

 

X=0⟹T(0)=4,077 KN 

X=2,18⟹T(2,18)= 34,16 KN 

X=0⟹M(0)=0 

X=2,18⟹M (2.18)=-41,68 KN.m 
M(Z)= - 4,077 (x) -13,80( 

]²� )⟹ 
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2,05 -21,87 - 15,83 2,05 ≤ x ≤4,45 2,05 -21,87 -15,83 

4,45 -67,59 -123,47 0 ≤ x ≤2,18 0 4,077 0 
2,18 34,16 -41,68 

 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 
D’où : 

Ty= 6,42 - 13,80 x = 0 ⇒ x =  
_,
��=.��= 0,46 m  

En remplaçant la valeur de(x) dans l’équation de M. 

Mz= 6 ,42 x - 13,80
2

²x   ⟹  Mzmax  (0,46)= 1,49 KN.m 

Remarque :Il faut tenir compte des encastrements partiels aux extrémités, nous portons 
une correction avec les coefficients réducteurs pour le moment maximum aux appuis et 
en travée. 

En travée :`abcd= 0,85Mzmax= 1,266 KN.m. 

 Aux appuis :`cbcd= -0,3Mzmax= - 0,447 KN.m 

 

Figure III.43 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU 

(1eme type d’escalier d’étages courants) 
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• 2 eme type d’escalier : (volée-palier) 

 

Figure III.44 : Schéma du 2eme type d’escalier d’étages courants. 

a) Hauteur des contre marches  
14  cm ≤ h ≤ 18 cm ; 

Pour que l’escalier soit confortable, on prend la hauteur des contres marches : h= 17 c 

b) Nombre de contre marches : 
n=H/h=153/17= 9   ⟹  n = 9 contre marches 
 

c) Nombre de marche : 
Le nombre de marche pris égale à m = n-1= 9-1 = 8 marches. 
 

d) calcul du giron : ���� ≤ � ≤33 cm 
 

g =
��	
� = 

�
�� =30cm   ⟹   g = 30cm 

 
e) Vérification de la relation de BLONDEL : 

60 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm. 
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.  ⟹La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 
 

f) Dimensionnement de la paillasse : 
- Angle d’inclinaison  tan � = ��� = 153240 = 0,637			 ⟹ " = #�, ��° 
- La longueur de la paillasse (Lp) : 

 �$ = ��cos � = 2,4cos 32,52 = 2,84				 ⟹ *+ = �, ,-� 	
 

- L’épaisseur de la paillasse “ep” *.#. ≤ /+ ≤ *.�.	��	: $123é453245647’8$$69:	�� = �< + �� = 284,620 + 160 = 444,62e>	14,82 ≤ 4$ ≤ 22,231	 ⟹  On prend    ep=20 cm	
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g) Détermination des charges et surcharges : 

a)Charges permanente 

a.1. La volée : 

Tableau III.22 : Détermination du poids propre du la volée 

 

a.2. Le palier : 

Tableau III.23 : Détermination du poids propre du palier. 

 

b) Surcharge d’exploitation 

D’après le DTR B.C. 2.2, la charge d’exploitation pour un escalier est de : E = 	�, � × G� = �, �HI/�D. 	

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

10. Poids propre de la 
paillasse ( )52.32cos

2.01x  25 5.93 

11. Poids propre des marches 
2

17.0x1  25 2.125 

12. Carrelage horizontal 0.01 20 0.20 

13. Mortier de pose horizontal 0.02 22 0.44 

14. Carrelage vertical 0.01 20 0.20 

15. Mortier de pose vertical 00.2 22 0.44 

16. Lit de sable 0.02 18 0.36 

17. Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

18. Garde-corps  - - 0.20 

? @A = 	 @BCDé/ =           10.09 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

6. Poids propre du palier 0.20 25 5 

7. Revêtement en carrelage  0.01 20 0.20 

8. Mortier de pose 0.02 22 0.44 

9. Lit de sable 0.02 18 0.36 

10. Enduit en plâtre 0.02 10 0.20 

∑ Gi= G palier = 6.2 
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d) Combinaison de charge 

• Le palier : 

f�g	: hi = 1.35j + 1.5k	 = (1.35 × 6.2 + 1.5 × 2.5) = 12,12PQ/>R	
f�l	:	hm = j + k = 6.2 + 2.5 = 8,7PQ/>R	

• La volée : 

f�g	: hi = (1,35 × 10,09 + 1,5 × 2,5) = 17,37PQ/>R	
f�l	: hm = j + k = 10,09 + 2,5 = 12,59PQ/>R 

� Calcul à l’ELU 

 

Figure III.45: Schéma statique de calcul du 2eme type d’escalier à l’ELU. 

 

Calcul des efforts internes, moments fléchissant : 
 
Calcul des réactions d’appuis : ? n/o = 	0	 → ST 	+ Sq = 17,37 × 2,4 + 12,12 × 1,6 = 61,08	PQ	
? `/r = 	0	 ⇒ 4	Sq = 	17,37	 × (2,40)(1,2) + 	12,12 × (1,6) × (3,2) ⇒ Sq = 28,02PQ.	
D’où:	ST = 61,08 − 28,02 = 33,06sQ. 

Finalement  

RA= 33,06 kN. 

RB= 28,02 kN. 

Calcul des efforts internes : 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤2.4 
 
T(Z)=−17,37x+33,06 ⟹     
 
 
 

M(Z)= -17,37( 
]²� )+33,06x⟹ 

 

X=0⟹T(0)=33,06 KN 

X=2,4⟹T(2,4)= -8,628 KN 

 

X=0⟹M(0)=0 

X=2,4⟹M(2,4)=29,318KN.m 
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Tronçon 2 : 0≤ Z ≤ 1,6 
 
T(Z)=12,12x-28,02 ⟹     

 
 

M(Z)= -12,12( 
]²� ) +28,02(x)  ⟹ 

 
 

Tableau III.24 : Tableau récapitulatif des efforts 
 

Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 2,4 0 33,06 0 

2,4 -8,628 29,318 0 ≤ x ≤ 1,6 0 -28,02 0 

1,6 -8,628 29,318 

 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 

D’où : 

. Ty= -17,37(x) + 33,06= 0 ⇒ x=
==.�_�t.=t= 1,90 m 

En remplaçant la valeur de x dans l’équation   Mz= -17,37
2

²x +33,06x : 

Mzmax= 31.461KN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel des appuis : 

 En travée : Mt= 0,85Mzmax= 26,74kN.m. 

 Aux appuis : Ma= -0,3Mzmax= - 9,438kN.m. 

 

 

X=0⟹T(0)=-28,02 KN 

X=1,6⟹T(1.6)= -8,628 KN 

X=0⟹M(0)=0                                                                         

X=1,6⟹M(1,6)=29,318KN.m 
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Figure III.46 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU 

(2eme type d’escalier d’étages courants) 

 

B. Escalier de RDC et 1er Entre-sols : 

• 1er type d’escalier: (palier-volée-palier) 

 

 

 

Figure III.47 : Schéma du 1ertype d’escalier RDC. 

a) Hauteur des contre marches  

14 cm ≤ h ≤ 18 cm  ; Donc : h= 17 cm 
 

b) Nombre de contre marches : 
n=H/h=204/17= 12 
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n = 12 contre marches 
 

c) Nombre de marche : 
Le nombre de marche pris égale à m = n-1= 12-1 = 11 marches. 
 

d) calcul du giron :  

g =
��	
� = 

=���� =27,27cm⟹ g = 27cm 

 
e) Vérification de la relation de BLONDEL : 

60 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm. 
2h+g = (2 x 17) +27 = 61 cm.   ⟹La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 
 

f) Dimensionnement de la paillasse : 

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la relation suivante : 
30

L o  ≤ e ≤ 
20

L o  

Où Lo est la longueur réelle de la paillasse et des paliers (entre appuis). 

- Angle d’inclinaison : 

tg(α)= 
2L

H
=

��
=��= 0.68⇒α= 34,21° 

Lp=
��uvw α

 =
=.��uvw =
.�� = 3,63m 

-Longueur réelle de la paillasse: L0 = L1+ Lp + L3= 1,48+3,63 + 2,18 =7,29 m.  
 t�y=� ≤ ep ≤ t�y��       → 24,3 cm ≤ ep ≤ 36,45→ ep = 25 cm 

 
g) Détermination des charges et surcharges : 

a) Charges permanente 
a.1) palier 
 

Tableau III.25: Détermination du poids propre du palier. 

 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

1. Poids propre du palier 0,25 25 6 ,25 

2. Revêtement en carrelage  0,01 20 0,20 

3. Mortier de pose 0,02 22 0,44 

4. Lit de sable 0,02 18 0,36 

5. Enduit en plâtre 0,02 10 0,20 

∑ Gi= G palier = 7,45 
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a.2) la volée 

Tableau III.26: Détermination du poids propre du paillasse 

 

b) Surcharge d’exploitation 

D’après le DTR B.C. 2.2 [19], la charge d’exploitation pour un escalier est de : 

 Q= 2,5 kN /ml. 

c) Charge de mur extérieur : K = @	(M − /) 	 = 2,36	(2,04 − 0,25) = 4,22PQ/>R	
Avec  G : poids volumique de mur extérieur. 
            H : hauteur du mur. 
             e : épaisseur du palier 

 

d)  Calcul des efforts internes  

Combinaisons de charges  

Tableau III.27 : Calcul des sollicitations 

 

 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

19. Poids propre de la 
paillasse 

1 × 0,25cos 34.21 
25 7,55 

20. Poids propre des marches 1 × 0,172  
25 2,125 

21. Carrelage horizontal 0,01 20 0,20 

22. Mortier de pose horizontal 0,02 22 0,44 

23. Carrelage vertical 0,01 20 0,20 

24. Mortier de pose vertical 0,02 22 0,44 

25. Lit de sable 0,02 18 0,36 

26. Enduit de plâtre 0,02 10 0,20 

27. Garde-corps  - - 0,20 

∑ Gi= Gvolée= 11,715 

 
E.L.U E.L.S 

1.35 G + 1 ,5 Q G + Q 
Volée 19,56 14,215 
Palier 13,057 9,95 

Mur extérieur 5,697 4,22 
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� Calcul à l’ELU  

 

Figure III.48 : Schéma statique de calcul du 1er type d’escalier du RDC à l’ELU. 

 

Détermination des réactions d’appuis  

∑ F/y= 0 ⇒ RA + RC= 19,56 (3) + 13,057(1,48)+13,057(2,18)+5,697 

⇒RA + RC= 112,165KN. 

∑ M/C  = 0 ⇒4,48 × ST − 	13,057 × U�.
�� + 3W − 19,56 × U=�W + 13,057(2,18) U�.���
� W +5,697 × 2,18 

4,48 × ST = 34,72 ⇒ ST = 	7,75	PQ.	
D’où : RC= 104,415 KN. 

⋅ Finalement  

RA= 7,75 KN. 

RC= 104,415 KN. 

Calcul des efforts internes, moments fléchissant : 

Calcul des efforts internes : 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤1,48 m 
 
T(Z)=7,75	 −13,057x  ⟹     
 

M(Z)= 7,75x -13,057( 
]²� ) ⟹ 

 
 
 
Tronçon 2 : 1,48≤ Z≤ 4,48 
 
T(Z)=7,75 − 13,057(1,48)-19,56(x – 1,48) ⟹ 
                                                                                         
 

 

X=0⟹T(0)=7,75 KN 

X=1.48⟹T(1,48)= - 11,57 KN 

 
X=0⟹M(0)=0 

X=1,48⟹M(1,48)= -2,83 KN.m 

,_ » 

X=1,48⟹T(1,48)=-11,57 KN 

X=4,48⟹T(4,48)= -70,25 KN 
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M(Z)= 7,75 x - 13,057(1,48)(\ − 	 �.
�� ) -19,56( 
(]
�,
�)²� ) 

 
                                          ⟹ 
 
 
Tronçon 3:0 ≤ X≤2,18 m 
 
T(Z)= 5,697+13,057x⟹     
 
 
 

M(Z)= -5,697 x -13,057( 
]²� ) ⟹ 

 
 
 

Tableau III.28 : Tableau récapitulatif des efforts 
 

Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 1.48 0 7,75 0 

1.48 - 11,57 - 2,83 1.48 ≤ x ≤4.48 1.48 - 11,57 - 2,83 

4.48 - 70,25 -125,57 0 ≤ x ≤2.18 0 5,697 0 
2.18 34.16 -43.44 

 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 

D’où : 

. Ty=7,75	 −13,057x  = 0 ⇒ x= 0,59m 

 En remplaçant la valeur de x dans l’équation   Mz= 7,75x -13,057( 
]²� ): 

Mzmax= 2,29 KN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel des appuis : 

. En travée : Mt= 0,85Mzmax= 1,946 KN.m. 

. Aux appuis : Ma= -0,3Mzmax= -0,687KN.m. 

 

 

 

X=1,48⟹M(1,48)= - 2,83KN.m                                                                         

X=4,48⟹M(4,48)=-125,57 KN.m 

X=0⟹T(0)=5,697 KN 

X=2,18⟹T(2,18)= 34,16 KN 

 

X=0⟹M(0)=0 

X=2,18⟹M(2,18)=-43,44KN.m 
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• 2eme type d’escalier :(volée-palier) 

Notre escalier est de ce type qui figure c’est dessous : 

 

 

 

 

Figure III.49 : Schéma du 2eme type d’escalier RDC. 

a) Hauteur des contre marches  

15 cm ≤ h ≤ 18 cm  ; Donc : h= 17 cm 
 

b) Nombre de contre marches : 
n=H/h=204/17= 12 
n = 12 contre marches 
 

c) Nombre de marche : 
Le nombre de marche pris égale à m = n-1= 12-1 = 11 marches. 
 

d) calcul du giron :  

g =
��	
� = 

=�_�� =28,72cm⟹ g = 29cm 

 
e) Vérification de la relation de BLONDEL : 

60 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm. 
2h+g = (2 x 17) +29 = 63 cm.   ⟹La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 
 

f) Dimensionnement de la paillasse : 

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la relation suivante : 
30

L o  ≤ e ≤ 
20

L o  

Où Lo est la longueur réelle de la paillasse et des paliers (entre appuis). 

Angle d’inclinaison : 

tg(α)= 
1L

H
=

��
=�_= 0,645⇒α= 32,84° 

Lp=
��uvw α

 =
=.�_uvw =�.�
 = 3,76m 
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Longueur réelle de la paillasse: L0 = Lp + L2= 3,76 + 1,2 = 4.96 m.  
 
y_=� ≤ ep ≤ 
y_��       → 16,53 cm ≤ ep ≤ 24,8→ ep = 20 cm 

 
g) Détermination des charges et surcharges : 
a) Charges permanente 

a.1) palier 

Tableau III.29: Détermination du poids propre du palier. 

 

a.2) la volée 

Tableau III.30 : Détermination du poids propre du paillasse 

 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

6. Poids propre du palier 0.20 25 5 

7. Revêtement en carrelage  0.01 20 0.20 

8. Mortier de pose 0.02 22 0.44 

9. Lit de sable 0.02 18 0.36 

10. Enduit en plâtre 0.02 10 0.20 

∑ Gi= G palier = 6.2 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

28. Poids propre de la 
paillasse 

1 × 0.20cos 32.84 
25 5.95 

29. Poids propre des marches 1 × 0.172  
25 2.125 

30. Carrelage horizontal 0.01 20 0.20 

31. Mortier de pose horizontal 0.02 22 0.44 

32. Carrelage vertical 0.01 20 0.20 

33. Mortier de pose vertical 00.2 22 0.44 

34. Lit de sable 0.02 18 0.36 

35. Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

36. Garde-corps  - - 0.20 

∑ Gi= Gvolée= 10.115 
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b) Surcharge d’exploitation 

D’après le DTR B.C. 2.2, la charge d’exploitation pour un escalier est de : 

 Q= 2,5 kN /ml. 

c) Calcul des efforts internes  

Combinaisons de charges  

Tableau III.31 : Calcul des sollicitations 

 

� Calcul à l’ELU  

 

Figure III.50 : Schéma statique de calcul du 2eme type d’escalier RDC à l’ELU. 

Détermination des réactions d’appuis  

∑ F/y= 0 ⇒ RA + RB= 17,405 (3.16) + 12,12(1.2) ⇒RA + RB= 69,54KN. 

∑ M/A= 0 ⇒ 

4,36Sq = 	17,405 × 3,16�2 + 12,12 × (1,2) × |1,22 + 3,16} 

⇒ Sq = 32,47PQ.	
D’où : RA= 37,07KN. 

⋅ Finalement  

RA= 37,07 KN. 

RB= 32,47 KN. 

Calcul des efforts internes, moments fléchissant : 

Calcul des efforts internes : 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤3,16 m 
 

 
E.L.U E.L.S 

1.35 G + 1 ,5 Q G + Q 
Volée 17.405 10.432 
Palier 12.12 8.7 
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T(Z)=−17,405x+37,07⟹     
 
 

M(Z)= -17,405( 
]²� )+37,07x⟹ 

 
 
 
 
Tronçon 2 : 0≤ Z≤ 1,2 
 
T(Z)=12,12x-32,47 ⟹     

 
 

M(Z)= -12,12( 
]²� ) +32,47x ⟹  

 
 

Tableau III.32 : Tableau récapitulatif des efforts 
 

Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 3,16 0 37.07 0 

3.16 -17.92 30.24 0 ≤ x ≤1,2 0 -32.47 0 

1.2 -17.92 30.24 

 

 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 

D’où : 

. Ty= -17,405x +37,07= 0 ⇒ x= 2,12m 

 En remplaçant la valeur de x dans l’équation   Mz= -17,405
2

²x  + 37,07x : 

Mzmax= 39,475KN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel des appuis : 

. En travée : Mt= 0,85Mzmax= 33,55kN.m. 

. Aux appuis : Ma= -0,3Mzmax= -11,84kN.m. 

 

 

X=0⟹T(0)=37,07 KN 

X=3,16⟹T(3,16)= -17,92 KN 

 
X=0⟹M(0)=0 

X=3,16⟹M(3,16)=30,24KN.m 

 

X=0⟹T(0)=-32,47 KN 

X=1,2⟹T(1,2)= -17,92 KN 

X=0⟹M(0)=0                                                                         

X=1,2⟹M(1,2)=30,24KN.m 
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C. Escalier de 2eme Entre -sol: 

• 1er type d’escalier : (palier-volée-palier) 

 

 

 

Figure III.51 : Schéma du 1eme type d’escalier de 2eme E-sol. 

a) Hauteur des contre marches  

16 cm ≤ h ≤ 18 cm  ; Donc : h= 17 cm 
 

b) Nombre de contre marches : 
n=H/h=201,5/17= 11,85 
n = 12 contre marches 
 

c) Nombre de marche : 
Le nombre de marche pris égale à m = n-1= 12-1 = 11 marches. 
 

e) calcul du giron :  

g =
��	
� = 

=���� =27,27cm⟹ g = 27cm 

 
f) Vérification de la relation de BLONDEL : 

60 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm. 
2h+g = (2 x 17) +27 = 61 cm.   ⟹La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 
 

g) Dimensionnement de la paillasse : 

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la relation suivante : 
30

L o  ≤ e ≤ 
20

L o  

Où :   Lo est la longueur réelle de la paillasse et des paliers (entre appuis). 

Angle d’inclinaison : 

tg(α)= 
2L

H
=

���.V=�� = 0,67⇒α= 33,887° 

Lp=
��uvw α

 =
=.��uvw ==.��t = 2,43m 

Longueur réelle de la paillasse: L0 =L1+ Lp + L3= 1,48+2,43 + 2,18 = 6,09 m.  
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 _�y=� ≤ ep ≤ _�y��       → 20,3 cm ≤ ep ≤ 30,45→ ep = 25 cm 

 
h) Détermination des charges et surcharges : 
a) Charges permanente 

a.1) palier 

Tableau III.33 : Détermination du poids propre du palier. 

 

a.2) la volée 

Tableau III.34 : Détermination du poids propre du paillasse 

 

 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

11. Poids propre du palier 0.25 25 6.25 

12. Revêtement en carrelage  0.01 20 0.20 

13. Mortier de pose 0.02 22 0.44 

14. Lit de sable 0.02 18 0.36 

15. Enduit en plâtre 0.02 10 0.20 

∑ Gi= G palier = 7.45 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

37. Poids propre de la 
paillasse 

1 × 0.25cos 33.887 
25 7.52 

38. Poids propre des marches 1 × 0.172  
25 2.125 

39. Carrelage horizontal 0.01 20 0.20 

40. Mortier de pose horizontal 0.02 22 0.44 

41. Carrelage vertical 0.01 20 0.20 

42. Mortier de pose vertical 00.2 22 0.44 

43. Lit de sable 0.02 18 0.36 

44. Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

45. Garde-corps  - - 0.20 

∑ Gi= Gvolée= 11.685 
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b) Surcharge d’exploitation 

D’après le DTR B.C. 2.2 [19], la charge d’exploitation pour un escalier est de : 

 Q= 2,5 kN /ml. 

c) Charge de mur extérieur : K = @	(M − 	/) 	 = 2,36	(2,015 − 0,25) = 4,165PQ/>R	
Avec  G : poids volumique de mur extérieur. 
            H : hauteur du mur. 
             e : épaisseur du palier 

d)  Calcul des efforts internes  

Combinaisons de charges  

Tableau III.35 : Calcul des sollicitations 

 

� Calcul à l’ELU  

 

Figure III.52 : Schéma statique de calcul du 1eme type d’escalier (2eme E-sol). 

Détermination des réactions d’appuis  

∑ F/y= 0 ⇒ RA + RC= 13,057(1,48)+19,52(3) + 13,057(2,18)+5,62⇒RA + RC=111,968kN. 

∑ M/C= 0 ⇒ 

4,48 × ST − 	13,057 × |1,482 + 3} − 19,52 × |32} + 13,057 × 2,18 × ~2,18�2 � + 5,62
× 2,18 ⇒ 4,48 × ST = 34,83	PQ. 

D’où : RA= 7,77KN. 

⋅ Finalement  

RA=7,77 KN. 

RC= 104,198 KN. 

 
E.L.U E.L.S 

1.35 G + 1 ,5 Q G + Q 
Volée 19,52 14,185 
Palier 13,057 9,95 

Mur extérieur 5,62 4,165 
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Calcul des efforts internes, moments fléchissant : 

Calcul des efforts internes : 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤1,48 m 
 
T(Z)=7,77 −13,057x  ⟹     
 
 

M(Z)= 7,77 x-13,057( 
]²� )⟹ 

 
 
Tronçon 2 :1,48≤ Z≤ 4,48 
 
T(Z)=7,77 − 13,057(1,48) - 19,52(x – 1,48) ⟹ 
     
 

M(Z)=7,77 x -13,057(1,48)(\ − �.
�� ) - 19,52 
(]
�,
�)²�  

 
 
⟹ 
 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤2,18 m 
 
T(Z)= 13,057x+5,62⟹     
 
 

M(Z)= -13,057( 
]²� )-5,62x⟹ 

 
 
 

Tableau III.36 : Tableau récapitulatif des efforts 
 

Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 1,48 0 7,77 0 

1.48 - 11,55 - 2,80 1,48 ≤ x ≤4,48 1.48 - 11,55 - 2,80 

4.48 - 70,11 -125,30 0 ≤ x ≤2,18 0 5.62 0 
2.18 34.08 -43.27 

 

 

 

X=0⟹T(0)=7,77 KN 

X=1,48⟹T(1,48)= - 11,55 KN 

 
X=0⟹M(0)=0 

X=1,48⟹M(1,48)= - 2,80 KN.m 

 

X=1,48⟹T(1,48)=-22,139KN 

X=4,48⟹T(4,48)= -80,69 KN 

X=1,48⟹M(1,48)= - 2,80 KN.m 

X=4,48⟹M(4,48)= - 125,30 KN.m 

X=0⟹T(0)=5,62 KN 

X=2,18⟹T(2,18)= 34,08 KN 

 X=0⟹M(0)=0 

X=2,18⟹M(2,18)= -43,27KN.m 

 



Chapitre III:                                                                Calcul des éléments non structuraux 
 

 

123 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 

D’où : 

. Ty= 7,77 −13,057x  = 0 ⇒ x= 0,59 m 

 En remplaçant la valeur de x dans l’équation   Mz= 7,77 x-13,057( 
]²� ): 

Mzmax= 2,31 KN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel des appuis : 

En travée : Mt= 0,85Mzmax= 1,96kN.m. 

Aux appuis : Ma= -0,3Mzmax= -0,693 kN.m. 

• 2eme type d’escalier : (volée-palier) 

 

 

Figure III.53 : Schéma du 2eme type d’escalier de 2eme E-sol. 

a) Hauteur des contre marches  

17 cm ≤ h ≤ 18 cm  ; Donc : h= 17 cm 
 

b) Nombre de contre marches : 
n=H/h=201,5/17=11,85  
n = 12 contre marches 
 

c) Nombre de marche : 
Le nombre de marche pris égale à m = n-1= 12-1 = 11 marches. 
 

d) calcul du giron :  

g =
��	
� = 

=���� =28,18cm⟹ g = 28cm 

 
e) Vérification de la relation de BLONDEL : 

60 cm ≤ 2h+g ≤ 66 cm. 
2h+g = (2 x 17) +2 = 62 cm.   ⟹La relation est vérifiée donc l’escalier est confort. 
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f) Dimensionnement de la paillasse : 

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la relation suivante : 
30

L o  ≤ e ≤ 
20

L o  

Où Lo est la longueur réelle de la paillasse et des paliers (entre appuis). 

Angle d’inclinaison : 

tg(α)= 
1L

H
=

���.V=�� = 0.65⇒α= 33,02° 

Lp=
��uvw � =

=.��uvw ==.�� = 3,69m 

Longueur réelle de la paillasse: L0 = Lp + L2= 3,69 + 1,2 = 4,89 m.  
 
�y=� ≤ ep ≤ 
�y��       → 16,3 cm ≤ ep ≤ 24,45→ ep = 20 cm 

 
g) Détermination des charges et surcharges : 

 

a) Charges permanenta 
a.1) palier 
 

Tableau III.37 : Détermination du poids propre du palier 

a.2) la volée 

Tableau III.38 : Détermination du poids propre du paillasse 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

16. Poids propre du palier 0.20 25 5 

17. Revêtement en carrelage  0.01 20 0.20 

18. Mortier de pose 0.02 22 0.44 

19. Lit de sable 0.02 18 0.36 

20. Enduit en plâtre 0.02 10 0.20 

∑ Gi= G palier = 6.2 

Matériaux Epaisseur x 
1ml (m²) 

ρ (kN/m3) G (kN/ml) 

46. Poids propre de la 
paillasse 

1 × 0.20cos 33.02 
25 5.96 

47. Poids propre des marches 1 × 0.172  
25 2.125 

48. Carrelage horizontal 0.01 20 0.20 
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b) Surcharge d’exploitation 

D’après le DTR B.C. 2.2 [19], la charge d’exploitation pour un escalier est de : 

 Q= 2,5 kN /ml. 

 

c)  Calcul des efforts internes  

Combinaisons de charges  

Tableau III.39 : Calcul des sollicitations 

 

� Calcul à l’ELU  

 

Figure III.54 : Schéma statique de calcul du 2eme type d’escalier à l’ELU. 

Détermination des réactions d’appuis  

∑ F/y= 0 ⇒ RA + RB= 16.668 (3.10) + 12.12(1.2) ⇒RA + RB= 66.21 KN. 

∑ M/A= 0 ⇒ 

4.3Sq = 	16.668 × 3.10�2 + 12.12 × (1.2) × |1.22 + 3.10} 

⇒ Sq = 31.13	PQ.	

49. Mortier de pose horizontal 0.02 22 0.44 

50. Carrelage vertical 0.01 20 0.20 

51. Mortier de pose vertical 00.2 22 0.44 

52. Lit de sable 0.02 18 0.36 

53. Enduit de plâtre 0.02 10 0.20 

54. Garde-corps  - - 0.20 

∑ Gi= Gvolée= 10.125 

 
E.L.U E.L.S 

1.35 G + 1 ,5 Q G + Q 
Volée 16.668 12.625 
Palier 12.12 8.7 
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D’où : RA= 35.08 KN. 

⋅ Finalement  

RA= 35.08KN. 

RB= 31.13KN. 

Calcul des efforts internes, moments fléchissant : 

Calcul des efforts internes : 
 
Tronçon 1:0 ≤ X≤3.10 m 
 
T(Z)=−16.668x+35.08⟹     
 
 
 

M(Z)= -16.668( 
]²� )+35.08(x)⟹ 

 
Tronçon 2 : 0≤ Z ≤ 1.2 
 
T(Z)=12.12(x)-31.13 ⟹     

 
 

M(Z)= -12.12( 
]²� ) +31.13(x) ⟹  

 
 

Tableau III.40: Tableau récapitulatif des efforts 
 

Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 3.10 0 35.08 0 

3.10 -16.59 28.65 0 ≤ x ≤1.2 0 -31.13 0 

1.2 -16.59 28.65 

 

 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 

D’où : 

. Ty= -16.668x +35.08= 0 ⇒ x= 2.10m 

 En remplaçant la valeur de x dans l’équation   Mz= -16.668
2

²x  + 35.08(x) : 

Mzmax= 36.915KN.m 

X=0⟹T(0)=35.08 KN 

X=3.10⟹T(3.10)= -16.59 KN 

 

X=0⟹M(0)=0 

X=3.10⟹M(3.10)=28.65KN.m 

 
X=0⟹T(0)=-31.13 KN 

X=1.2⟹T(1.2)= -16.59 KN 

X=0⟹M(0)=0                                                                         

X=1.2⟹M(1.2)=28.65KN.m 
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En tenant compte de l’encastrement partiel des appuis : 

. En travée : Mt= 0,85Mzmax= 31.37kN.m. 

. Aux appuis : Ma= -0,3Mzmax= -11.07 kN.m. 

Remarque :  
 
D’après le calcul des efforts internes est les moments fléchissant de chaque type 

on constate que moment maximal se trouve dans le 2eme type d’escalier de RDC. 

 

 

Figure III.55: Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELU 

(2eme type d’escalier RDC) 

7.3. Calcul des armatures 

Le calcul des armatures se base sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise à la 

flexion simple pour une bande de (1 m), en utilisant les moments et les efforts calculés 

précédemment, dont les caractéristiques géométriques sont : 

b =100 cm ; c=2 cm ; d=h-c=20-2=18 cm 
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En travée : 

Mtu= 33.55kN.m 
 

Armatures principales : 

fbc= 
�.�V�×�� fu�� = �.�V�×�.V × 25 = 14.2	MPa 

μb= 	 ���×�²×��u = ==.VV×��³���×��²×�
.� = 0.072 ≤ 0.392 → S. S. A μb =0.072 → ß = 0.963 

At = 
���×�×�w = 	 ==.VV×��³�.y_=×��×=
� = 5.56cm² 

 

Soit: 5HA 12→ (At = 5.65 cm²)  Avec un espacement St= 20 cm 

Aux appuis : 

 
Mau=11.84 KN.m 

Armatures principales : 

µa=
�������u = ��.�
×���

���×���×�
.� =0.025≤ 0.392 → S. S. A 

µa= 0.025→ß =0.9875 

Aa= 
���.�.�w = 	 ��.�
×��³�.y�tV×��×=
� = 1.91	cm² 

Soit:   5HA 10 (At = 3.93cm²) avec un espacement St= 20cm. 

Armatures de répartition : 

Aux travées : 

Ar= 1/4 Aadoptée = 1/4  (5.65)= 1.412 cm². Soit : 4HA 10 = 3.14 cm². Avec un espacement :       

St= 25 cm. 

Aux appuis  

Ar= 1/4 Aadoptée =1/4 (3.93)=0.982  cm². Soit : 4HA 10= 3.14 cm². Avec un espacement : 

St=25cm. 

 

7.4. Vérifications à l’ELU 

A) Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art. A.4.2.1) 

Amin ≥ 0,23.b.d.
ef

ft 28
= 0,23(100)(18)

400

1,2 = 2.173 cm². 
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 En travée :  At= 5.65 cm² > 2.173 cm². La condition est vérifiée. 

Aux appuis : Aa= 3.93 cm² > 2.173 cm². La condition est vérifiée. 

B) Vérification au cisaillement (BAEL 91/ Art. 5.1, 211)  

τ̅= min {
b

28fc2,0

γ

 ; 5 MPa} = 3,33 MPa 

τ= 
d.b

V max1 = 
180.1000
10.07,37 3

= 0.205MPa< 3.33 MPa. La condition est vérifiée. 

 Il n’y a pas de risque de cisaillement. Donc les armatures transversales ne sont pas 

nécessaires. 

C) Vérification de l’adhérence des barres (BAEL 91/ Art A.6.1 ,3) 

τ̅se= Ѱs.ft28 

 Où :  

         . Ѱs : Coefficient de scellement (En fonction de la nuance d’acier) 

             . Ѱs = 1.5 (Barres de haute adhérence). 

Donc :  

τse= 
∑
µi

max

 d9,0

V  

  Où : 

       . ∑µi : Somme des périmètres utiles des barres (∑µi = n.π.φ) 

∑µi  = 5 X 3,14 X 12= 188.4 mm. 

τse= 
4,1881809,0

10.07,37 3

xx
= 1.21MPa. 

τse= 1.21MPa <τ̅se= 3.15 MPa. 

La condition est vérifiée, il n’y a pas de risque d’entraînement des barres. 

D) Influence de l’effort tranchant  

Au niveau des appuis (BAEL 91 / Art. 5.1,312) 

Ast adopté >Ast ancrer= 
e

us

f

V.
max

γ = 
2

3

10.400

10.07,3715.1 x = 1.06 cm² 

Ast adopté = 3.93 cm²> 1.06 cm². La condition est vérifiée. Donc les armatures inférieures 

ancrées sont suffisantes. 
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E) Ancrage des barres (BAEL 91/ Art 6.1 ,221) 

  Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de 

scellement droite lsest égale à : 

ls= 35φ 

Pour les HA 10 : ls= 35x1.0= 35 cm. 

 Pour les HA 12 : ls= 35x1.2= 42 cm. 

Ls dépasse l’épaisseur de la poutre palière, il faut donc prévoir des crochets. La longueur 

de scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0,4Ls 

Pour les HA 10 : Lc= 0,4 x 35=14 cm.  

 Pour les HA 12 : Lc= 0,4 x 42= 16.8cm.  

Finalement : La longueur Lc= 20 cm 

F) Espacements des barres (BAEL 91/ Art. A.8.2, 42) 

Pour des charges réparties seulement : 

 Armatures principales en travée : St= 20cm < min (3h ; 33 cm) = 33 cm. 

⟹ La condition est vérifiée. 

Armatures principales aux appuis : St= 25 cm < min (3h ; 33 cm) = 33 cm.  

⟹La condition est vérifiée. 

Armatures de répartition en travée : St= 20 cm < min (4h ;45 cm) = 45 cm.  

⟹La condition est vérifiée.  

Armatures de répartition aux appuis : St= 25 cm < min (4h ;45 cm) = 45 cm.  

⟹La condition est vérifiée.  

 7.5. Calcul à l’ELS 

 

Figure III.56 : Schéma statique de calcul du L’escalier à l’ELS. 

Détermination des réactions d’appuis  
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∑ F/y= 0 ⇒ RA + RB= 10.432(3.16) +8.7(1.2) ⇒RA + RB= 43.405KN. 

∑ M/A= 0 ⇒4.36RB= 10.432 × =.�_�
� + 	8.7 × 1.2 × U�.�� + 3.16W ⇒ Sq = 20.94PQ.	

D’où : RA= 22.465 KN. 

Finalement     RA= 22.465 KN. 

RB= 20.94KN. 

Calcul des efforts internes : 

Tronçon 1:0 ≤ X≤3.16 m 
 
T(Z)=−10.432x+22.465⟹     
 
 
 

M(Z)= -10.432( 
]²� )+22.465x⟹ 

 
 
 
 
Tronçon 2 : 0≤ Z ≤ 1.2 
 
T(Z)=8.7x-20.94 ⟹     

 
 

M(Z)= -8.7( 
]²� ) +20.94(x) ⟹  

 
 

Tableau III.41: Tableau récapitulatif des efforts 
 

Tronçons X(m) T(kN) M (kN.m) 

0 ≤ x ≤ 3.16 0 22.465 0 

3.16 -10.50 18.90 0 ≤ x ≤1.2 0 -20.94 0 

1.2 -10.50 18.90 

 

Calcul du moment maximal Mzmax 

Le moment fléchissant atteint sa valeur maximale lorsque l’effort tranchant s’annule. 

D’où : 

Ty= -10.432(x) +22.465= 0 ⇒ x= 2.15m 

 En remplaçant la valeur de x dans l’équation   Mz= -10.432
2

²x  + 22.465x : 

X=0⟹T(0)=22.465 KN 

X=3.16⟹T(3.16)= -10.50 KN 

 

X=0⟹M(0)=0 

X=3.16⟹M(3.16)=18.90KN.m 

 

X=0⟹T(0)=-20.94 KN 

X=1.2⟹T(1.2)= -10.5 KN 

X=0⟹M(0)=0                                                                         

X=1.2⟹M(1.2)=18.90KN.m 
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Mzmax= 24.188KN.m 

En tenant compte de l’encastrement partiel des appuis : 

En travée : Mt= 0,85Mzmax= 20.55KN.m. 

 Aux appuis : Ma= -0,3Mzmax= -7.25KN.m. 

 

 

Figure III.57:Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant à l’ELS  

7.6.  Vérifications à l’ELS 

A) Etat limite de compression du béton  
 

a. En travée �̅�� = 	0.6���� = 	0.6	 × 	25 = 	15	`�8.	
��e = �maP� 					 ⟹ 						�:3 = m̀��. 7. r	

�	 = 	
d.b

A.100 = 100 × 5.65100 × 18 = 	0.314	
A partir des tableaux et pour une valeur de ρ = 0.314 : β1= 0.9125 ; K1= 42.145 

Donc : 
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��� = 	 20.55 × 10=5.65 × 0.9125 × 18 = 221.44`�8 

�ma = 221.44	`�8 < �¡ma = 348	`�8			 ⟹ ¢15793915	£é29�9é4.	
��� = �maP� = 221.4442.145 = 5.25	`�8 

�¥� = 	5.25	`�8 < �¦�e = 	15	`�8			 ⟹ ¢15793915	£é29�9é4.	
 

b. Sur appuis 

�	 = 	
d.b

A.100 = 100 × 3.93100 × 18 = 	0.218	
A partir des tableaux et pour  ρ = 0.218 : β1= 0.925 ; K1= 51.67 

 Donc : 

��� = 7.25 × 10=3.93 × 0.925 × 18 = 	110.79	`�8 

�ma = 110.79	`�8 < �¡ma = 348	`�8			 ⟹ ¢15793915	£é29�9é4.	
��� = �maP� = 110.7951.67 = 2.14	`�8 

�¥� = 	2.14	`�8 < �¦�e = 	15	`�8			 ⟹ ¢15793915	£é29�9é4.	
B) Etat limite d’ouverture des fissures : 

 L’escalier n’est pas exposé aux intempéries et aux milieux agressifs, ce qui veut dire que 

la fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article 

A.4.5,32 du BAEL 91). 

C) Etat limite de déformation  

 Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la flèche si les trois conditions suivantes 

sont satisfaites (BAEL 91/ Art. B.6.5,1): 

 

L

h  ≥ 
16

1  ; 
L

h  ≥ 
0

t

M.10

M  ; 
db

A

.0

s  ≤ 
ef

2,4   

L

h=
��
=_ =0,045<

16

1 = 0.0625 (La condition n’est pas vérifiée) 

L

h= 0.045<
0

t

M.10

M = 08.0
188.2410

55.20 =
x

(La condition n’est pas vérifiée. ) 
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db

A

.0

s = 003.0
18100

65.5 =
x

<
ef

2,4 = 
400

2,4 = 0.0105. (La condition estvérifiée.) 

 Les conditions «
L

h  ≥ 
16

1 et 
L

h  ≥ 
0

t

M.10

M  » ne sont pas vérifiées, le calcul de la flèche est 

donc nécessaire. 

D)  Calcul de la flèche  

 

Avec : 

f	̅: la flèche admissible 

qs = max ( qv ; qpl) = max ( 10.432 ;8.7 ) = 10.432 KN/ml  

E¨: module de déformation différée;E¨ = 3700	©fª��� = 3700	√25�
 

E¨	 = 10818,865	MPa 

I0 : moment d’inertie totale de la section homogène 

x'ixS  : Moment statique par rapport à l’axe xx’, tel que : 

x'ixS = 
2

bh
2

+15.A.d= 
2

²20.100 +15x5.65x18= 21525.5 cm3. 

B0=B+n.A= b.h+n.A= 100x20+15x5.65= 2084.75 cm². 

¬� = 21525.52084.75 = 10.33 ⇒ 	¬� = 	20	 − 10.33 = 	9.67	e>.	
Donc : 

          I0= 
3

100 [(10.33)3+(9.67) 3]+15(9.67-2)²x5.65= 71870.215 cm4. 

 Au final : 

fv =
4

4

)10(215.71870865,10818384

)4360(432,105

xxx

xx  = 0.63cm <

=_V��=0.87cm. La flèche est vérifiée. 
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CONCLUSION : 

L’escalier sera ferraillé comme suit : 

- En travée : 

Armatures principale : 5HA12espacement = 20 cm 

Armatures de répartition : 5HA10espacement =20 cm 

- Aux appuis : 

Armatures principale : 4HA10espacement = 25 cm 

Armatures de répartition : 4HA10espacement = 25 cm 
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III.8.  La poutre palière 

La poutre palier c’est une poutre rectangulaire d’une longueur de 3.20 m, destinée a 
supporter son poids propre, poids du mur et les réactions du palier, semi encastré à ces 
extrémités dans les poteaux. 
 
 
 
 
 
 
 

Figure III.59 : Schéma statique de la poutre palière. 
 
8.1. Pré dimensionnement : 

a) Hauteur de la poutre : 
 ­G� ≤ ® ≤ ­G. 

 32015 ≤ h ≤ 32010 → 21.33 ≤ h ≤ 32 

Selon le RPA99(modifiée en 2003) :	® ≥ #.±² 
 
  On opte pour h = 30cm 

b) La largeur : .. -® ≤ ³ ≤ .. ´® 

0.4 × 30 ≤ b ≤ 0.7 × 30 → 12 ≤ b ≤ 21 

Selon le RPA99 (modifiée en 2003) :	³ ≥ �.±² 

On opte pour b=25cm
 

c) Vérification des conditions du RPA : 

® = #.±² ≥ #.±²…………………………….condition vérifiée  

³ = ��±² ≥ �.±²……………………………..condition vérifiée 

®³ = G. � < 4……………………………………………….condition vérifiée 

8.2. Charges revenant à la poutre : 

Poids propre de la poutre :j< = 0.25 × 0.30 × 25 = 1.87PQ/>R 

Poids du mur :G·�¸ = 4.46	KN/ml 
La réaction du palier a l’ELU: réaction au point A à l’ELU⟹R� = 37.07KN 

   L= 3.20m 
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La réaction du palier a l’ELS: réaction au point A à l’ELS⟹Rw = 22.465KN 

8.3.  Combinaison de charge : 

A l’ELU:     q� = 1,35G	 + R� 	 = 	1,35 × (1,87 + 4.46) + 37.07 = 45.61KN/ml. 
 ¾¿ = -�. ÀGÁÂ/²Ã	
A l’ELS :hm = 	j	 + Sm = 	 (1,87 + 4.46) 	+ 22.465 = 	28.795PQ/>R. 

 ¾Ä = �,. ´Å�	ÁÂ/²Ã	
8.4. Calcul à L’ELU : 

1. Calcul les efforts interne  

 

  

 

 

Figure III.60 : Schéma statique de la poutre palière 

a) Les réactions d’appuis : 

RA = RB =
Æ×D� = -�.ÀG×#.�.� = ´�. Å´	ÇI 

 
b) Moment isostatique :  

È. = ¾¿­�,  

M� = 45.61 × 3.20�8 = 58.38KN. m 

È. = �,. #,ÁÂ. ² 

c) L’effort tranchant : 

É¿ = ¾¿­�  

T� = RË = RÌ = 72.97KN				⟹     É¿ = ´�. Å´ÁÂ 

En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront 

affectés des coefficients 0.85et 0.3 respectivement : 

M� 	 = 	 (−0.3)M� = (−0.3) × 58.38 = 	 − 17.51	KN. m	

45.61KN/ml 

3.20m 
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MÍ 	 = 	 (0.85)M� = 0.85 × 58.38 = 49.62KN. m	
2) Diagramme des efforts interne : 

 

Fig III.61 : Diagramme des efforts interne à l’ELU. 

8.5.  Calcul des armatures  

b=25 cm,  c=2 cm,  d=28 cm 

• En travée : 

Î³ = ÈÏ²ÐÑ³Ò²Ó³¿ 

Ó³¿ = .. ,�Ó±�,ÔÕ³  

f�� = 0.85 × 251 × 1.5 = 14.20MPa 

μ� = 
y._�×���
�V×��²×�
.� = 0.17⟹μ� = 0.17 < 0.392		⟹SSA 

μ� = 0.177 tableau : Ö = .. Å.G� 
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×ÄÏ = ÈÏ²ÐÑ
ØÒ ÓÙÕÄ

 

AÍ = 49.62 × 10=0.9015 × 28 × 348 = �. À-±²² 

×Ï = �. À-±�²on opte  pour 5HA12 =5.65 cm² 

• Aux appuis : 

 `cbcd = 17.51KN. m	 	
Î¿ = ÈÐ²ÐÑ³Ò²Ó³¿ 

μ� = 17.51 × 10=25 × 28² × 14.2 = 0.062 

 

.. .À� < .. #Å�  →      SSA      →   tableau : Ö = .. ÅÀ, 

×Ð = ÈÐ²ÐÑ
ØÒ ÓÙÕÄ

 

A� = 17.51 × 10=0.968 × 28 × 348 = 1.85cm² 

×Ð = G. ,�±�²on opte  pour3HA10 = 2.35 cm² 

 
8.6. Vérifications à l’ELU: 
 
1. Condition de non fragilité : [Art A.4.2.1 /B.A.E.L91 modifié 99] : 
On doit verifier la condition suivante : 

×ÐÒÚÛÏé ≥ ×²ÜÝ = .. �#³Ò ÓÏ�,ÓÙ  

A·Þ	 = 0.23 × 25 × 28 × 2.1400 = 0.84e>² 

 

• En travée :ra = 	5.65e>² > 	0,84e>² ………………….Condition vérifiée. 

• Aux appuis :rc = 	2.35e>² > 	0,84e>²…………………Condition vérifiée 

 

 

. 
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2. Vérification au cisaillement : (art A.5.1.211/ BAEL91 modifié) 
On doit vérifier : à¿ ≤ à¡¿ 

 

Avec á à¿ = â¿²ÐÑ
³Òà¡¿ = ²ÜÝ ã..�Õ³ Ó±�,; �ÈåÐæç (ÓÜÄÄ¿èÐÏÜÚÝ	ÛÙ¿	Ý¿ÜÄÜ³ÃÙ) 

 

V�·�] = 72.97KN 

τ� = t�.yt×���
���×�V� = 1.04MPa

ëi̅ = >95 ã�.��.V × 25; 5`�8æ = 3.33`�8 

à¿ = G. .-ÈåÐ ≤ à¡¿#. ##ÈåÐ ……………………….. Condition vérifié. 

3. Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis : 
a. Sur  le béton (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 312) 

 
On doit vérifier : ì³± = �â¿.. ÅÒ × ÓÙ ≤ .. ,Ó±�,Õ³  

σ�u = 2 × 72.97 × 10=0.9 × 280 × 400 = 1.44MPa 

 0.8fu��γ� = 0.8 × 251.5 = 13.33MPa 

 ì³± = G. --ÈåÐ ≤ ..,Ó±�,Õ³ = G#. ##ÈåÐ……………………condition vérifiée. 

 
b. Au niveau des appuis : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 312) 

On doit vérifier      

ï��	ðñC+�é/ ≥ ï��	ðò�ó/ó = γw. ôõ�ðZfö = 1.15 × 72.97 × 10=400 × 10² = 2.09cm² 

 ï��	ðñC+�é/ = �. #���²	 > 2.09��²……………..condition vérifiée.  

 
4. Vérification de l’adhérence des barres : (Art .A.6.1.3 / BAEL 91). 

On doit vérifier : 

àÄÙ = â¿²ÐÑ.. ÅÒ ∑ øÜ ≤ à¡ÄÙ = ѰÄÓÏ�, 

 τ¡wö = 1.5 × 2.1 = 3.15`�8								          Avec : ѰÄ = 1.5 (pour les aciers H.A). 
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∑ gú 	: Somme des périmètres utiles des barres 

? gú = 5 × û × Ø = 3 × 3.14 × 10 = 94.2>> 

τwö = 72.97 × 10=0.9 × 280 × 94.2 = 3.07MPa			 
 
 àÄÙ = #. .´ÈåÐ ≤ à¡ÄÙ = #. G�ÈåÐ   ……………………condition vérifiée. 
 
5. Ancrages des barres (Art A.6.1.22/BAEL91) :  

Pour les aciers à haute adhérence FeE400 et pour fc28=25 MPa, la longueur de scellement 

droite ls est égale à : ls=35ý 

Pour les HA 12 :Rm = 35 × 1.2 = 42	e>  (En travée). 

Pour les HA 10 : Rm = 35 × 1 = 35	e> (Aux appuis). 

Ls dépasse la largeur des poteaux, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de 

scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0.4Ls 

Pour les HA 12 :�� = 0.4 × 42 = 16.8e>  (En travée). 

Pour les HA 10 : R� = 0.4 × 35 = 14	e> (Aux appuis). 

Finalement : La longueur Lc=20 cm 

8.7. Calcul des armatures transversales : 
a. Diamètre armature transversales :(Art A.7.2.2/BAEL 91) 

 

Ø ≤ ²ÜÝ þ ®#� ; ØÃ; ³G.� Ø ≤ min ã=�=V ; 1.2; �V��æ = min�0.85; 1.0; 2.5� = 0.85cmsoit	Ø = ,�� 

Nous adopterons un cadre et un étrier en HA8,soit la section d’armatures transversales : 

×Ï = -�×, = �. .G±²² 

b. Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1.22/BAEL91) : 
�Ï ≤ ²ÜÝ�., ÅÒ	; 	-.	±²� 

SÍ ≤ min�25.2; 	40	cm� = 25.2e> 

8.8. Exigences du RPA : (RPA 2003/Art.7.5.2) 
1.  Armatures longitudinales (Art.7.5.2.1) 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre est de 0.5% en toute section. r� = 5	�r	12 + 3	�r	10 = 	5.65 + 2.35 = 	8	e>�.	0.5%	74	R8	:4e3915	 = 	0.005 × � × ℎ = 0.005 × 25 × 30 = 3.75	e>�	
D’où : r� = 8e>� > 0.5%	74	R8	:4e3915 = 3.75e>�⟹  La condition est vérifiée 	
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2. Armatures transversales:(Art 7.5.2.2) 
 

• Zone nodale :   

�Ï ≤ 	²ÜÝ þ®- ; G�Ø; #.� 
SÍ ≤ 	min þ304 ; 12 × 1.2; 30� = min�7.5; 14.4; 30� = 7.5cm 

 
On prend :�Ï = ´±² 

• Zone courante : 


� ≤ �� 

la ≤ 302 = 15e> 

On prend :     
� = G��� 

Selon le RPA 99 la section d’armatures transversale doit vérifiée : 

ï��Aò = ., ..# × 
� × ¥ ≤ ï� 

rabú� = 0,003 × 15 × 25 = 1.12	cm² 

ra = 2,01	e>²	×Ï²ÜÝ = G. G�±²² ≤ ×Ï = �. .G±²²⇒   Condition vérifiée  

8.9. Calcul à L’ELS : 

1. Calcul des efforts internes 

¾Ä = �,. ´Å�ÁÂ/²Ã 	
• Moment isostatique :È. = ¾Ä­�

,  

M� = 28.795 × 3.20�8 = 36.857KN. m 

È. = #À. ,�´ÁÂ. ² 

• L’effort tranchant : 

É = ¾Ä­�  

T = RË = RÌ = ��.tyV×=.��� = 46.07KN      ⟹   É = -À. .´ÁÂ 
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En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront 

affectés des coefficients 0.85et 0.3 respectivement

M� 	 = 	 (−0
MÍ 	 = 	 (0

• Diagramme des efforts interne

Fig III.62 : Diagramme

� Vérification à l’ELS
1. Vérification des contraintes dans le 

A.4.5.2/BAEL91) ��� ≤ 	 �¡�� = 15	`�8	
-En travée : 

La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est A

�� = ���T
�.� = ���×_.�V�V×�� =0.878

A partir des tableaux et pour 
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En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront 

affectés des coefficients 0.85et 0.3 respectivement : 

( 0.3)M� = (−0.3) × 36.857 = 	 − 11.05KN. m
(0.85)M� = 0.85 × 36.857 = 31.32KN. m	

des efforts interne : 

 
  

: Diagramme des efforts internes à l’ELS

Vérification à l’ELS : 
contraintes dans le béton  et les aciers (Art 

				r£4e:		��� = �mP� 

section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est At=6.15 cm2 

0.878 

A partir des tableaux et pour � = 0.878	 ⟹ 	 �� = 0.8675					; P� = 22.735
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En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront 

m	

   

des efforts internes à l’ELS 

(Art 

 

735 
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ìÄÏ = ÈÏÄØGÒï� ≤ ì¦ÄÏ = ÓÙÕÄFissuration peu nuisible  

 

ìÄÏ = 31.32 × 10=0.8675 × 0.28 × 6.15 × 10² = 209.66MPa < 	σ¦ wÍ = 348MPa… .Condition		véri�iée.	 
 

��� = ��
�� = ��y.__��.t=V=9.22 MPa< �¡�� = 15	`�8				……………….Condition vérifiée.  

-Aux appuis : 

M� = 11.05	KN. m;		rm = 3.39e>² 

�� = ���T
�.� = ���×=.=y�V×�� =0.484 

A partir des tableaux et pour � = 0.484	 ⟹ 	 �� = 0.895				; P� = 32.62 

ìÄÏ = ��.�V×����.�yV×���×=.=y×��² = 130.07MPa < σ¦wÍ = 348MP……………..Condition  vérifiée. 

��� = ��
�� = �=�.�t=�._� =3.98 MPa< �¡�� = 15	`�8				……………….Condition vérifiée.  

2. Etat limite de déformation (Art B.6.5.2) : 

Les règles de BAEL (Art B.6.5.1) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire 
de vérifier la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées. 
 

�­ ≥ GGÀ 	;       �­ ≥ ÈÏG.È. ;       
×	³Ò ≤ -.�ÓÙ  

 
Avec : 
H=30cm 
L=3.20 m 
Mt : moment max en travée 
M0 : moment isostatique max en travée. 
Vérification : 

		�			� = 	 =�=�� = 0.093 > ��_ = 0.0625    ………………… ……….Condition vérifiée. 

�
� = =�=�� = 0.093 > �Í��×�v = =�.=���×=_.�Vt = 0.084……………Condition vérifiée 

T�� = _.�V�V×�� = 0.008 < 
.�
�� = 
.�
�� = 0.0105  ……………. Condition vérifiée. 

Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 
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Conclusion : 

Le ferraillage de la poutre palière sera comme suit : 

d) Armature longitudinales 
5HA12 en travée    
3HA10 aux appuis  

e) Armature transversales 
4HA8 (1cadre et un étrier en HA8) 
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III.9.La toiture 

9.1. Définition 

• Charpente : C’est la structure porteuse, dont la fonction et de supporter son 

poids, ainsi que les matériaux de couverture. La charpente doit assurer les 

fonctions suivantes : 
- Supporter son poids propre (fermes, pannes ou fermettes). 

- Porter les matériaux de couverture. 

- Résister aux pressions et dépressions exercées par le vent sur un versant et 

auxdépressions sur l’autre. 

- Supporter le poids de la neige qui n’est pas négligeable dans certaines régions. 

• Couverture : 

Sa fonction et de rendre imperméable la construction par des matériaux tels que tuiles, 

ardoises, ou autres portés par la charpente. 

• Liteaux : baguettes de bois clouées sur les chevrons qui reçoit les ergots des 

tuiles. 

• Pannes : Pièces de charpente prenant appui sur l’arbalétrier et supportant les 

chevrons. 

 

Figure III.64 : Les éléments de la charpente 

Calcul de l’angle d’inclinaison (α) 

Elle se compose de deux versants inclinés 

Le calcul des angles de ces versants se fait comme suit : 

 

1erversant 
 

 

                     10.20m                                     4.76m 

 

α 

 

 

 

� = 10.20� 
ℎ
��
  = 24.14 − 19.38 = 4.76� ⇒ ���� = 4.76

10.20 = 0.466      ⟹ � = ��. ��° 
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ℎ = 4.76� : Hauteur du poteau au niveau de la charpente (1er versant) 

Le premier versant est incliné d’un angleα= 27.77°. 

2eme versant  

                                               9.70 m 

      4.76m                         α  

 

� = 9.70� 
ℎ
��
  = 24.14 − 19.38 = 4.76� ⇒ ���� = 4.76

9.70 = 0.490      ⟹ � = ��. � ° 
 

Le 1er versant c’est le cas le plus défavorable (le plus grand) alors on va faire l’étude 

pour lui   

� Versant n°1 Avec un angle α=27.77° 

Dans cette étude, nous intéresserons à déterminer les efforts revenant à chaque 

éléments (panne, chevrons, liteaux) et la vérification de leur résistance aux différentes 

sollicitations. 

Le choix des sections des pannes des cheverons et des liteaux est dictée par le marcher 

c’est pour ça qu’on choisira des sections usuelles talque : 

!"��#$7.5 × 25'(�) 

*ℎ#+,-�� $4 × 6' (�) 
.�/#"01 $3 × 3' (�) 

9.2.  Détermination des charges (DTR BC.2.2) 

 Charge permanente : 

Poids des tuiles (liteau compris)     0.45KN/m2 

Poids des pannes et des chevrons     0.10KN/m2 

 

                                                         Gt=0.55KN/m2 

Charge d’exploitation 
La neige : Q =1.00KN/m2 

 

Combinaison de charge  

• Etat limite ultime(qu) 

23 = 1.354 + 1.56 ⟹ 23 = 1.35$0.55' + 1.5$1' = 2.2578/�2 

• Etat limite de service (qs) 

2: = 4 + 6 ⟹ 2: = 0.55 + 1 = 1.5578/�2 
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9.3.  Détermination des efforts revenant à chaque élément

a) Efforts revenant aux pannes 
On distingue trois types de pannes

La panne faitière 

La panne sablière  

La panne intermédiaire (panne courante)

La panne travail en flexion déviée sous la charge q

La plus grande portée des pannes est de L

 

a.1) Espacement des pannes :
 

;< = =
>et0.8 � ? #@ ?  1,8 �

Donc :> = =
;< 

Avec:   n: nombre d’espacement

l: c’est la portée de la poutre inclinée 

l=10.20m 

 
BC.)C

C.D E � E BC.)C
B.D ⟹12.75  E

 

On prend  ;< = F. GHI 
 
a.2) calcul du chargement revenant à la panne (ELU)

2
3 = 23 × #
 = 2.25 × 0.85

Figure

Les projections sur les axes 

qp 

 y x 

qpx        q  qpy 

 

Suivant (x-x)                  2
$JKJ
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Détermination des efforts revenant à chaque élément : 

Efforts revenant aux pannes  
On distingue trois types de pannes : 

La panne intermédiaire (panne courante) 

La panne travail en flexion déviée sous la charge qp 

La plus grande portée des pannes est de Lp=3m  

Espacement des pannes : 

� 

d’espacement 

: c’est la portée de la poutre inclinée  

� E  5.66   $L><M;>N> = O�' 
#
 = �

� #
 = 10.20
12 = 0.85  

calcul du chargement revenant à la panne (ELU) 

85 = 1.91 78/��  

ure III.65 : schéma statique de la panne 

 

J' = 2
3 × ���� = 1.91 × ���$27.77' = 0.89

Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non-structuraux. 
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Suivant (y-y)                   2
$PKP' = 2
3 × (-�� = 1.91 × (-�$27.77' = 1.6978/�� 
• Vérification de contrainte admissible du bois  

Nous utilisons le bois du sapin de catégorie Id’après les règles CB71.5 la contrainte 

admissible forfaitaire Q ̅R dans ce bois travaillant en flexion simple est : 

Q̅R = O �NST/UI� 
On doit vérifier que :           QR = WRX

YXX × Z + WR[
Y[[ × Z ? Q̅R  

QR : Contrainte dans le bois  

Mfx : le moment fléchissant dans le sens (x-x) 

Ixx : l’inertie de la panne dans le sens (x-x) 

ν : distance entre le centre de gravité de la section et la fibre la plus sollicité  

Mfy : moment fléchissant dans le sens (y-y) 

Iyy : l’inertie de la panne dans le sens (y-y) 

Q\R : Contrainte limite admissible dans le bois  

1) Calcul des moments fléchissant 

]^J = 2
$JKJ' × �)
8 = 0.89 × 3)

8 = 1.00178. � 

]^P = 2
$PKP' × �)
8 = 1.69 × 3)

8 = 1.9078. � 
2) Moment modules de résistance  

_J = `JJ/ a = bℎc
12 × 2

ℎ  = bℎ)
6 = 7.5 × 25)

6 = 781.25 (�c 

_P = `PP/ a = ℎbc
12 × 2

b  = ℎb)
6 = 25 × 7.5)

6 = 234.375 (�c 
On aura  

σ^ = 1.001 × 10d
781.25 + 1.90 × 10d

234.375 = 93.879 e"8/(�) 

f̂ = 93.879e"8
(�) < fĥ = 142e"8

(�) ⟹ �" (-�e�/�-� #�/ +é,�i�#, 
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3) Vérification de la flèche sous G+Q :(Art 4.962/CBA71) 

La valeur de la flèche admissible de la panne est:i̅ = �/300  ⟹  300/300 = 1(�.La 

flèche est donnée par la formule :R = HQR=�
 GkR×F.Hl 

Ef : module de déformation du bois :Ef=11000(Q\f)1/2 

Ef=11000(142)1/2=131080.13daN/cm2 

�
 Calcul de f̂  

f̂ = mf̂ J) + f̂ P) 

f̂ J = 1.001 × 10d
781.25 = 12.81 e"8/(�) 

f̂ P = 1.90 × 10d
234.375 = 81.06 e"8/(�) 

f̂ = 93.87e"8/(�) 

i = 5 × 93.87 × 9
48 × 131080.13 × 12.5 = 0.53 (� 

i = 0.53(� < i̅ = 1(� ⟹ (-�e�/�-�+é,�i�é# 
b) efforts revenant aux chevrons 

Le calcul des cheverons se fera en  flexion simple avec une portée de Lc=0.85m et un 

espacement de 40cm et une charge permanentent appliquée  

n
 = n$o3pqr' + n$
�rstuv:' ,il est considéré comme une poutre appuis sur plusieurs 

appuis, la section des chevrons adopté $4 × 6' cm2. 

1) calcul des sollicitations  

n$
�rstuv:' = $b × ℎ' × wxup: ⟹ n$
�rstuv:' = $0.04 × 0.06' × 6 = 0.014478/�� 
4
�rstuv: = 0.0144 + $0.45 × 0.40' = 0.194478/�� 

6 = 1 × 0.4 = 0.478/�� 
23 = 1.35$0.1944' + 1.5$0.4' = 0.8778/�� 

2: = 0.1944 + 0.4 = 0.594478/�� 

]C = 23 × �)
8 = 0.87 × 0. 85)

8 = F. F�GyT. I 
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En tenant compte de la continuité des appuis 

Moment en travée :]o = 0.66
Moment aux appuis : ]� = −

Figure III.66 

2) vérification des contraintes

1) module de résistance des chevrons

_
�rstuv:

2) calcul des contraintes : 

-Aux appuis : 

f�

3p: = ]�/_
⟹0.062 × 10
-En travée : 

fot�sér = ]o/_
⟹0.051 × 10
3) vérification de la flèche 

-aux appuis  

i�z = �/200⟹         85/200=0.4

i = 5
48{

i = 0.049(� < i�z =  0.425

Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non

En tenant compte de la continuité des appuis  

66]C ⟹ ]o = 0.05178. � 
−0.8]C ⟹ ]� = −0.06278. � 

 : Diagramme des moments dans les chevrons

vérification des contraintes 

1) module de résistance des chevrons : 

= `PP/a = b × ℎ)/6 = 4 × 6)/6 = 24(�c 

10d/24 = 25.83e"8/(�) 

10d/24 = 21.25e"8/(�) 
vérification de la flèche  

/200=0.425cm 

5f̂ �)
{̂ × 0.5ℎ = 5 × 25.83 × 85)

48 × 131080.13 × 3 = 0.049 

425(�  ⟹ condition vérifiée 

Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non-structuraux. 
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-En travée  

fad=l/200   ⟹         85/200=0.425cm 

i = 5f̂ �)
48{̂ × 0.5ℎ = 5 × 21.25 × 85)

48 × 131080.13 × 3 = 0.040 

i = 0.040(� < i�z =  0.425(�⟹condition vérifiée 

c) les efforts revenant aux liteaux : 

Le calcul des liteaux se fera comme celui des pannes on prend pour la section des liteaux 

(3x3) cm2, l’espacement des liteaux est égale à ep=0.32m la longueur de la tuile, et une 

portée Ll=0.4m (espacement des chevrons)la section des liteaux est (3x3) cm2 

Poids (tuile +liteaux):0.45KN/m2 

1) calculdes sollicitations 

23 = $1.35 × 0.45 + 1.5 × 1' × 0.32 = 0.674478/�� 
2: = $0.45 + 1' × 0.32 = 0.46478/�� 

Projection sur les axes (x-x) et (y-y) 

Selon (x-x) 

2$JKJ' = 23 × sin 27.77 ⟹ 2$JKJ' = 0.6744 × sin 27.77 = 0.314 78/�� 
Selon (y-y) 

2$PKP' = 23 × (-�27.77   ⟹ 2$PKP' = 0.6744 × (-�27.77 = 0.596 78/�� 
Calcul des moments fléchissant 

Selon (x-x) 

]$JKJ'  = �$���'×q�
D = C.cBd×C.d�

D =0.006KN.m 

Selon(y-y) 

]$PKP'  = �$���'×q�
D = C.���×C.d�

D  =0.0119KN.m            

Calcul des modules de résistance  

Wx=Ixx/υ=(bh3/12) (2/h) =bh2/6=(3x32) /6=4.5cm3 

Wy=Iyy/υ=(hb3/12)(2/b)=hb2/6=(3x32)/6=4.5cm3 

 



Chapitre III :                                                              Calcul des éléments non-structuraux. 

 

 

153 

Calcul de la contrainte dans les liteaux  

σ^ = 0.006 × 10d
4.5 + 0.0119 × 10d

4.5 = 39.77 e"8/(�) 

f̂ = 39.77e"8/(�) < fĥ = 142e"8/(�) ⟹ �"(-�e�/�-�#�/+é,�i�#, 
2) vérification de la flèche  

la valeur de la flèche est fixée par les règles C13.71 pour les pannes est données par : 

i�z = 40/200 = 0.20(� 

f̂ = mf̂ J) + f̂ P) 

f̂ J = 0.006 × 10d
4.5 = 13.33 e"8/(�) 

f̂ P = 0.0119 × 10d
4.5 = 26.44 e"8/(�) 

f̂ = 29.61 e"8/(�) 

i = 5 × 29.61 × 40)
48 × 131080.13 × 1.5 = 0.025 (� 

i = 0.025(� < i̅ = 0.20(� ⟹ (-�e�/�-�+é,�i�é# 
9.4.  Assemblage de la charpente : 
Nous avons opté pour un assemblage cloué utilisé en pratique et dans les assemblages 

descharpentes traditionnelles, les assemblages cloués sont utilisés dans les ouvrages 

importants, comportant des charges considérables. 

Le diamètre des clous est en fonction de l’épaisseur minimale des éléments utilisés 

e≤30mm→ d≤ e/9            pour le bois dur et le bois sec 

e≥30mm →d≤ e/11                   (Art4.62.123 CB71) 
Avece : épaisseur du bois le plus mince à assemblé (liteaux) 

d: diamètre des clous 

 

Remarque : 
L’évacuation des eaux pluviales sera assurée par des gouttières qui seront prévues sur 

les deux rives du bâtiment. 
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IV.1. Introduction : 

Le système de contreventement est l’ensemble d’éléments de construction assurant la 

rigidité et la stabilité vis-à-vis des forces horizontales, engendrées par le vent ou le 

séisme. Le contreventement peut être assuré par : 

-Des voiles ou des murs, appelés couramment refends, entrant dans la 

composition de l’ouvrage, 

-Du système porteurs « poteaux-poutres » formant portiques d’étages, 

 

Dans le règlement parasismique algérien RPA99 révisé 2003(Art3.4) la classification des 

systèmes structuraux sont faits en tenant compte de leur : 

- fiabilité. 

-Capacité de dissipation de l’énergie vis-à-vis de l’action sismique. 

Dans notre cas l’ossature du bâtiment est composée, à la fois de portiques et de murs de 

refends, disposés parallèlement. Le but de ce chapitre est justement de déterminer les 

efforts horizontaux dans les refends, d’une part, et dans les portiques d’une autre part. 

Pour cela nous allons comparer l’inertie des voiles à celle des portiques aux quels nous 

allons attribuer « une inertie fictive ». 

 

 

IV .2.  Inertie des voiles : 
 
Les voiles de notre structure ne comportent pas d’ouvertures, nous n’aurons donc à 

calculer que l’inertie de refends pleins: 

 
Fig. IV 1 : les voiles longitudinales et transversales 

 
a) Les voiles longitudinaux                         

           �� = ���/�									 

�� = ���/�	 << �	� 	⟹	  On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à 

l’axe X. 

b)  Les voiles transversaux                                               

�� = ���/�																																																																														 

�� = ���/�	 << ��    ⟹ On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à 

l’axe Y.        
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Tableau IV.1 : Inertie des voiles longitudinaux : 

Niveau  voile L(m) e(m)  Iy(m) Iy totale (m4) 

E-S, RDC, 1, 2, 

3, 4, 5 

VL1 2,5 0,20 0,26 

10,112 

VL1 2,5 0,20 0,26 

VL1 2,5 0,20 0,26 

VL1 2,5 0,20 0,26 

VL2 1,5 0,20 0,056 

VL2 1,5 0,20 0,056 

VL2 1 ,5 0,20 0,056 

VL2 1,5 0,20 0,056 

 

Tableau IV.2 : Inertie des voiles transversaux : 

Niveau voile L(m) e(m) Ix(m4) Ix totale (m4) 

E-S, RDC, 1, 2, 

3, 4, 5 

VT1 2,5 0,20 0,26 

32,392 

VT2 2 0,20 0,133 

VT2 2 0,20 0,133 

VT2 2 0,20 0,133 

VT3 4,5 0,20 1,518 

VT3 4,5 0,20 1,518 

VT4 2,2 0,20 0,177 

VT4 2,2 0,20 0,177 

 

IV.3. calcul des rigidités au niveau des portiques : 

IV.3.1.  présentation de la méthode : 

     Pour l’étude des portiques sollicités par des efforts horizontaux, on utilisera la 

méthode de MUTO, celle-ci permet de distribuer les efforts tranchants dans les niveaux, 

comme elle nous permet de déduire les moments fléchissant et les autres sollicitations 

dans les poutres et poteaux de chaque portique. 

� Hypothèses de calcul : 

-les charges ou les masses sont considérés concentrées au niveau des plancher. 

-les diagrammes de répartition des charges doivent être : 

          -rectangulaire pour le vent  

          -triangulaire pour le séisme  

-la raideur des poteaux ne doit pas être faible devant celle des poutres 

-la raideur des travées adjacente d’une même potée ne doit pas être trop différente. 

 

IV.3.2.  Etapes de calcul :  

1. Calcul des rigidités linéaire des poteaux et des poutres : 
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Rigidité linéaire d’un poteau :  ���� =
����

��
		

Rigidité linéaire d’une poutre : ����� =
�����

��
		

 

 

 

Fig IV.2 : Identification des paramètres. 

 
Avec : 

 
I : Moment d’inertie de l’élément 

hc, Lc: Hauteur et longueur calculées qui seront déterminées ultérieurement: 

 

�� =	�� 	+	
�

	
����   �� = 	�� +

�

	
�������	

 

� : Hauteur de poteau entre nus des poutres. 

� : Longueur de la poutre entre nus des appuis (poteaux). 

��: Hauteur des poteaux entre axes des poutres. 

��: Hauteur de la poutre. 

��: Largeur des poteaux. 

��: Longueur de la poutre entre axes des poteaux. 

� : Rigidité linéaire (poutre, poteau). 

 

2. calcul des coefficients K relatifs aux portiques : 

� Cas d’étage courant : 

En général :                 � =
∑�����	����∑�����	�� 	

	�!"#
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� Cas de RDC 

 

Tableau IV.3 : rigidités des poteaux longitudinaux  

Niveau section h0 ℎ% 
1

2
() hc Ip Kp 

2éme E-sol 
50x55 

 
403 368 25 393 693229,16 1763,94 

1er E-sol 

    RDC 
50x50 408 373 25 398 520833,33 630,23 

Etages  

1-2-3 
40x40 306 271 20 291 213333,33 733,10 

Etages  

4-5 
30x30 306 271 15 286 67500 236,01 

Toiture 30x30 476 441 15 456 67500 148,02 

 

Tableau IV.4 : rigidité des poteaux transversaux  

Niveau section h0 ℎ% 
1

2
() hc Ip Kp 

2éme E-sol 
50x55 

 
403 368 25 393 572916,66 14457,80 
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1er E-sol 

    RDC 
50x50 408 373 25 398 520833,33 630,23 

Etages  

1-2-3 
40x40 306 271 20 291 213333,33 733,10 

Etages  

4-5 
30x30 306 271 15 286 67500 236,01 

Toiture 30x30 476 441 15 456 67500 148,02 

 

Tableau IV.5 : rigidités des poutres longitudinales 

            cm2                    cm cm4 cm3 

Niveau travée section L0 *% 1

2
ℎ)+,-./  

LC 0)  1)  

2éme s-sol A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

 

 

25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

 

330 

360 

360 

360 

360 

330 

 

 

 

 

17.5 

347.5 

377.5 

377.5 

377.5 

377.5 

347.5 

 

 

 

89322.916 

 

257.044 

236.616 

236.616 

236.616 

236.616 

257.044 

 

1er s-sol A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G  

 

 

 

 

25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

 

330 

360 

360 

360 

360 

330 

 

 

 

 

17.5 

347.5 

377.5 

377.5 

377.5 

377.5 

347.5 

 

 

 

 

89322.916 

 

257.044 

236.616 

236.616 

236.616 

236.616 

257.044 

 

RDC A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G  

 

 

 

 

25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

 

335 

365 

365 

365 

365 

335 

 

 

 

 

17.5 

352.5 

382.5 

382.5 

382.5 

382.5 

352.5 

 

 

 

 

89322.916 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

Etage1 A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G  

 

25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

 

335 

365 

365 

365 

365 

335 

 

 

 

17.5 

 

352.5 

382.5 

382.5 

382.5 

382.5 

352.5 

 

 

89322.916 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

Etage 2 A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

 

 

 

  25x35 

 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

 

335 

365 

365 

365 

365 

335 

 

 

 

17.5 

352.5 

382.5 

382.5 

382.5 

382.5 

352.5 

 

 

 

 

89322.916 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 
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Etage 3 A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G  

 

 

 

25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

 

335 

365 

365 

365 

365 

335 

 

 

 

17.5 

352.5 

382.5 

382.5 

382.5 

382.5 

352.5 

 

 

 

 

89322.916 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

 

Etage 4 A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

 

 

 

25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

335 

365 

365 

365 

365 

335 

 

 

 17.5 

352.5 

382.5 

382.5 

382.5 

382.5 

352.5 

 

 

 

89322.916 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

Etage 5 A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G  

 

 

 

 25x35 

360 

390 

390 

390 

390 

360 

335 

365 

365 

365 

365 

335 

 

 

  17.5 

352.5 

382.5 

382.5 

382.5 

382.5 

352.5 

 

 

 

89322.916 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

 

Tableau IV.6 : rigidités des poutres transversales  

            cm2                    cm cm4 cm3 

Niveau travée section L0 *% 1

2
ℎ)+,-./  

LC 0)  1) 

2éme s-sol 

 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

25x35 

 

450 

450 

450 

450 

415 

415 

415 

415 

 

17.5 

 

432.5 

432.5 

432.5 

432.5 

 

45572.916 

105.370 

105.370 

105.370 

105.370 

1er s-sol 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

  

25x35 

450 

450 

450 

450 

415 

415 

415 

415 

 

 

17.5 

432.5 

432.5 

432.5 

432.5 

 

45572.916 

 

105.370 

105.370 

105.370 

105.370 

RDC 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

25x35 

450 

450 

450 

450 

420 

420 

420 

420 

 

17.5 

437.5 

437.5 

437.5 

437.5 

 

45572.916 

 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

Etage1 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

 

25x35 

450 

450 

450 

450 

420 

420 

420 

420 

 

 

17.5 

437.5 

437.5 

437.5 

437.5 

 

45572.916 

 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

Etage 2 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

 

25x35 

450 

450 

450 

450 

420 

420 

420 

420 

 

 

17.5 

437.5 

437.5 

437.5 

437.5 

 

45572.916 

 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

Etage 3 1-2 

2-3 

 

 

450 

450 

420 

420 

 

17.5 

437.5 

437.5 

 

45572.916 

104.166 

104.166 
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3-4 

4-5 

25x35 

 

450 

450 

420 

420 

 437.5 

437.5 

 104.166 

104.166 

Etage 4 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

  

25x35 

450 

450 

450 

450 

420 

420 

420 

420 

 

 

17.5 

437.5 

437.5 

437.5 

437.5 

 

45572.916 

 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

Etage 5 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

25x35 

450 

450 

450 

450 

420 

420 

420 

420 

 

17.5 

437.5 

437.5 

437.5 

437.5 

 

45572.916 

 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

 

3. calcul des coefficients correcteurs « aj » 
 

� Niveau courant             23 = 1�/(2 + 1�) 

� Niveau E sol                 23 = (0.5 + 1�)/(2 + 1�)	

	

4. calcul des rigidités des poteaux par niveau dans les deux sens  

 
� Niveau courant                   93 = 2	3:)+-	12	;/ℎ<

= 

� Niveau E sol 
-poteau encastre à sa base              	93 =	23:)+-	12	;/ℎ<

= 

-poteau articulé à sa base                 93 = 23 	:)+-	3	;/ℎ<
= 

 

E : module de déformation du béton ? = �. 	�@ × ��BCDE/�F	 	

 

5. calcul des rigidités des portiques par niveau : 

                G3 =
H=I

JKL
(∑23 	× :)+-)	

	

6. calcul des rigidités d’un portique de niveau (j) dans le sens x-x et y-y 
 
G3M = ∑93M  ⟹  pour chaque niveau dans le sens longitudinal  

G3N = ∑93N   ⟹ pour chaque niveau dans le sens transversal  

 

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

 

Tableau IV.7 : rigidités des portiques dans le sens longitudinal   

Niveau Travée poteau K 

(poutre) 

K 

(poteau) 
 	1�  	23     	ℎK     	93M     G3M 

2eme   E 

sol 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

G 

257.044 

236.616 

236.616 

236.616 

236.616 

257.044 

 

 

 

 

1763,94 

 

0,145 

0,279 

0,268 

0,268 

0,268 

0,279 

0,145 

 

0,300 

0,341 

0,338 

0,338 

0,338 

0,341 

0,300 

 

 

 

 

393 

 

132,22 

150,29 

148,97 

148,97 

148,97 

150,29 

132,22 

 

 

 

 

1011,97 

1er  

E sol 

A-B 

B-C 

A 

B 

257.044 

236.616 

 

 

0,407 

0,783 

0,169 

0,281 

 

 

25,94 

43,14 
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Tableau IV.8 : rigidités des portiques dans le sens transversal   

 

 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

C 

D 

E 

F 

G 

 

236.616 

236.616 

236.616 

257.044 

 

630,23 

 

0,750 

0,750 

0,750 

0,783 

0,407 

 

0,272 

0,272 

0,272 

0,281 

0,169 

 

 

398 

41,76 

41,76 

41,76 

43,14 

25,94 

 

 

 

263,47 

RDC A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

G 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

 

 

 

630,23 

0,404 

0,777 

0,745 

0,745 

0,745 

0,777 

0,404 

0,168 

0,279 

0,271 

0,271 

0,271 

0,279 

0,168 

 

 

 

398 

25,79 

42,83 

41,61 

41,61 

41,61 

42,83 

25,79 

 

 

 

262,09 

Etage 

1, 2, 3 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

G 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

 

 

733,10 

0,345 

0,664 

0,637 

0,637 

0,637 

0,664 

0,345 

0,147 

0,249 

0,241 

0,241 

0,241 

0,249 

0,147 

 

 

 

291 

49,11 

83,19 

80,51 

80,51 

80,51 

83,51 

49,11 

 

 

 

506,15 

Etage 

4, 5 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

G 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

 

 

 

236,01 

1,073 

2,063 

1,978 

1,978 

1,978 

2,063 

1,073 

0,349 

0,507 

0,497 

0,497 

0,497 

0,507 

0,349 

 

 

 

286 

38,86 

56,45 

55,34 

55,34 

55,34 

56,45 

38,86 

 

 

 

356,65 

 

toiture 

A-B 

B-C 

C-D 

D-E 

E-F 

F-G 

 

A 

B 

C 

D 

E 

F 

G 

 

253.398 

233.523 

233.523 

233.523 

233.523 

253.398 

 

 

 

 

148,02 

 

1,711 

3,289 

3,155 

3,155 

3,155 

3,289 

1,711 

 

0,461 

0,621 

0,612 

0,612 

0,612 

0,621 

0,461 

 

 

 

456 

 

12,66 

17,06 

16,81 

16,81 

16,81 

17,06 

12,66 

 

 

 

109,88 

 

 

 

 

Niveau Travée poteau K 

(poutre) 

K 

(poteau) 
 	1�  	23  	ℎK      93M  G3M 

2eme 

 E sol 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

 

1 

2 

3 

4 

5 

105.370 

105.370 

105.370 

105.370 

 

 

14457,80 

0,007 

0,014 

0,014 

0,014 

0,007 

0,252 

0,255 

0,255 

0,255 

0,252 

 

 

393 

 

910,36 

921,20 

921,20 

921,20 

910,36 

 

 

4584,33 

 

1er  

E sol 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

1 

2 

3 

4 

5 

105.370 

105.370 

105.370 

105.370 

 

 

630,23 

0,167 

0,334 

0,334 

0,334 

0,167 

0,077 

0,143 

0,143 

0,143 

0,077 

 

 

398 

11,82 

21,95 

21,95 

21,95 

11,82 

 

 

89,51 
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IV.4. calcul rigidités des voiles par niveau : 

� Dans le sens longitudinal :				OPQ = �	?�R/�
� 

� Dans le sens transversal :      RVY=12EIX/h3 
 
Tableau IV.9 : calcul des rigidités des voiles longitudinaux  

 

Niveau voile 
h 

(cm) 
Iy (cm4) E (daN/cm2) RVX (daN/cm) 

∑Rvx  

(daN/cm) 

2eme E-S 

VL1 368 26041666,67 321641.95 2016876,25 

9810086,08 

VL1 368 26041666,67 321641.95 2016876,25 

VL1 368 26041666,67 321641.95 2016876,25 

VL1 368 26041666,67 321641.95 2016876,25 

VL2 368 5625000 321641.95 435645,27 

VL2 368 5625000 321641.95 435645,27 

VL2 368 5625000 321641.95 435645,27 

VL2 368 5625000 321641.95 435645,27 

1eme E-S 

RDC 

VL1 373 26041666,67 321641.95 1936851,003 

9420843,25 

VL1 373 26041666,67 321641.95 1936851,003 

VL1 373 26041666,67 321641.95 1936851,003 

VL1 373 26041666,67 321641.95 1936851,003 

VL2 373 5625000 321641.95 418359,81 

VL2 373 5625000 321641.95 418359,81 

VL2 373 5625000 321641.95 418359,81 

VL2 373 5625000 321641.95 418359,81 

Etages 1, 2, 

3, 4, 5 

VL1 271 26041666,67 321641.95 5050272,77 

24564526,72 

VL1 271 26041666,67 321641.95 5050272,77 

VL1 271 26041666,67 321641.95 5050272,77 

VL1 271 26041666,67 321641.95 5050272,77 

VL2 271 5625000 321641.95 1090858,91 

RDC 1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

1 

2 

3 

4 

5 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

 

 

630,23 

0,166 

0,332 

0,332 

0,332 

0,166 

0,076 

0,142 

0,142 

0,142 

0,076 

 

 

398 

11,66 

21,80 

21,80 

21,80 

11,66 

 

 

88,74 

Etage 

1, 2, 3 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

1 

2 

3 

4 

5 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

 

 

733,10 

0,142 

0,284 

0,284 

0,284 

0,142 

0,066 

0,124 

0,124 

0,124 

0,066 

 

 

291 

22,05 

41,42 

41,42 

41,42 

22,05 

 

 

168,38 

Etage 

4, 5 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

1 

2 

3 

4 

5 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

 

 

236,01 

0,441 

0,882 

0,882 

0,882 

0,441 

0,180 

0,306 

0,306 

0,306 

0,180 

 

 

286 

20,04 

34,07 

34,07 

34,07 

20,04 

 

 

142,30 

 

Toiture 

1-2 

2-3 

3-4 

4-5 

1 

2 

3 

4 

5 

104.166 

104.166 

104.166 

104.166 

 

 

148,02 

0,703 

1,407 

1,407 

1,407 

0,703 

 

0,260 

0,412 

0,412 

0,412 

0,260 

 

 

456 

7,14 

11,31 

11,31 

11,31 

7,14 

 

 

48,24 
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VL2 271 5625000 321641.95 1090858,91 

VL2 271 5625000 321641.95 1090858,91 

VL2 271 5625000 321641.95 1090858,91 

 

 
Tableau IV.10 : calcul des rigidités des voiles transversaux  
 

Niveau voile 
h 

(cm) 
Ix (cm4) E (daN/cm2) Rvy (daN/cm) 

∑Rvy  

(daN/cm) 

2eme E-S 

VT1 368 26041666,67 321641.95 2016876,25 

31388532,13 

 

VT2 368 13333333,33 321641.95 1032640,64 

VT2 368 13333333,33 321641.95 1032640,64 

VT2 368 13333333,33 321641.95 1032640,64 

VT3 368 151875000 321641.95 11762422,29 

VT3 368 151875000 321641.95 11762422,29 

VT4 368 17746666,67 321641.95 1374444,69 

VT4 368 17746666,67 321641.95 1374444,69 

1eme E-S 

RDC 

VT1 373 26041666,67 321641.95 1936851,003 

30143103,67 

 

VT2 373 13333333,33 321641.95 991667,71 

VT2 373 13333333,33 321641.95 991667,71 

VT2 373 13333333,33 321641.95 991667,71 

VT3 373 151875000 321641.95 11295715,05 

VT3 373 151875000 321641.95 11295715,05 

VT4 373 17746666,67 321641.95 1319909,72 

VT4 373 17746666,67 321641.95 1319909,72 

Etages 1, 2, 

3, 4, 5 

VT1 271 26041666,67 321641.95 5050272,77 

78597112,28 

 

VT2 271 13333333,33 321641.95 2585739,65 

VT2 271 13333333,33 321641.95 2585739,65 

VT2 271 13333333,33 321641.95 2585739,65 

VT3 271 151875000 321641.95 29453190,8 

VT3 271 151875000 321641.95 29453190,8 

VT4 271 17746666,67 321641.95 3441619,48 

VT4 271 17746666,67 321641.95 3441619,48 

 

 

 
IV.5.  détermination de la répartition des efforts horizontaux entre portiques et 
refends : 
 

IV.5.1.  Calcul des flèches dans les refends : 
 
Le calcul des flèches du refend dont l’inertie I = 1m4, soumis au même système de forces 

que le portique (une force égale à un tonne à chaque étage), sera obtenu par la méthode 

du « moment des aires ». Le diagramme des moments fléchissant engendré par la série 

de forces horizontales égales à 1 tonne, est une succession de trapèzes superposés et 

délimités par les niveaux, La flèche est donnée par la relation :  

  EI

dS
f ii

i

∑ ×
=  

 

Avec : 
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S�: Surface de trapèze. 

C� : Distance entre le centre de gravité de trapèze et le niveau considéré. 

 

S� =	
(T�U)�

	
   .                C =

(	T�U)�

�(T�U)
/�(T + U)	

 

 
 

Figure IV.3 : schéma de calcul de la flèche 

 

 

    1t            0 

       4,76        

   1t              4,76      4,76         

       3.06            

   1t               7,82     4,76      12,58               

       3.06                     

   1t              10,88    7,82      4,76      23,46 

       3.06                                    

   1t              13,94    10,88    7,82      4,76    37,4                          

       3.06                                    

   1t               17         13,94    10,88    7,82     4,76     54,4                           

       3.06                                       

   1t              20,06    17          13,94    10,88   7,82     4,76      74,46                                       

       4.08                                  

    1t             24,14    21,08    18,02    14,96    11,9      8,84     4,76       103,7                                                     

       4,08                                    

    1t             28,22   25,16     22,1      19,04    15,98   12,92     8,84     4,76    137,02                                                    

       4,03                                    

     1t            32,25    29,19    26,13    23,07    20,01   16,95    12,87   8,79      4,76     174,02                                                  

 

Figure IV.4 : Diagramme des moments. 

 

IV.5.2. calcul des flèches dans les refends par la méthode des aires : 

 

    Le tableau suivant donne les aires « Si » et la position du centre de gravité « di »par le 

diagramme des moments : 
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Tableau IV.11 : les flèches dans les refends. 

 

Niv h(m) Bi(m) bi(m) di(m) Si(m2) Si .di fi  .EI 

6 4,76 4,76 0 3,17 11,32 35,88 4008,08 

5 3.06 12,58 4,76 1,76 26,53 46,69 3972,2 

4 3.06 23,46 12,58 1,68 55,14 92,63 3925,51 

3 3.06 37,4 23,46 1,64 93,11 152,70 3832,88 

2 3.06 54,4 37,4 1,62 140,45 227,52 3680,18 

1 3.06 74,46 54,4 1,60 197,15 315,44 3452,66 

RDC 4.08 103,7 74,46 2,15 363,44 781,39 3137,22 

1er E-s 4,08 137,02 103,7 2,13 491,06 1045,95 2355,83 

2eme E-s 4,03 174,02 137,02 2,09 626,74 1309,88 1309,88 

 

Avec :            	?���	 =
V=V,XY×=,Z[

I\
=

H]Z[,^^

I\
    et     �?���	 =

(V=V,XY×=,Z[)�(Y[H,ZV×=,H])

I\
=

=]__,^]

I\
 

 

 O`a	 =
]H]X,==

I\
            �	 =

]Y_=,VV

I\
          		 =

]V^Z,H^

I\
        �	 =

]^]=,^^

I\
 

 

 b	 =
][=_,_H

I\
      B	 =

][X=,=

I\
         @	 =

YZZ^,Z^

I\
 

 

 

IV.5.3. calcul de déplacement des portiques et leurs inerties fictives : 
 
� Calcul du déplacement de portique  

La translation est donnée par    

 h  nn .Ψ=∆ Avec   1

2
n n n

n
pn

M E E
E   

12 K

θ θψ ++= +
∑

 

	c� : Déplacement du portique au néme niveau ; 

 Fi : Flèche du néme niveau ; 

 

 ∑���: Somme des raideurs des poutres du néme niveau.  

∑���: Somme des raideurs des poteaux du néme niveau ;∑Kpn=∑Ipn/h 

?	: Module d’élasticité ;  

� : Hauteur libre d’étage ; 

��� : Inertie des poteaux du niveau « n » ; 

Mn : Moment d’étage. 

#� : Effort tranchant du niveau « n » 

La rotation d’étage  

 -pour les poteaux articulés au 1erniveau :          ;dH =
=ef�eL

=Y∑ghf
                

i� = #� × �	
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-pour les poteaux encastrés à la base  1erniveau :      ;dH =
ef�eL

=Y∑ghf�=∑gjf
 

-pour les poteaux d’étage courant :  ;dk =
=el�elmf

=Y∑ghl
  

� Inerties fictives des portiques : 
Pour déterminer ces inerties fictives, il suffira de calculer les déplacements de chaque 

portique au droit de chaque plancher sous l’effet d’une série de forces égales à « 1 tonne 

» et de comparer ces déplacements aux flèches que prendrait un refend équivalent à 

l’ensemble des refends disposés dans la même direction sous l’effet du même système 

de forces horizontales (1 tonne à chaque niveau). 

 En fixant l’inertie du refend à 1 m4, il sera alors possible d’attribuer à chaque portique et 

pour chaque niveau une « inertie fictive » puisque, dans l’hypothèse de la raideur infinie 

des planchers, nous devons obtenir la même flèche, à chaque niveau, pour les refends et 

pour les portiques. L’inertie fictive se calcule comme suit : 

 
n

n
e
∆

F
  I =

     

Avec :   

 n�: Flèche des refends au niveau « n ». 

 c�: Déplacement du portique au niveau « n ». 

Les calculs des déplacements et des inerties fictives des portiques par niveau sont 

résumés dans les tableaux suivants : 
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Tableau IV.12 : Inerties fictives des portiques dans le sens longitudinal (X-X). 

 

N 
Portiqu

e 

∑Ktn 

(m3) 
∑Kpn(m3) Mn Mn+1 Eθn EΨn E.Δn ∑EΔn If(m4) ∑If 

6 

A-A 0,00025 

0,00014 

4,76 0 793,33 4278,32 20364,80 

 

145544,05 
0,275 2.475 

B-B 0,00023 4,76 0 862,31 4403,97 20962,89 

C-C 0,00023 4,76 0 862,31 4403,97 20962,89 

D-D 0,00023 4,76 0 862,31 4403,97 20962,89 

E-E 0,00023 4,76 0 862,31 4403,97 20962,89 

F-F 0,00023 4,76 0 862,31 4403,97 20962,89 

G-G 0,00025 4,76 0 793,33 4278,32 20364,80 

 

 

 

5 

 

A-A 0,00025 

0,00023 

7,82 4,76 2096,66 5439,99 16646,36 

 

 

119992,57 

0,331 2,979 

B-B 0,00023 7,82 4,76 2278,98 5666,66 17339,97 

C-C 0,00023 7,82 4,76 2278,98 5666,66 17339,97 

D-D 0,00023 7,82 4,76 2278,98 5666,66 17339,97 

E-E 0,00023 7,82 4,76 2278,98 5666,66 17339,97 

F-F 0,00023 7,82 4,76 2278,98 5666,66 17339,97 

G-G 0,00025 7,82 4,76 2096,66 5439,99 16646,36 

 

4 

A-A 0,00025 

0,00023 

10,88 7,82 3116,66 7568,68 23160,16 

 

 

166946,32 

 

 

0,235 2,115 

B-B 0,00023 10,88 7,82 3387,68 7884,053 24125,20 

C-C 0,00023 10,88 7,82 3387,68 7884,053 24125,20 

D-D 0,00023 10,88 7,82 3387,68 7884,053 24125,20 

E-E 0,00023 10,88 7,82 3387,68 7884,053 24125,20 

F-F 0,00023 10,88 7,82 3387,68 7884,053 24125,20 

G-G 0,00025 10,88 7,82 3116,66 7568,68 23160,16 

 

3 

A-A 0,00025 

0,00073 

13,94 10,88 4136,66 6237,98 19088,21 

 

139799,62 
0,274 2,466 

B-B 0,00023 13,94 10,88 4496,37 6642,04 20324,64 

C-C 0,00023 13,94 10,88 4496,37 6642,04 20324,64 

D-D 0,00023 13,94 10,88 4496,37 6642,04 20324,64 

E-E 0,00023 13,94 10,88 4496,37 6642,04 20324,64 

F-F 0,00023 13,94 10,88 4496,37 6642,04 20324,64 

G-G 0,00025 13,94 10,88 4136,66 6237,98 19088,21 

 

2 

A-A 0,00025 

0,00073 

17 13,94 5156,66 7607,29 23278,30 

 

 

170487,35 

 

 

0,215 1,935 

B-B 0,00023 17 13,94 5605,07 8100,05 24786,15 

C-C 0,00023 17 13,94 5605,07 8100,05 24786,15 

D-D 0,00023 17 13,94 5605,07 8100,05 24786,15 

E-E 0,00023 17 13,94 5605,07 8100,05 24786,15 

F-F 0,00023  17 13,94 5605,07 8100,05 24786,15 

G-G 0,00025  17 13,94 5156,66 7607,29 23278,30 

 

1 

A-A 0,00025 

0,00073 

20,06 17 6176,66 9146,61 27988,62  

 

 

205042,69 

 

 

 

0,168 1,512 

B-B 0,00023 20,06 17 6713,76 9742,84 29813,09 

C-C 0,00023 20,06 17 6713,76 9742,84 29813,09 

D-D 0,00023 20,06 17 6713,76 9742,84 29813,09 

E-E 0,00023 20,06 17 6713,76 9742,84 29813,09 

F-F 0,00023 20,06 17 6713,76 9742,84 29813,09 

G-G 0,00025 20,06 17 6176,66 9146,61 27988,62 

R

D

C 

A-A 0,00025 

0,00063 

24,14 21,08 7536,66 11409,78 46551,90 

340438,9 0,092 0,828 

B-B 0,00023 24,14 21,08 8192,02 12124,27 49467,02 

C-C 0,00023 24,14 21,08 8192,02 12124,27 49467,02 

D-D 0,00023 24,14 21,08 8192,02 12124,27 49467,02 

E-E 0,00023 24,14 21,08 8192,02 12124,27 49467,02 

F-F 0,00023 24,14 21,08 8192,02 12124,27 49467,02 

G-G 0,00025 24,14 21,08 7536,66 11409,78 46551,90 

1 

E

S 

A-A 0,00025 

0,00063 

28,22 25,16 8896,66 11408,02 46544,72 

337199,29 0,030 0,27 

B-B 0,00023 28,22 25,16 9670,28 11966,17 48821,97 

C-C 0,00023 28,22 25,16 9670,28 11966,17 48821,97 

D-D 0,00023 28,22 25,16 9670,28 11966,17 48821,97 

E-E 0,00023 28,22 25,16 9670,28 11966,17 48821,97 

F-F 
0,00023 

28,22 25,16 9670,28 11966,17 48821,97 

G-G 0,00025 28,22 25,16 8896,66 11408,02 46544,72 
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2 

E

S 

A-A 0,00025 

0,00176 

32,25 29,19 6453,78 4753,87 19158,09 

137559,13 0,095 0,855 

B-B 0,00023 32,25 29,19 6796,46 4925,21 19848,59 

C-C 0,00023 32,25 29,19 6796,46 4925,21 19848,59 

D-D 0,00023 32,25 29,19 6796,46 4925,21 19848,59 

E-E 0,00023 32,25 29,19 6796,46 4925,21 19848,59 

F-F 
0,00023 

32,25 29,19 6796,46 4925,21 19848,59 

G-G 0,00025 32,25 29,19 6453,78 4753,87 19158,09 

 

    

 

  Tableau IV.13 : Inerties fictives des portiques dans le sens transversal (Y-Y). 
 

N 
Portiqu

e 

∑Ktn 

(m3) 

∑Kpn 

(m3) 
Mn Mn+1 Eθn EΨn E.Δn ∑EΔn If(m4) ∑If 

 

 

 

6 

1-1 0,000104 

0,00014 

4,76 0 
1907,05 6306,88 30020,74 

150103,7 

0,267 2,403 

2-2 0,000104 4,76 0 
1907,05 6306,88 30020,74 

3-3 0,000104 4,76 0 
1907,05 6306,88 30020,74 

4-4 0,000104 4,76 0 
1907,05 6306,88 30020,74 

5-5 0,000104 4,76 0 
1907,05 6306,88 30020,74 

 

5 

 

1-1 0,000104 

0,00023 

7,82 4,76 
5040,06 9099,65 27844,92 

139224,6 

0,285 2,565 

2-2 0,000104 7,82 4,76 
5040,06 9099,65 27844,92 

3-3 0,000104 7,82 4,76 
5040,06 9099,65 27844,92 

4-4 0,000104 7,82 4,76 
5040,06 9099,65 27844,92 

5-5 0,000104 7,82 4,76 
5040,06 9099,65 27844,92 

 

 

 

4 

1-1 0,000104 

0,00023 

10,88 7,82 
7491,98 12659,97 38739,5 

193697,5 

0,202 1,818 

2-2 0,000104 10,88 7,82 
7491,98 12659,97 38739,5 

3-3 0,000104 10,88 7,82 
7491,98 12659,97 38739,5 

4-4 0,000104 10,88 7,82 
7491,98 12659,97 38739,5 

5-5 0,000104 10,88 7,82 
7491,98 12659,97 38739,5 

 

 

 

3 

1-1 0,000104 

0,00073 

13,94 10,88 
9943,91 12761,19 39049,24 

195246,2 

0,196 1,764 

2-2 0,000104 13,94 10,88 
9943,91 12761,19 39049,24 

3-3 0,000104 13,94 10,88 
9943,91 12761,19 39049,24 

4-4 0,000104 13,94 10,88 
9943,91 12761,19 39049,24 

5-5 0,000104 13,94 10,88 
9943,91 12761,19 39049,24 

 

 

 

2 

1-1 0,000104 

0,00073 

17 13,94 12395,83 15562,42 

47621,00

5 

238105,02 

0,154 1,386 

2-2 0,000104 17 13,94 12395,83 15562,42 

47621,00

5 
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3-3 0,000104 17 13,94 12395,83 15562,42 

47621,00

5 

4-4 0,000104 17 13,94 12395,83 15562,42 

47621,00

5 

5-5 0,000104 17 13,94 12395,83 15562,42 

47621,00

5 

 

1 

1-1 0,000104 

0,00073 

20,06 17 
14847,75 18772,31 57443,26 

287216,3 

0,120 1,08 

2-2 0,000104 20,06 17 
14847,75 18772,31 57443,26 

3-3 0,000104 20,06 17 
14847,75 18772,31 57443,26 

4-4 0,000104 20,06 17 
14847,75 18772,31 57443,26 

5-5 0,000104 20,06 17 
14847,75 18772,31 57443,26 

 

R

D

C 

1-1 0,000104 

0,00063 

24,14 21,08 
18116,98 22842,87 93198,9 

465994,5 

0,067 0,603 

2-2 0,000104 24,14 21,08 
18116,98 22842,87 93198,9 

3-3 0,000104 24,14 21,08 
18116,98 22842,87 93198,9 

4-4 0,000104 24,14 21,08 
18116,98 22842,87 93198,9 

5-5 0,000104 24,14 21,08 
18116,98 22842,87 93198,9 

 

1

E

S 

1-1 0.000105 

0,00063 

28,22 25,16 
21182,53 14851,86 60595,58 

302977,9 

0,077 0,693 

2-2 0.000105 28,22 25,16 
21182,53 14851,86 60595,58 

3-3 0.000105 28,22 25,16 
21182,53 14851,86 60595,58 

4-4 0.000105 28,22 25,16 
21182,53 14851,86 60595,58 

5-5 0.000105 28,22 25,16 
21182,53 14851,86 60595,58 

 

2

E

S 

1-1 0.000105 

0,01445 

32,25 29,19 
1055,6 1241,58 5003,56 

25017,8 

0,052 0,468 

2-2 0.000105 32,25 29,19 
1055,6 1241,58 5003,56 

3-3 0.000105 32,25 29,19 
1055,6 1241,58 5003,56 

4-4 0.000105 32,25 29,19 
1055,6 1241,58 5003,56 

5-5 0.000105 32,25 29,19 
1055,6 1241,58 5003,56 

 
IV.6. Comparaison des inerties des voiles et des portiques : 

• Sens longitudinal (X-X) : 
Tableau IV.14 : Les valeurs des inerties dans le sens longitudinal. 

 

 Inertie totale des niveaux (m4) % de participation 

Inertie totale des voiles 3,599 65,11 

Inertie totale des portiques 1,928 34,88 

Voiles + portique 5,527 100 
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• Sens transversal (Y-Y) : 
Tableau IV.15 : Les valeurs des inerties dans le sens transversal. 

 

 Inertie totale des niveaux (m4) % de participation 

Inertie totale des voiles 1,12 41,221 

Inertie totale des portiques 1,597 58,778 

Voiles + portique 2,717 100 

 

Conclusion  

Notre système de contreventement est mixte, doit donc être assuré conjointement par 

des voiles et des portiques. 

Le RPA prescrit pour ce système de contreventement, les recommandations suivantes : 

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

charges verticales. 

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

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

Dans ce cas de système de contreventement mixte, la valeur du coefficient de comportement est 

égale à 5, (R=5). 
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V.1. Modélisation de la structure avec

  1.1. Introduction : 

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis

sollicitations qui la mobilisent 

méthodes de calcul très rigour

Dimensions Analyses Building Systems)

des éléments finis (MEF), conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet de 

modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface 

graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique

dynamique (séisme). 

 

 1.2. Etapes de modélisation

A. Définir la géométrie de la structure

• Choix de l’unité 

On doit choisir un système d’unités

déroulante à droite de la barre 

• Création d’un nouveau model

Pour créer un nouveau model on clique sur l’icône «

de dialogue s’affiche «New Model Initialization»
 

Trois choix s’offrent, on clique sur 

• Caractéristique géométriques de la structure (Linge de 

Après avoir cliqué sur la troisième case, une autre boite de dialogue intitulée 

Plan Grid System and Story Data Definition»
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Modélisation de la structure avec le logiciel ETABS 

La complexité de l’étude dynamique d’une structure vis-à-vis des différentes 

sollicitations qui la mobilisent sous les charges verticales et horizontales, demande des 

méthodes de calcul très rigoureuses. On utilisant le logiciel ETABS (Extented

Dimensions Analyses Building Systems)qui est un logiciel de calcul basée sur la méthode 

conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet de 

modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface 

graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique

Etapes de modélisation 

Définir la géométrie de la structure 

On doit choisir un système d’unités pour la saisie des données à partir d’une liste 

à droite de la barre d’état. 

Création d’un nouveau model 

nouveau model on clique sur l’icône «New Model
«New Model Initialization» 

 

, on clique sur «No»pour créer un nouveau fichier vierge.

Caractéristique géométriques de la structure (Linge de construction)

cliqué sur la troisième case, une autre boite de dialogue intitulée 

Plan Grid System and Story Data Definition» apparait, 

 

-On introduit le nombre des lignes de 

construction suivant x-x, suivant 

avec un simple clique sur «Custom Grid

Spacing » 

-On introduit le nombre d’étage 

(Number of stories) et les hauteurs des 

étages on cliquant sur «Custom Story 

Data» 
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vis des différentes 

sous les charges verticales et horizontales, demande des 

(Extented Three 

basée sur la méthode 

conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet de 

modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface 

graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour l’analyse statique (G,Q) et 

partir d’une liste 

New Model  ». Une boite 

pour créer un nouveau fichier vierge. 

construction) 

cliqué sur la troisième case, une autre boite de dialogue intitulée «Building 

 

On introduit le nombre des lignes de 

, suivant y-y 

«Custom Grid 

On introduit le nombre d’étage 

) et les hauteurs des 

«Custom Story 



Chapitre V :                                      

 

B. Spécifier les caractéristiques géométrique et mécanique des éléments

1. Caractéristiques mécaniques des matériaux

Les caractéristiques des matériaux sont définies dans la boite de dialogue intitulée 

«Material Property Data», on cliquant sur «

bien sur  «Define Material

 

Par suite en sélectionnant«OTHER
boite de dialogue s’affiche pour apporter les 
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Spécifier les caractéristiques géométrique et mécanique des éléments

mécaniques des matériaux 

Les caractéristiques des matériaux sont définies dans la boite de dialogue intitulée 

, on cliquant sur «Define» puis «Material Properties» 

Material Properties». 

 

 

OTHER» et en cliquant sur «Modify/Show Material
boite de dialogue s’affiche pour apporter les modifications nécessaires 

On sélectionne «CONC»et on clique 

sur «Modify/Show Material

boite de dialogue suivante s’affiche et 

on fait les modifications nécessaire.
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Spécifier les caractéristiques géométrique et mécanique des éléments : 

Les caractéristiques des matériaux sont définies dans la boite de dialogue intitulée 

Properties» ou 

Modify/Show Material» une 

 

 

et on clique 

«Modify/Show Material» la 

oite de dialogue suivante s’affiche et 

on fait les modifications nécessaire. 
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2. Caractéristique géométriques des éléments

Les caractéristiques géométriques des poteaux et des poutres sont définies dans la boite 

de dialogue «Define Frame Properties»

bien l’icône la boite suivante s’affiche

On clique sur «Delete Property»

Sections déjà existant dans le but de retrouver 

Facilement les séctios ajouter.Un clique sur 

«Add Rectangular»pour introduire les caractéristiques

des élements verticaux et horisontaux.

� Pour les poteaux : 
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Caractéristique géométriques des éléments 

Les caractéristiques géométriques des poteaux et des poutres sont définies dans la boite 

«Define Frame Properties» on clique sur «Define» ⇒  «Frame Section» 

la boite suivante s’affiche : 

«Delete Property» pour supprimer tout les  

Sections déjà existant dans le but de retrouver  

Facilement les séctios ajouter.Un clique sur  

pour introduire les caractéristiques 

élements verticaux et horisontaux. 
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Les caractéristiques géométriques des poteaux et des poutres sont définies dans la boite 

«Frame Section» ou 
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� Pour les poutres : 

Les caractéristique géométriques des planchers en corps creux , des dalles pleines et des 

voiles sont définies dans la boite de dialogue intitulée 

Section» on cliquant sur «Define»

. 

On clique sur «Add New Slab»

3. La disposition des éléments suivant les linges de 

a- Les poteaux : 

La méthode consiste à ce mettre en 

«Draw  ⇒  Draw Line Objects 

par l’icône  
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Les caractéristique géométriques des planchers en corps creux , des dalles pleines et des 

voiles sont définies dans la boite de dialogue intitulée «Define Wall/Slab/Deck 
«Define» ⇒  «Wall/Slab/Deck Section» ou bien sur l’icône

«Add New Slab» ou «Add New Wall» pour ajouter des éléments tel que

 

La disposition des éléments suivant les linges de construction

La méthode consiste à ce mettre en «Plan view» puis suivre les étapes suivant

Draw Line Objects  ⇒  Create Columns in Region or at Clicks (Plan)»

 

Modélisation et vérification aux exigences du RPA 

174 

Les caractéristique géométriques des planchers en corps creux , des dalles pleines et des 

«Define Wall/Slab/Deck 
ou bien sur l’icône

pour ajouter des éléments tel que : 

construction 

puis suivre les étapes suivant : 

Create Columns in Region or at Clicks (Plan)»  ou 
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b- Les poutres: 

La modélisation des poutres se fait en 

Object  ⇒  Create Line in Region or at Clicks (Plan, Elev, 3D)» 

et  

c- les voiles : 

La modélisation des voiles se fait en 

Objects ⇒  DrawWalls (Plan)»

d- Dalle pleine et planchers corps creux

«Draw ⇒  Draw Area Objects

l’icône  et  

C. Introduire les charges statiques et dynamiques

1-Charge statique : 

On clique sur «Define ⇒  Static lood cases»
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La modélisation des poutres se fait en «Plan View» comme suite : «Draw

Create Line in Region or at Clicks (Plan, Elev, 3D)» ou bien par l’icône 

 

La modélisation des voiles se fait en «Plan View» comme suite:«Draw

DrawWalls (Plan)» ou avec l’icône  et  

 

Dalle pleine et planchers corps creux : 

Draw Area Objects  ⇒  Draw Rectangular Areas (Plan, Elev)»

 

les charges statiques et dynamiques 

Static lood cases»ou  
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«Draw ⇒  Draw Line 

ou bien par l’icône 

Draw ⇒  Draw Area 

Draw Rectangular Areas (Plan, Elev)» ou par 
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En introduisant la valeur de 1 dans la case 

compte le poids propre des éléments en le rajoutant automatiquement aux charges 

permanentes G. 

a- Charges statique pour les éléments linéaires

Sélectionner les éléments linéaires en question (poutre, poutrelles..) et choisir le cas de 

charge :  -Charge réparties 

l’icône . 

- Charge concentrées
b- Charges statique pour les éléments surfaciques

Sélectionner les éléments surfaciques en question (dalles pleines, plancher en corps 

creux, balcon…..) et choisir le cas de charge

ou par . 

2-  Charge dynamique (sismiques)

L’introduction du chargement dynamique (Sismique) passe par trois étapes

 1er étape : Définition de spectre de réponse

2eme étapes : Introduction de spectre

L’introduction du spectre de 

Response Spectrum Functions» 
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En introduisant la valeur de 1 dans la case «Selt Weight Multiplier» le logiciel prend en 

compte le poids propre des éléments en le rajoutant automatiquement aux charges 

Charges statique pour les éléments linéaires 

Sélectionner les éléments linéaires en question (poutre, poutrelles..) et choisir le cas de 

 : «Assign ⇒  Frame/Line Loads  ⇒  Distributed» 

Charge concentrées : «Assign ⇒ Frame /Line Loads ⇒ Point» 
Charges statique pour les éléments surfaciques 

Sélectionner les éléments surfaciques en question (dalles pleines, plancher en corps 

creux, balcon…..) et choisir le cas de charge : «Assigne ⇒  Shell/Area Loads

Charge dynamique (sismiques) : 

L’introduction du chargement dynamique (Sismique) passe par trois étapes

: Définition de spectre de réponse 

 

: Introduction de spectre : 

L’introduction du spectre de réponse dans ETABS se fait comme suite : «

Response Spectrum Functions» ou par l’icône . 
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le logiciel prend en 

compte le poids propre des éléments en le rajoutant automatiquement aux charges 

Sélectionner les éléments linéaires en question (poutre, poutrelles..) et choisir le cas de 

Distributed» ou avec 

Point» ou  

Sélectionner les éléments surfaciques en question (dalles pleines, plancher en corps 

Shell/Area Loads ⇒ Uniform» 

L’introduction du chargement dynamique (Sismique) passe par trois étapes : 

: «Define⇒ 
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3eme étape : Définir la charge sismique

Le séisme est défini par deux composantes horizontales suivant les axes X et Y, 

introduites comme suite : «Define

� Combinaison de charges

Introduire les combinaisons de charges à l’ELU et l’ELS, les 4 combinaisons définis par 

l’article 5.2/ RPA 99, la combinaison

Load Combination» ou par
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: Définir la charge sismique 

Le séisme est défini par deux composantes horizontales suivant les axes X et Y, 

«Define ⇒  Response Spectrum Cases» ou par 

 

Combinaison de charges 

Introduire les combinaisons de charges à l’ELU et l’ELS, les 4 combinaisons définis par 

l’article 5.2/ RPA 99, la combinaison poids (art 4.5/RPA 99) comme suite:

. 
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Le séisme est défini par deux composantes horizontales suivant les axes X et Y, 

ou par l’icône . 

Introduire les combinaisons de charges à l’ELU et l’ELS, les 4 combinaisons définis par 

/RPA 99) comme suite:«Define ⇒ 

 

 

 



Chapitre V :                                      

 

D- Spécifier les conditions aux limites

1. Appuis :  

Sélectionner tout les nœuds 

l’icône . 

 

2. Définition de la masse sismique

«Define ⇒  Masse Source» ou par

3. Diaphragme: 

On définie les diaphragme par

sélectionnant tout le plancher par suit on clique sur 

puis coucher «Rigid» puis ok, 

 

 

 

 

 

E- Lancer l’analyse 

Avant de lancer l’analyse, il y’a lieu de spécifier le nombre de mode en suivant le 

cheminement suivant «Analyze
comme suit : 
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Spécifier les conditions aux limites 

 : «Assign ⇒ Joint/Point ⇒  Restraints (Support)»

Définition de la masse sismique : 

ou par l’icône . 

 

les diaphragme par : «Define ⇒  Diaphragms» ou avec l’icône

sélectionnant tout le plancher par suit on clique sur   en suit Add New Diaphragm

ok, la même chose pour les autres planchers.

Avant de lancer l’analyse, il y’a lieu de spécifier le nombre de mode en suivant le 

«Analyze ⇒  Set Analysis Options ⇒  Set Dynamic
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Restraints (Support)» ou par 

ou avec l’icône ,on 

Add New Diaphragm 

la même chose pour les autres planchers. 

Avant de lancer l’analyse, il y’a lieu de spécifier le nombre de mode en suivant le 

Set Dynamic Parameters» 
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Enfin le lancement de l’analyse se fait par 

l’icône ou F5 du clavier. 

V.2. Vérification aux exigences du RPA

V.2.1. Vérification de la période
La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des 

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser selon les cas est la s

 

 
hn: hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la struct

niveau (N)⟹hN=32.25 m 

CT : coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage. Il est 

donné par le tableau (4.6) du RPA 99
 ⟹Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton 

armé CT=0.05 

D’après le logiciel ETABS la période Max obte

vibration. 

T � 0.05 � 32.25	 
� � 0.67s
������ � �. �� � �. �� � �. ��

V.2.2. Vérification de l’effort tranchant à la base:
Il faut vérifier que: Vt > 0.80 V
Vt: Effort tranchant à la base de la structure (Tirer des résultats de l’ETABS)

Pour le calcul de la valeur de 

� A: coefficient d’accélération de zone

lazone sismique et le groupe d’usage du bâtiment.

                          -Zone sismique

                          -Groupe d’usage
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Enfin le lancement de l’analyse se fait par «Analyze  ⇒  Run Analysis» 

exigences du RPA 

érification de la période :  
La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des 

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

� � ��� � �!�
� "� , �. �$ !�

√&' 

: hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier 

coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage. Il est 

(4.6) du RPA 99. 

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton 

D’après le logiciel ETABS la période Max obtenue est de (0.83 s)pour le 1

� �  �!�
� "�  

s 

� � �. (�) 
��s   Condition vérifiée. 

. Vérification de l’effort tranchant à la base: 
> 0.80 VMSE………(Art 4.3.6 de RPA) 

: Effort tranchant à la base de la structure (Tirer des résultats de l’ETABS)

Pour le calcul de la valeur de V on va se baser sur la méthode statique équivalente.

* � +.,.-
. / 

coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 de RPA suivant 

lazone sismique et le groupe d’usage du bâtiment. 

Zone sismique : IIa 

Groupe d’usage : 2 

Pour la vérification de model on 

clique sur «Analyze ⇒  Check 

Model», coucher tout avant de 

tapper sur OK 

⟹A=0.15 
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Analysis» ou bien avec 

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

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

ure jusqu’au dernier 

coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage. Il est 

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton 

nue est de (0.83 s)pour le 1er mode de 

: Effort tranchant à la base de la structure (Tirer des résultats de l’ETABS) 

la méthode statique équivalente. 

4.1 de RPA suivant 

Pour la vérification de model on 

Check 

coucher tout avant de 
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� R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est donnée par le 

tableau 4.3 en fonction de système de contreventement tel que défini en 

3.4⟹R=5 

� Q : facteur de qualité 

La valeur de Q est déterminée par la formule :    - � � + ∑ 34(45�  

Pq : est la pénalité selon que le critère de qualité (q) est satisfait ou non sa valeur 

est donnée au tableau (4.4 /RPA99 version 2003). 

 

 

 

D

:

F

a

c

t 

 
� D

 : facteurd’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, 

dufacteur de correction d’amortissement (ƞ) et de la période fondamentale de la 

structure (T). 

2.5ƞ                                             0≤T≤T2 

D=        2.5ƞ(T2/T)2/3                            T2≤T≤3s (Formule 4.2 de RPA) 

2.5ƞ(T2/3)2/3 (3/T)5/3      T≥3s 

 

T2 : période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le (tableau 4.7 
de RPA) ⟹ T2(S2) = 0,4 sec 

 

� � 0,67	s 

ƞ: Facteur de correction d’amortissementdonné par la formule : 

ƞ=7 �
(9:;) ≥ �. �  (Formule 4.3 de RPA) 

Où ξ(%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériauConstitutif, du 

type de structure et de l’importance des remplissages. (Tableau 4.2 de RPA) 

ƞ=7 >
?:@,A � 0.81 > 0.7⟹  CV 

Après calcul on trouve   Dx=Dy=1.43 
 

� W: poids totale la structure : WT=42210 KN. 
 

*E � *F � �. �G � �. "� � �. 9
G � "99�� � 9��9. $�HI 

 

  x-x y-y 

Critère q  observation Pq Pq 

Condition minimales sur les files du 

contreventement 

Non-observé 0,05 0,05 

Redondance en plan Non-observé 0,05 0,05 

Régularité en plan Non-observé 0,05 0,05 

Régularité en élévation Non-observé 0,05 0,05 

Contrôle de la qualité des matériaux observé 0 0 

Contrôle de la qualité de l'exécution observé 0 0 

   Qtotal 1,2 1,2 
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Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique

Vxdyn=1803.02 KN 

Vydyn=1997.98 KN 

Vérification : 

 

Vx dyn=1803.02 KN> 80% V

Vy dyn=1997.98 KN>80% V

 

Donc : l’effort tranchant a la base est 

 

V.2.3.Pourcentage de participation de la 
Le pourcentage de la masse modale participante au séisme doit 

dans les deux sens (X-X) et (Y

 

La somme des masses dans le9

d’où la condition du RPA est vérifiée.

 

V.2.4. Vérification de

1- Excentricité accidentelle

ex = ey =Max  

 

 On prend e= 1.16 m 

2- Excentricité théorique

ey= |YCM - YCR| 
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Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique : 

80% Vx calculé=1738.376 KN⟹ Condition vérifiée

80% Vy calculé =1738.376 KN⟹ Condition vérifiée

tranchant a la base est vérifiée. 

.Pourcentage de participation de la masse modale : 
Le pourcentage de la masse modale participante au séisme doit être supérieur

X) et (Y-Y). (Article 4.3.4 RPA99 version 2003)

La somme des masses dans le9eme mode dépasse 90% de la masse totale du bât

d’où la condition du RPA est vérifiée. 

érification de l’effet de torsion d’axe (art 4.2.7 du RPA)

Excentricité accidentelle :  

Excentricité théorique : ex=|XCM - XCR| 

5% Lx 

5% Ly 

                       0.05�23.20 �1.16 m

⟹		Max		
																									0.05�18.48�0.92m
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Condition vérifiée 

Condition vérifiée 

supérieur à 90% 

4.3.4 RPA99 version 2003) 

 
dépasse 90% de la masse totale du bâtiment, 

d’axe (art 4.2.7 du RPA) : 

1.16 m 

0.92m 
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  Centre de masse Centre de torsion Excentricité 

Niveau Masse  XCM YCM XCR YCR ex ey 

2 E.sol 489,20 12,51 10,86 12,88 9,98 0,37 0,88 

1 E.sol 519,73 12,57 10,24 11,84 9,73 0,73 0,51 

RDC 483,84 12,525 10,21 11,34 9,66 1,18 0,55 

Etage 1 468,81 12,25 10,66 11,21 9 ,80 1,04 0,86 

Etage 2 468,82 12,25 10,54 11,17 9,81 1,08 0,73 

Etage 3 459,53 12,24 10,66 11,17 9,71 1,07 0,95 

Etage 4 451,52 12,23 10,30 11,18 9,42 1,05 0,88 

Etage 5 590,58 12,20 10,57 11,19 9,63 1,01 0,94 

 

V.2.5. Vérification de l’effort normal réduit dans les poteaux (Art 7.4.3.1 

RPA99/version2003) : 

Dans le but d’éviter ou de limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations 

d’ensembles dues au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limité par la 

condition suivante : 

P � QR
ST � UT9� ≤ �. � 

Avec : 

Nd: Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton tiré du logiciel, sous la 

combinaison accidentelle. 

Bc : section du poteau considéré. 

fc28 : la résistance caractéristique du béton  

 

Les valeurs obtenues après calcul sont données dans le tableau suivant : 

 
 

Etage considère Nd(KN) Bc(m²) fc28(KN/m²) ν condition 
E-sol 2 2009,42 0.275 25000 0.29 Vérifier 

E-sol 1 et RDC 1800,17 0.25 25000 0.28 Vérifier 

Du 1erau 3emeétage 1166,53 0.16 25000 0.29 Vérifier 

Du 4eme au dernier niveau 502,66 0.09 25000 0.22 Vérifier 

 

V.2.6. Vérification des déplacements inter étage:  

A chaque niveau «k» de la structure il est calculé comme suit : 

WX � Y. WZ[RPA 99 version 2003 art 4.43 

Avec :  

WZ[: Déplacement horizontal du aux forces sismique. 

R: coefficient de comportement. 

∆]� ^] − ^]`�  Le déplacement relatif au niveau «k» par rapport au niveau «k-1». 
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Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont 

adjacents, et tels que calculés selon le paragraphe 4.2.10 ne doivent pas dépasser 1% de 

la hauteur de l’étage.∆[� (W[ − W[`a) � ∆[bcd� 1%	ℎ[ 

 Sens  x-x Sens y-y 

Nivea

u 

WZ[ R W[ ∆[ ∆[bcd ob

s 

WZ[ R W[ ∆[ ∆[bcd ob

s 

5 0,013 5 0,065 0,008 0,030

6 

CV 0,0096 5 0,048 0,006 0,030

6 

CV 

4 0,0115 5 0,057 0,008 0,030

6 

CV 0,0084 5 0,042 0,006

5 

0,030

6 

CV 

3 0,0098 5 0,049 0,009 0,030

6 

CV 0,0071 5 0,035

5 

0,006

5 

0,030

6 

CV 

2 0,008 5 0,04 0,009 0,030

6 

CV 0,0058 5 0,029 0,007 0,030

6 

CV 

1 0,0062 5 0,031 0,009 0,030

6 

CV 0,0044 5 0,022 0,007 0,030

6 

CV 

RDC 0,0044 5 0,022 0,01 0,040

8 

CV 0,0032 5 0,016 0,008 0,040

8 

CV 

1 

E.sol 

0,0023 5 0,011

5 

0,008 0,040

8 

CV 0,0016 5 0,008 0,005

5 

0,040

8 

CV 

2 

E.sol 

0,0007 5 0,003

5 

0,003

5 

0,040

3 

CV 0,0005 5 0,002

5 

0,002

5 

0,040

3 

CV 

 
V.2.7. Déplacement maximal 

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule 

suivante : 

^g�E ≤ h � ij
500 � 0.065	

f : La flèche admissible. 

Ht : La hauteur totale du bâtiment. 
Suivant x 

δx max=0.065≤0.065⟹         condition vérifier 

Suivant y 
δy max=0.048≤0.065⟹        condition vérifier 

 

� On peut aussi déterminer le déplacement maximal avec les graphes  
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       Le déplacement max suivant X

Wdbk � 0,03 ≤ h � lm
Ann � 0.065

 
V.2.8. Vérification de l’effet P

Les effets du 2éme ordre (ou l’effet P

si la Condition suivantes est satisfaite à tous les niveaux :

Avec : 

Δk: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k

Vk: Effort tranchant d’étage au niveau « k ».

hk: Hauteur de l’étage « k ». 

Pk: poids de chaque étage  

Les valeurs obtenues après calcul sont d

 
   

Niveau Pk Hk 

5 6960,37 3,06 

4 11651,36 3,06 

3 16523,07 3,06 

2 21394,78 3,06 

1 26266,49 3,06 

RDC 31670,92 4,08 

1 E-sol 37075,37 4,08 

2 E-sol 42209,99 4,03 

 

On constate que θkx et θky sont inférieur à « 

Donc : l’effet P-∆ peut être négligé pour le cas de notre structure.

 
Conclusion : 
Après avoir effectuée toutes les vérifications selon les exigences du RPA, on peut passer 

au ferraillage des éléments structuraux.
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suivant X-X                           Le déplacement max suivant Y

065		⟹opqrsjspqtéushsév	
Vérification de l’effet P-∆ (Art 5.9 RPA99/mod2003) :

ordre (ou l’effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments, 

si la Condition suivantes est satisfaite à tous les niveaux : 

w[ � x[∆[
y[ℎ[ ≤ 0.10 

: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1». 

: Effort tranchant d’étage au niveau « k ». 

 

Les valeurs obtenues après calcul sont données dans le tableau suivant 

Sens x-x 

∆k yk wk ∆z 

 0,009 574,15 0,03 0,006 

 0,008 830,98 0,03 0,0065 

 0,009 1033,81 0,04 0,0065 

 0,009 1203,65 0,04 0,007 

 0,009 1350,16 0,052 0,007 

 0,01 1481,76 0,0481 0,008 

 0,008 1586,04 0,042 0,0055 

 0,0035 1651,97 0,02 0,0025 

sont inférieur à « 0.1 ». 

peut être négligé pour le cas de notre structure.

Après avoir effectuée toutes les vérifications selon les exigences du RPA, on peut passer 

au ferraillage des éléments structuraux. 
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Le déplacement max suivant Y-Y 

(Art 5.9 RPA99/mod2003) : 
négligés dans le cas des bâtiments, 

onnées dans le tableau suivant  

Sens y-y 

Vy w[  

666,15 0,0204 

977,09 0,025 

1233,92 0,028 

1456,8 0,0335 

1639,7 0,0366 

1795,06 0,034 

1917,11 0,026 

1997,78 0,013 

peut être négligé pour le cas de notre structure. 

Après avoir effectuée toutes les vérifications selon les exigences du RPA, on peut passer 
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VI.1.  Ferraillage des poteaux  

Les poteaux sont des éléments linéaires verticaux, calculés en flexion composée en 

considérant un état de fissuration non préjudiciable sous l’effet des sollicitations les 

plusdéfavorables suivant les deux sens.  

 

TableauVI.1 : caractéristique de calcul en situation durable et accidentelle 

 fe(MPA) Fc28(MPA) ɣb ɣs Fbu(MPA) σs(MPA) 
Situation durable 400 25 1.5 1.15 14.2 348 
Situation 
accidentelle 

400 25 1.15 1 18.48 400 

 
Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans 

lesdeux sens et en tenant compte de trois types de sollicitations : 

 -Effort normal maximal et moment correspondant : Nmax - Mcorr 

 -Effort normal minimal et moment correspondant : Nmin - Mcorr 

 -Moment fléchissant maximal et effort normal correspondant :Mmax-Ncor 

 

 Combinaisons de calcul : 

RPA.99/modifié 2003 :                     BAEL.91/modifié 99 : 

G Q E                                                1.35 G+1.5 Q                         

0,8G E                                                  G+Q   

VI.1.1  Recommandation du RPA 2003/ art 7.4.2.1 :  

a) Les armatures longitudinales :  

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

Leur pourcentage minimal est de :0,8 % en zone IIa 

Leur pourcentage maximal est de : 

 -4% en zone courante 

 -6% en zone de recouvrement 

Tableau VI.2 : Pourcentage total des aciers longitudinaux des poteaux 

Dimensions des 

poteaux (cm2) 

 

A minimal (cm2) 

(0.8% de la 

section) 

Amaximal(cm2) 

Zone courante 

(4% de la 

section) 

Zone de 

recouvrement 

(6% de la 

section) 

55x50 22 110 165 

50x50 20 100 150 

40x40 12.8 64 96 

30x30 7.2 36 54 

 

Le diamètre minimum des aciers est de 12  (12 mm) 

La longueur de recouvrement minimal  40LR   (zone IIa) 
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La distance entre les barres longitudinales dans une face du poteau ne doit pas 

dépasser : 

                      L = 25 cm (zone IIa). 

Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à l’extérieure des zones 

nodales (zones critique) 

 

b) Les armatures transversales : (RPA 99Version 2003, Art.7.4.2.2) 

-Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante : 
𝑨𝒕

𝒕
=

𝝆𝒂. 𝑽𝒖

𝒉𝒕. 𝒇𝒆
 

Avec : 

Vu : effort tranchant de calcul. 

ht : hauteur totale de la section brute. 

fe: contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

ρa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 

tranchant. 

  











575.3

55.2

g

g

a  

g  : L’élancement géométrique du poteau. 

  a

I f
g  ou

b

I f
g   

If : La longueur de flambement des poteaux. 

a, b : dimensions de la section droite du poteau. 

t: espacement des armatures transversales. 

Ou :t≤ Min (10∅l min ; 15cm)    ⟹en zone nodale 

t’≤ 15∅l min⟹en zone courante 

  : est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau. 

-La quantité minimale d’armatures transversales At/t.b1 en % est comme suit : 

 

 
%3.0A5 ming   

 
%8.03 min  Ag  

 
 53 g  Interpolation entre les valeurs limites du poteau. 

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

diamètre suffisants  mm12  pour permettre une vibration correcte du béton sur 

toute la hauteur des poteaux. 

-Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 1350 ayant une longueur 

droite de 10min 
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VI.1.2. Calcul du ferraillage : 

1. Armatures longitudinales : 
Les résultats des efforts internes des poteaux pour toutes les combinaisons sont donnés 
par le logiciel ETABS. 
 Le ferraillage de ce dernier se fait par un calcul automatique à l’aide du logiciel  « 
Socotec ». 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant : 

Tableau VI.3 : Ferraillage des poteaux suivant les deux sens: 

Niv Section N (KN) M 

(KN.m) 

Acalc 

(cm2) 

obs Amin 
RPA 

(cm2) 

Aadopté Choix 

des 

barres 

2 E 

–sol 

55x50 Nmax=-

2009.42 

-

17,238 

0 SEC 22 24,12 12HA16 

Nmin=1081,63 3,023 15,73 SPC 

Ncorr=-

1040,67 

-

50,277 

0 SEC 

1 E 

–sol 

et 

RDC 

50x50 Nmax=-

1800,17 

-

20,054 

0 SEC 20 20,35 4HA16 

+ 

8HA14 
Nmin=751,83 4,885 11,13 SPC 

Ncorr=-229,54 86,133 2,17 SPC 

1; 2; 
3 

40x40 Nmax=-
1166,53 

15,915 0 SEC 12,8 15,2 4HA14 

+ 

8HA12 
Nmin=176,3 2,766 2,77 SPC 

Ncorr=-172,36 72,235 3,55 SPC 

4; 5 30x30 Nmax=-502,66 14,466 0 SEC 7,2 13,57 12HA12 

 

 

Nmin=221,85 33,161 7,08 SPC 

Ncorr=-135,91 44,161 3,35 SPC 

 

 Poteaux (55x50) cm2 : 

Sens x-x : Aadoptés= 4HA16=8,04 cm2 

Sens y-y : Aadoptés= 4HA 16=8,04 cm2 

ATotal-adoptée= 12HA16= 24,12 cm2> 𝑨𝒎𝒊𝒏−𝑹𝑷𝑨 = 𝟐𝟐𝒄𝒎𝟐 

 Poteaux (50x50) cm2 : 

Sens x-x : Aadoptés= 2HA16 + 2HA14=7,1 cm2 
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Sens y-y :Aadoptés= 2HA 16 +2HA14=7,1 cm2 

ATotal-adoptée= 4HA16 +8HA14= 20,35 cm2> 𝐴𝑚𝑖𝑛−𝑅𝑃𝐴 = 20 𝑐𝑚2 

 Poteaux (40x40) cm2 : 

Sens x-x : Aadoptés= 2HA14 + 2HA12=5,34 cm2 

Sens y-y : Aadoptés= 2HA 14 +2HA12=5,34 cm2 

ATotal-adoptée= 4HA14 +8HA12= 15,2 cm2> 𝐴𝑚𝑖𝑛−𝑅𝑃𝐴 = 12,8 𝑐𝑚2 

 Poteaux (30x30) cm2 : 

Sens x-x : Aadoptés= 4HA12=4,52 cm2 

Sens y-y : Aadoptés= 4HA 12=4,52 cm2 

ATotal-adoptée= 12HA12= 13,57cm2> 𝐴𝑚𝑖𝑛−𝑅𝑃𝐴 = 7,2 𝑐𝑚2 

Les sections d’armatures adoptées doivent être disposées symétriquement par rapport 

au CDG de la section. 

Toutes les sections d’armatures longitudinales adoptées ont au moins un diamètre de 12 

mm selon les exigences de RPA. 

 Distance entre les barres verticales dans une face du poteau : (Art 7.4.2.1 
RPA99 modifié 2003) : 

L’espacement maximale entre les barres verticales se trouve au niveau du poteau de 
dimensions (55x50) cm2, il est de: 
1

3
× [ℎ − (𝑐 + 𝑐 ′)] =

1

3
× [55 − (3 + 3)] = 16,33 𝑐𝑚 < 25 𝑐𝑚, telle que exigé par RPA. 

 Longueur minimale de recouvrement : (Art 7.4.2.1 RPA99 modifié 2003) : 
La longueur minimale de recouvrement Lr=40∅ en zone IIa. 
 
Pour les HA16 : 
Lr = 40∅ = 40 × 1.6 = 64cm 
Pour les HA14 : 
Lr = 40∅ = 40 × 1.4 = 56cm 
Pour les HA12 : 
Lr = 40∅ = 40 × 1.2 = 48cm 
 

 La longueur de scellement droit (Art A6.1.23 BAEL 91) : 

𝐥𝐬 =
∅𝐟𝐞

𝟒𝛕𝐬𝐮
 

τsu = 0.6Ѱs
2ft28 

ft28 = 0.6 + 0.06fc28 
Ѱs = 1.5pour les aciers a haute adherence. 

 
Pour les HA16 : 

ls =
1.6 × 40000

4(0.6 × 1.5² × 210)
= 56.43cm 

On prend :Ls = 60 cm 
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Pour les HA14 : 

ls =
1.4 × 40000

4(0.6 × 1.5² × 210)
= 49.38cm 

On prend :Ls = 50cm 
 

Pour les HA12 : 

ls =
1.2 × 40000

4(0.6 × 1.5² × 210)
= 42.33cm 

On prend :Ls = 45 cm 
 

2.  Armatures transversales : 

Les armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la formule suivante :       
𝑨𝒕

𝒕
=

𝝆𝒂. 𝑽𝒖

𝒉𝒕. 𝒇𝒆
⟹     𝑨𝒕 =

𝝆𝒂.𝑽𝒖 .𝒕

𝒉𝒕. 𝒇𝒆
 

Avec : 

Vu : effort tranchant de calcul (donné par ETABS). 

fe: 400 MPa. 

ρa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 

tranchant. 












575.3

55.2

g

g

a ⟹     
a

I f
g  ou

b

I f
g 

 

 

Tableau VI.4:Valeurs de «𝜆𝑔» et «𝜌𝑎» pour les différentes sections des poteaux
 

Niv Section 

(m) 

He (m) L0 (m) If=0,7l0 𝜆𝑔 

(
𝐼𝑓

𝑎
𝑜𝑢

𝐼𝑓

𝑏
) 

𝜌𝑎 

2E-sol 0,55x0,50 4,03 3,48 2,436 4,87 3,75 

1E-sol, 

RDS 

0,50x0,50 4,08 3,58 2,506 5,01 2,5 

1; 2; 3 0,40x0,40 3,06 2,66 1,862 4,65 3,75 

4 ; 5 0,30x0,30 3,06 2,76 1,932 6,44 2,5 

 

t: espacement des armatures transversales. 

Ou :  En zone nodale : t≤ Min (10 ∅l min ; 15cm  ⟹  t≤ Min (10× 1,2 ; 15cm) =12 cm 

⟹  t = 12 cm 

En zone courante :  t’≤ 15 ∅l min⟹𝑡 ′ ≤ 15 × 1,2 = 18 𝑐𝑚 

        ⟹  𝑡 ′ = 15 𝑐𝑚 
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 La quantité minimale d’armatures transversales At/t.b1 en % est comme 

suit : 

 

Tableau VI.5: Sections minimales des armatures transversales.
  

Niv Section 𝜆𝑔 

 

At-min/t.b1 

% 

t (cm) At-min 

(cm2) 

2E-sol 55x50 4,87 0,34 Zone nodale t=12 

 

2,04 

Zone courante 

t=15 

2,55 

1E-sol, RDS 50x50 5,01 0,3 Zone nodale t=12 

 

1,8 

Zone courante 

t=15 

2,25 

1; 2; 3 40x40 4,65 0,4 Zone nodale t=12 

 

1,92 

Zone courante 

t=15 

2,4 

4 ; 5 30x30 6,44 0,3 Zone nodale t=12 

 

1,08 

Zone courante 

t=15 

1,35 

 

Les valeurs du pourcentage« At-min /t.b1» pour les poteaux  (55x50) et (40x40) sont 
obtenues par interpolation. 

 Détermination des armatures transversales : 

Tableau VI.6: Les armatures transversales des poteaux. 

Niv Section  𝜌𝑎 Vu 

(KN) 

Espacement 

(cm) 

h1(cm) fe 

(KN/cm2) 

At 

calculé 

(cm2) 

At 

min 

Cm2 

At-

adoptés 

Cm2 

2E-

sol 

55x50 3,75 39,62 Zone nodale 

t=12 

  

55 40 0,81 2,04 4HA10 

= 

3,14 

Zone 

courantet=15 

1,01 2,55 

1E-

sol ; 

RDC 

50x50 2,5 43,38 Zone nodale 

t=12 

 

50 40 0,65 1,8 4HA10 

= 

3,14 

Zone 

courante 

t=15 

0,81 2,25 

1 ;2 ;3 40x40 3,75 50,42 Zone nodale 40 40 1,42 1,92 4HA10 
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t=12 

 

= 

3,14 

Zone 

courante 

t=15 

1,77 2,4 

4 ;5 30x30 2,5 77,84 Zone nodale 

t=12 

 

30 40 1,95 1,08 4HA10 

= 

3,14 

Zone 
courante 

t=15 

2,43 1,35 

 
⟹On adopter 𝟒𝑯𝑨𝟏𝟎 =  𝟑. 𝟏𝟒𝒄𝒎² ≥ 𝑨𝒕𝒎𝒊𝒏 
Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets de 135° ayant une 
longueur droite minimum de 10∅t=100mm=10cm. 
 

 Délimitation de la zone nodale 
 

𝐡′ = 𝐦𝐚𝐱 {
𝐡𝐞

𝟔
, 𝐛𝟏, 𝐡𝟏, 𝟔𝟎𝐜𝐦} 

h’ : Hauteur de la zone nodale  
b1, h1:Dimensions de la section transversale du 
 Poteau. 
he : Hauteur  d’étage entre nus des poutres. 
h: Hauteur de la poutre. 
L’=2xh =2x35 ⟹L’= 70 cm 
 
 

Fig VI.1 : Zone nodale des poteaux 
On aura donc: 
Pour h=4,03 m ⟹he=4,03-0,35=3,68 m 

- Poteaux (55x50) cm2 : h′ = max{61,33; 50; 55; 60cm}⟹ h’=61,33 cm 
Pour h=4,08 m ⟹he=3,73 m  

- Poteaux (50x50) cm2 : h′ = max{62,17; 50; 50; 60cm}⟹h’=62,17 cm 
Pour h=3,06 m ⟹he=2,71 m  

- Poteaux (40x40) cm2 : h′ = max{45,17; 40; 40; 60cm} ⟹h’=60 cm 

- Poteaux (30x30) cm2 : h′ = max{45,17; 30; 30; 60cm}⟹h’=60 cm 

Donc   h’= 62,17 cm   

VI.1.3. Vérifications : 

a. Vérification de la contrainte de cisaillement :  

- τb =
Vmax.E

bd
≤ τ̅bu = ρ

b
fc28(Art 7.4.3.2 RPA 99 modifié 2003) 

Avec : 
𝑽𝒎𝒂𝒙.𝑬 : Valeur max de calcul de l’effort tranchant sous combinaisons                            

sismiques. 
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𝝆𝒃 {
𝟎. 𝟎𝟕𝟓𝒔𝒊λg > 5 

𝟎. 𝟎𝟒𝒔𝒊λg < 5
 

 
 

- τu =
Vmax.ELU

b.d
≤ τ̅u = min {

0,2fc28

γb

; 5 MPa} = 3.33 MPa(Art A.5.1 ;211/BAEL 91 

révisées 99) 
Avec : 
𝑽𝒎𝒂𝒙.𝑬𝑳𝑼 : Valeur maximale de calcul de l’effort tranchant vis-à-vis de l’état limite ultime. 
 

Tableau VI.7: Vérification des poteaux sous sollicitations tangentes 
Niv Sectio

n 

(Cm2) 

𝐕𝐦𝐚𝐱−𝐄𝐋𝐔 

(𝐊𝐍) 

𝐕𝐦𝐚𝐱−𝐄 

(𝐊𝐍) 

𝛕𝐮 

(MP) 

𝛕𝐛𝐮 

(MPa) 

𝝆𝒃 𝝉̅𝒖 

(MPa) 

𝛕̅𝐛𝐮 

(MPa) 

Obs 

 2E-s 55x50 16,74 39,62 0,064 0,152 0.04 3,33 1 CV 

 

RDC-1E-
s 

50x50 18,89 43,38 0,08 0,184 0.075 3,33 1,875 CV 

1 ;2 ;3 40x40 21,34 50,42 0,14 0,34 0.04 3,33 1 CV 

4 ;5 30x30 18,5 29,27 0,22 0,36 0.075 3,33 1.875 CV 

 

b. Condition de non fragilité : (Art A.4.2,1/BAEL 91 Modifiée 99) : 

𝑨𝒎𝒊𝒏 =
𝟎, 𝟐𝟑 × 𝒃 × 𝒅 × 𝒇𝒕𝟐𝟖

𝒇𝒆
×

𝒆𝒔 − 𝟎, 𝟒𝟓𝟓𝒅

𝒆𝒔 − 𝟎, 𝟏𝟖𝟓𝒅
 

Avec :𝑒𝑠 =
𝑀𝑠

𝑁𝑠
 

minA  : Section minimale d’aciers tendus ; 

28tf  : Résistance du béton à la traction à l’age de 28 jours ; 

ef  : Contrainte limite élastique des aciers ; 

d  : Hauteur utile ; 

b  : Largeur de la section de béton. 

Les vérifications seront résumées dans le tableau ci-dessous : 
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Tableau VI.8 : vérification de non fragilité 
Niv Section Ns (KN) Ms 

(KN.m) 

es Obs Amin(cm2) Aadopté 

(cm2) 

Aadoptés> 

Amin 

2 E 

–sol 

55x50 𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥

= −1446,11 

-

12,206 

0,008 SEC 7,721 24,12 C V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛

= −288,99 

-3,732 0,0129 SEC 7,722 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟𝑟 =

−1407,43 

25,22 -

0,0179 

SEC 7,722 

1 E 

–sol 

et 

RDC 

50x50 𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥

= −1296,84 

-

14,102 

0,0108 SEC 6,97 20,35 C V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛

= −180,54 

-10,25 0,0567 SEC 6,98 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟𝑟 =

−913,18 

-

26,339 

0,028 SEC 6,98 

1; 2; 

3 

40x40 𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥

= −845,96 

11,477 -

0,0135 

SEC 4,39 15,2 C V 

𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛

= −74,12 

-4,073 0,0549 SEC 4,39 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟𝑟 =

−638 

-

24,853 

0,0389 SEC 4,39 

4; 5 30x30 𝑁𝑠
𝑚𝑎𝑥=-

364,27 

10,412 -

0,0285 

SEC 2,4 13,57 C V 

 

 𝑁𝑠
𝑚𝑖𝑛=-

17,39 

1,35 -0,077 SEC 2,40 

𝑁𝑠
𝑐𝑜𝑟𝑟 =-

135,7 

-

19,607 

0,144 SEC 2,38 

 
c. État limite d’ouvertures des fissures: (Art A.4.5 ,32 /BAEL 91 modifié99) 

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

d. Vérification des contraintes a l’ELS : 
 

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 :𝜎̅𝑠= 348 MPa 
 Contrainte admissible du béton :σ̅bc = 15 MPa 
Afin de simplifier le calcul, les vérifications sont effectuée à l’aide du logiciel de  
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ferraillage SOCOTEC. 
Les sections d’armatures adoptées à introduire sont celles d’une seule face des poteaux. 
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 

 

 
 
 
Tableau VI.9 : vérification des contraintes à l’ELS 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Sectio

n 

Ns (KN) Ms 

(KN.m) 

Asup 

(Cm2) 

Ainf 

(Cm2) 

béton Acier  Ob

s 
σsup σinf 𝝈̅𝒃𝒄 Ob

s 

σsup σinf 𝝈𝒔̅̅ ̅ 

 

50x55 

-

1446,11 

-12,206 

8,04 

 

 

8,04 

5,68 4,74 15 C V 9,01 7,66 348 C V 

-288,99 -3,732 1,19 0.9 15 C V 1,87 1,46 348 C V 

-

1407,43 

25,22 6,05 4,09 15 C V 9,51 6,72 348 C V 

 

50x50 

-

1296,84 

-14,102 

7,1 

 

 

7,1 

5,8 4,48 15 CV 9,16 7,29 348 C V 

-180,54 -10,25 1,2 0,23 15 C V 1,82 0,47 348 C V 

-913,18 -26,339 4,86 2,38 15 C V 7,54 4,05 348 C V 

 

40x40 

-845,96 11,477 

5,34 

 

5,34 

6,28 4,18 15 C V 9,8 6,94 348 C V 

-74,12 -4,073 0,83 0,09 15 C V 1,24 0,23 348 C V 

-638 -24.853 6,22 1,67 15 C V 9,41 3,22 348 C V 

 

30x30 

-364,27 10,412 

4,52 

 

4,52 

6,23 1,74 15 C V 9,25 3,5 348 C V 

-17,39 1,35 0,51 0 15 C V 0,71 -0,18 348 C V 

-135,7 -19,607 10,4 0 15 C V 11,3 -31,9 348 C V 
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Conclusion : 

Le ferraillage retenu pour les poteaux est résumé dans le tableau suivant : 

 
Tableau VI.10: Récapitulatif du ferraillage des poteaux. 

zone niveau section 
Armatures 

longitudinales 

Armatures 
transversales 

Espacement 
des armatures 
transversales 

I  2Esol 50x55 12HA16 
4HA10 

(2 cadres de 
∅10) 

Zone nodal 12 
Zone 

courante 
15 

II 
2Esol, 
RDC  

50x50 4HA16+8HA14 
4HA10 

(2 cadres de 
∅10) 

Zone nodal 12 
Zone 

courante 
15 

III 1, 2, 3 40x40 4HA14+8HA12 
4HA10 

(2 cadres de 
∅10) 

Zone nodal 12 
Zone 

courante 
15 

VI 4, 5 30x30 12HA12 
4HA10 

(2 cadres de 
∅10) 

Zone nodal 12 
Zone 

courante 
15 
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VI.2.Ferraillade des poutres  

 Les poutres sont ferraillées en flexion simple en tenant compte des combinaisons  

suivantes : 

⟹ Selon le BAEL91     1.35 G + 1.5 Q    

                                             G+Q 

⟹ Selon le RPA Version 2003     G+Q+E 

                                                                   0.8G+E 

 

VI.2.1. Recommandation du RPA99 version 2003: 

a) Armatures longitudinales (Article 7.5.2.1):  

- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur tout la longueur de la 

poutre est de : 0.5 % en tout section. 

- Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est : 

 En zone courante : 4 % 

En zone de recouvrement : 6 %  

- La longueur de recouvrement est de 40: (zone IIa) 

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les 

poteaux de rive et l’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

- On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un 

minimum de trois cadres par nœud. 

 

Tableau VI.11: Pourcentage total des aciers longitudinaux des poutres 

Dimensions des 

poutres(cm2) 

 

A minimal (cm2) 

(0.5% de la 

section) 

Amaximal(cm2) 

Zone courante 

(4% de la 

section) 

Zone de 

recouvrement 

(6% de la 

section) 

PP (25x35) 4,375 35 52,5 

PS (25x35) 4,375 35 52,5 

 

b ) Armatures transversales : 

- La quantité d’armatures transversales minimales est données par :  

 𝐴𝑡 = 0,003. 𝑆. 𝑏 

- L’espacement maximum entre les armatures transversales est donné comme 

suit : 

 .Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :  

𝑆 = min (
ℎ

4
, 12∅𝑙) 

             .En dehors de la zone nodale : 𝑆 ≤  
ℎ

2
 

l : Le plus petit diamètre utilisé des armatures longitudinales, et dans le cas d’une  

section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des 

aciers comprimés.  
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- Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du 

nu de l’appui ou de l’encastrement. 

 

VI.2.2. Calcul des armatures 

 

1. Armatures longitudinales :  

 Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul a suivre: 

Soit : 
          Un moment de flexion 𝐌𝐮supporté par la section. 

On calcule le moment réduit : 

𝛍 =
𝐌𝐮

𝐛𝐝𝟐𝐟𝐛𝐮
 

𝐟𝐛𝐮 =
0,85𝐟𝐜𝟐𝟖

γb×θ
,  γb = 1,5 →   fbc = 14,2Mpa 

σst =
fe

γs

  ,          γs = 1,15        →σst = 348Mpa 

 Si 𝛍 ≤ 𝛍𝟏=𝟎, 𝟑𝟗𝟐 la section est simplement armée (SSA) c à d la section ne 

contiendra que les aciers tendus alors : 

 

𝐀𝐬𝐭 =
𝐌𝐮

𝛃𝐝𝛔𝐬
 

 

 Si 𝛍 ≥ 𝛍𝟏=𝟎, 𝟑𝟗𝟐 la section est doublement armée (SDA) c à d la section 

contiendra des aciers tendues ainsi que des aciers comprimées : 

 

On calcul     Mr = μrbd2fbc 

∆M = Mu − Mr 

 

Avec : 

    Mr : Moment ultime pour une section simplement armée. 

   Mu : Moment maximum  à l’ELU dans les poutres. 

 

Armatures tendues : 

Ast =
Mr

β
r
dσs

+
∆M

(d − ć)σs
 

 

Armatures comprimées : 

Ast =
∆M

(d − ć)σs
 

Remarque :  

Une part du moment de flexion équilibrée par les armatures comprimées doit être 

inférieure à 40% du moment total c à d  ∆M ≤ 0,4   Mu (art BAEL 6.6.1) 
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 Poutre principale: 
- En travées: 

μ =
52,742 × 103

25 × 322 × 14.2
= 0,145 < 𝜇𝑙  =  0,392  → SSA → β = 0,9215 

Ast =
52,742x103

0,9215 × 32 × 348
= 5,14cm² 

-Aux appuis: 

μ =
99,174 × 103

25 × 322 × 14.2
= 0.272 < 𝜇𝑙  =  0,392  → SSA → β = 0,838 

Ast =
99,174x103

0,838 × 32 × 348
= 10,62cm² 

 Poutre secondaire : 
- En travées: 

μ =
45,49 × 103

25 × 322 × 14.2
= 0.125 < 𝜇𝑙 =  0,392  → SSA → β = 0,933 

Ast =
45,49x103

0.933 × 32 × 348
= 4,37cm² 

-Aux appuis: 

μ =
83,894 × 103

25 × 322 × 14,2
= 0.230 < 𝜇𝑙 =  0,392  → SSA → β = 0,867 

Ast =
83,894x103

0,867 × 32 × 348
= 8,68cm² 

 Les fermes: 
- En travées: 

μ =
32,825 × 103

25 × 322 × 14.2
= 0.09 < 𝜇𝑙 =  0,392  → SSA → β = 0,953 

Ast =
32,825x103

0.953 × 32 × 348
= 3,09cm² 

-Aux appuis: 

μ =
49,825 × 103

25 × 322 × 14,2
= 0.137 < 𝜇𝑙 =  0,392  → SSA → β = 0,926 

Ast =
49,825x103

0,926 × 32 × 348
= 4,83cm² 
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Le ferraillage est résumé dans les tableaux suivants: 

Tableau VI.12: ferraillage des poutres principales 

  M  max 

(KN.m) 

Acalculée 

(cm²) 

Aadoptée (cm²) 

 

Amin 

(cm²) 

Amin< 
Aadoptée 

 

 

 PP 

Travée 52 ,742 5,139 3HA14 

(fil)+3HA12 

(chap)=8,01 

 

4,375 

 

Condition 

vérifiée 

 
Appuis -99,174 10,62 3HA16 

(fil)+3HA16 

(chap)=12,03 

 

 
Tableau VI.13: ferraillage des poutres secondaires 

  M  max 

(KN.m) 

Acalculée 

(cm²) 

Aadoptée (cm²) 

 

Amin 

(cm²) 

Amin< 

Aadoptée 

 

 

 PS 

Travée 45,49 4,37 3HA14 (fil)=4,62  

4,375 

 

Condition 

vérifiée 

 

Appuis -83,894 8,68 3HA14 

(fil)+3HA14(chap)=9,24 

 

 
Tableau VI.14: ferraillage des fermes 

  M  max 

(KN.m) 

Acalculée 

(cm²) 

Aadoptée (cm²) 

 

Amin 

(cm²) 

Amin< 

Aadoptée 

 

 

Ferme 

Travée 32,825 3,09 3HA12 (fil)=3,39  

4,375 

Condition 

vérifiée 

 
Appuis -

49,829 

4,83 3HA12 

(fil)+3HA12(chap)=6,78 

 

2. Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) : 
La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : 

At = 0,003 × St × b 
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Tableau VI.15: Armatures transversale à l'ELU. 

 
 Calcul de St (cm) At=0.003xStx

b 

Ferraillage (cm²) 

Poutre 

principale  

Zone nodale  𝑺𝒕 ≤

𝒎𝒊𝒏 (
𝒉

𝟒
, 𝟏𝟐∅𝒕) 

 

 

min(8,75 ; 14.4) 

St= 8  

0,6 

 

 

 

4HA8=2.01cm² 
Zone courante  

𝑺𝒕 ≤
𝒉

𝟐
 

 

 

𝑆𝑡 ≤  17,5 

St= 15 1,125 

Poutre 

secondaire  

Zone nodale  𝑺𝒕 ≤

𝒎𝒊𝒏 (
𝒉

𝟒
, 𝟏𝟐∅𝒕) 

 

 

𝑚𝑖𝑛(8,75 ; 14.4) 

St= 8 0,6  

 

 

4HA8=2.01cm² 
Zone courante 

𝑺𝒕 ≤
𝒉

𝟐
 

 

 

𝑆𝑡 ≤  17,5 

St= 15 1,125 

Ferme de 

toiture 

Zone nodale  𝑺𝒕 ≤

𝒎𝒊𝒏 (
𝒉

𝟒
, 𝟏𝟐∅𝒕) 

 

min(8,75 ; 14.4) St= 8 0,6  

 

 

4HA8=2.01cm² 
Zone courante  

𝑺𝒕 ≤
𝒉

𝟐
 

 

𝑆𝑡 ≤  17,5 St= 15 1,125 

 

VI.2.3. Vérification à l’ELU 
 
a. Condition de non fragilité (BAEL 91 Art A.4.2) : 

Le ferraillage de la poutre doit satisfaire la C.N.F :  𝐀𝐬  ≥  𝑨𝒎𝒊𝒏 

Avec: 

Amin =
0,23.b.d.ft28

fe
=

0,23×25×32×2,1

400
= 0,966 cm2 

 
𝐃𝐨𝐧𝐜 ∶  As > Amin ⟹  Condition vérifiée 
 
b. Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99) : 
 

𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏𝑑
≤ 𝜏̅𝑢 = min {

0,2fc28

γb
; 5 MPa} = 3,33 𝑀𝑃𝑎 

Avec : 

𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

: Effort tranchant maximal à l’ELU. 

 

 

 

 



Chapitre VI :                                                             Ferraillages des éléments structuraux 
 

 

201 

Tableau V.16: Vérification au cisaillement 

Poutre Effort tranchant 

(KN) 

b d 𝝉𝒖 𝝉̅𝒖 Observation 

Principale 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

 132,7 25 32 1,658 3.33 Condition vérifiée 

Secondaire 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

 103,36 25 32 1,292 3.33 Condition vérifiée 

Fermes 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

 46,1 25 32 0,57 3,33 Condition vérifiée 

 

La condition est vérifiée, il n’ya pas de risque de cisaillement. 

c. Influence de l’effort tranchant : 

 Sur le Béton (BAEL 91 /Art A.5.1. 3.1.3) : 

Il faut vérifier que :  

𝑽𝒖 ≤ 𝑽̅𝒖 =
𝟎. 𝟒 × 𝟎. 𝟗 × 𝒅 × 𝒃 × 𝒇𝒄𝟐𝟖

𝜸𝒃
 

Tableau V.17: Influence de l’effort tranchant sur le béton. 

Poutre Effort tranchant 

(KN) 

b d 𝒇𝒄𝟐𝟖 𝑽̅𝒖 Observe 

Principale 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

= 132,7 25 32 25 480 Condition vérifiée 

Secondaire 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

= 103,36 25 32 25 480 Condition vérifiée 

Fermes 𝑽𝒖
𝒎𝒂𝒙 

= 46,1 25 32 25 480 Condition vérifiée 

 

 Au niveau des appuis (BAEL 91 modifié99/Art A.5.1. 312) : 

𝑨𝒔𝒕 𝒂𝒅𝒐𝒑𝒕é > 𝐀𝐬𝐭 𝐚𝐧𝐜𝐫𝐞𝐫 =
𝛄𝐬. 𝐕𝐮

𝐦𝐚𝐱

𝒇𝒆
 

-Poutres principales :
1,15×132,7×103

400×102 = 3,81 𝑐𝑚2 < 𝐴𝑠𝑡 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é = 12,03 cm2⟹C V 

-Poutres secondaires : 
1,15×103,36×103

400×102 = 2,97 𝑐𝑚2 < 𝐴𝑠𝑡 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é = 9,24 cm2⟹C V 

-Fermes : 
1,15×46,1×103

400×102 = 1,32 𝑐𝑚2 < 𝐴𝑠𝑡 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é = 6,78cm2⟹C V 

Puisque la condition est vérifiée, donc les armatures ancrées sont suffisantes. 

d. Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres BAEL [Art 

A.6.1.3] : 
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𝝉𝒔𝒆 =
𝑽𝒖

𝒎𝒂𝒙

𝟎, 𝟗𝒅Ʃ𝙐𝒊
≤ 𝛕̅𝐬𝐞 = 𝜳𝒔𝒇𝒕𝟐𝟖 = 1,5 × 2,1 = 3,15𝑀𝑃𝑎. 

τ̅se = 1,5 × 2,1 = 3,15𝑀𝑃𝑎Ou:𝜓𝑠 = 1,5 (𝐵𝑎𝑟𝑟𝑒 𝑑𝑒 ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒 𝑎𝑑ℎé𝑟𝑎𝑛𝑐𝑒) 

𝜏𝑠𝑒: étant la contrainte d’adhérence d’entrainement . 

Ʃ𝙐𝒊 :somme des périmétres utiles des barres. 

 Poutres principales : 

Ʃ𝘜𝑖 =  𝑛 × л × 𝜙 = 6 × 3,14 × 16 = 301,44𝑚𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
132,7×103

0,9 ×320×301,44
= 1,52 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3,15𝑀𝑃𝑎………..Condition vérifiée 

 Poutres secondaires : 

Ʃ𝘜𝑖 =  𝑛 × л × 𝜙 = 6 × 3,14 × 14 = 263,76𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
103,36×103

0,9 ×320×263,76
= 1,36 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3,15𝑀𝑃𝑎  ………..Condition vérifiée 

 Fermes : 

Ʃ𝘜𝑖 =  𝑛 × л × 𝜙 = 6 × 3,14 × 12 = 226,08𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
46,1×103

0,9 ×320×226,08
= 0,70 𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3,15𝑀𝑃𝑎  ………..Condition vérifiée 

La condition est vérifiée, il n’ya pas de risque d’entrainement des barres. 

 

e. Ancrage des barres  BAEL [Art A.6.1.22]: 

𝒍𝒔 =
∅𝒇𝒆

𝟒𝝉𝒔𝒖
 

Avec 

𝝉𝒔𝒖 :la contrainte d’adhérence à l’ancrage : 

𝝉𝒔𝒖 = 𝟎, 𝟔𝜳𝒔
𝟐𝒇𝒕𝟐𝟖 = 𝟎, 𝟔(𝟏, 𝟓𝟐)𝟐, 𝟏 = 𝟐, 𝟖𝟑𝟓𝑴𝑷𝒂 

 
Les barres que nous avons utilisé sont de diamétres   (∅𝟏𝟐;  ∅𝟏𝟒 ; ∅𝟏𝟔) donc leurs 

longueursde scellements sont respectivement : 

𝑙𝑠 =
1,2 × 400

4 × 2,835
= 42,32 𝑐𝑚 = 45 𝑐𝑚 

𝑙𝑠 =
1,4 × 400

4 × 2,835
= 49,38 𝑐𝑚 = 50 𝑐𝑚 

𝑙𝑠 =
1,6 × 400

4 × 2,835
= 56,43 𝑐𝑚 = 60 𝑐𝑚 

 

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

partie ancrée mesurée hors crochet  « 𝑙𝑐 » est au moins égale à   « 0,4 𝑙𝑠» pour barre à 

haute adhérence. 

- Pour les HA 12 : 𝑙𝑐 = 0,4 × 42,32 = 16,92𝑐𝑚 

- Pour les HA 14 : 𝑙𝑐 = 0,4 × 49,38 = 19,75𝑐𝑚 
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- Pour les HA 16 : 𝑙𝑐 = 0,4 × 56,43 = 22,57𝑐𝑚 

VI.2.4.  vérification à l’ELS 

 

1. Etat limite d’ouverture des fissures : 

Les poutres ne sont pas exposées aux intempéries et aux milieux agressifs, la fissuration 

dans ce cas  est considéré comme peu nuisible, alors cette vérification n’est pas 

nécessaire (Article A.4.5,32 du BAEL 91 modifié 99). 

 

2. Vérification des contraintes:(Art. A.4.5, 2 /BAEL91) 
a. Dans les aciers : 

 

𝝈𝒔𝒕 =
𝑴𝒔

𝜷𝟏𝒅𝑨𝒔
≤ 𝛔̅𝐬𝐭 =

𝐟𝐞

𝛄𝐬
 

σ̅st =
400

1.15
= 348MPa 

𝝆𝟏 =
𝟏𝟎𝟎𝑨𝒔

𝒃𝒅
→ {

𝐊𝟏

𝛃𝟏
→ a  partir des tableaux, a  l’ELS 

 
b. Dans le béton : 

 𝝈𝒃𝒄 =
𝝈𝒔

𝒌
≤ 𝝈̅𝒃𝒄 = 0,6 𝑓𝑐28 = 15 𝑀𝑃𝑎 

Tableau VI.18: Moments à l’ELS. 

Poutre Moments (KN.m) Combinaison 

Poutre 

principale 

Travée Mst =32,931 

 

 

ELS 

Appui Msa =-70,114 ELS 

Poutre 
secondaire 

Travée Mst=29,993 ELS 

Appui Msa=-59,289 ELS 

Fermes Travée Mst =23,44 ELS 

Appui Msa =-31,309 ELS 

 
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant : 
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Tableau VI.19: Vérifications des contraintes à L’ELS 

 

3.  Etat limite de déformation: (Art .B.6.5.2/BAEL modifiées 99) : 

On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, qui ne doit pas 
dépasser la valeur limite 𝑓. 

𝑓 ≤ 𝑓̅ =
𝑙

500
 

𝑓: Flèche maximale des poutres déduite du logiciel ETABS. 

Poutres principales :𝑓 = 0,0078 𝑚 < 𝑓̅ =
4,5

500
= 0,009 𝑚 

Poutres Secondaires : 𝑓 = 0,0077 𝑚 ≤  𝑓̅ =
3,9

500
= 0,0078 𝑚 

Fermes : 𝑓 = 0,0011 𝑚 < 𝑓̅ =
3,6

500
= 0,0072 𝑚 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Poutre Moments 

(KN.m) 

𝝆𝟏 𝛃𝟏 𝐊𝟏 Ast1 d 𝝈𝒔𝒕 𝛔̅𝐬𝐭 𝝈𝒔𝒕

< 𝛔̅𝐬𝐭 

𝝈𝒃𝒄 𝝈̅𝒃𝒄 𝝈𝒃𝒄

< 𝝈̅𝒃𝒄 

P.P Travée 32,931 1,001 

 

0.8605 

 

20,879 

 

8,01 32 149,30 348 C V 7,15 15 C V 

Appuis -70,114 1,504 0,839 16,06 

 

12,03 32 217,083 348 C V 13,51 15 C V 

P.S Travée 29,993 0,5775 0,8865 

 

29,325 

 

4,62 32 228,84 348 C V 7,80 15 C V 

Appuis -59,289 1,155 0,8545 

 

19,06 

 

9,24 32 234,66 348 C V 12,31 15 C V 

Ferme Travée 23,44 0,423 0,9005 35,272 3,39 32 239,95 348 C V 6,80 15 C V 

Appuis -31,309 0,848 0,869 23,17 6,78 32 166,06 348 C V 7,16 15 C V 
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Conclusion : 
Le ferraillage des poutres est récapitulé dans le tableau suivant : 
 
 
Tableau VI.20 : Récapitulatif de Ferraillage des poutres. 
 

 
Armature longitudinales 

 
Armatures 

transversale 

Espacement 
des 

armatures 
transversales 

(cm) 

Poutre 
principale 

En 
travée  

3HA14(filantes)+3HA12(chapeaux) 
Cadre+étrierT8 

Zone 
nodale 

8 

Aux 
appuis 

3HA16(filantes)+3HA16(chapeaux) 
Zone 

courante 
15 

Poutre 
secondaire 

En 
travée 

3HA14(filantes) 
Cadre+étrierT8 

Zone 
nodale 

8 

Aux 
appuis 

3HA14(filantes)+3HA14(chapeaux) 
Zone 

courante 
15 

Ferme 

En 
travée 

3HA12(filantes) 
Cadre+étrierT8 

Zone 
nodale 

8 

Aux 
appuis 

3HA12(filantes)+3HA12(chapeaux) 
Zone 

courante 
15 
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VI.3.  Ferraillage des voiles  
 VI.3.1. Introduction : 
Les voiles seront calculés en flexion composée et au cisaillement à l’aide de la méthode 
des contraintes, leurferraillage est composé de : 

 
 Armatures verticales. 
 Armatures horizontales. 
 Armatures transversales. 

 
Après avoir fait le calcul du ferraillage pour tous les voiles, nous avons constate qu’il 
estpossible d’adopter le même ferraillage pour un certain nombre de niveaux ; pour 
celanous allons ferrailler nos voiles par zones : 

- Zone1 : 2emeEsol. 
- Zone2 : RDC, 1er E sol.  
- Zone3 : 1, 2, 3.  
- Zone4 : 4, 5.  

 
- Combinaison d’action : 
Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à prendre 
sont données ci-dessous : 

Selon le BAEL  91








QG

Q5.1G35.1
 

Selon le RPA version 2003   








EG8.0

EQG
 

 
VI.3.2.  Ferraillage des voiles : 
 La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande largeur (d). 
Exposé de la méthode : 
           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
max


  

I

VM

B

N
'

min


  

Avec :  B : section du béton (B=l.e) 
  I  : moment d’inertie du voile  

      V et V’: bras de levier ;          
2

L
VV voile'   

Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultat. 
 
 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  
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LL
minmax

max

c 



  

Lt = L - Lc 

Lt : longueur tendue  
 
Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des 
Diagrammes des contraintes obtenues : 
Section entièrement comprimée : 

 

ed
2

N 1max

i 


  

ed
2

N
21

1i 



 

1. Armatures verticales :  
 

2s

bci
v

fBN
A




  

2s  : contrainte de l’acier à 0.2 % = 348 MPa⟹combinaison courante  

2s  : contrainte de l’acier à 0.2 % = 400MPa     ⟹      combinaison accidentelle  

fbc :contrainte de calcul dans le béton  (fbc=0.85fc28/ɣb) 
fbc=14.2MPA   ⟹ combinaison courante  
fbc=21.25MPA   ⟹       combinaison accidentelle  

 
Section partiellement comprimée :       

ed
2

N 1
i 


  

ed.
2

N 1
1i 


  

1. Armatures verticales :  

10s

i
v

N
A


  

10s  : contrainte dans les aciers correspondants à un allongement de (10‰)  

10s =384 MPA   ⟹     combinaison courante  

10s =400 MPA  ⟹      combinaison accidentelle  

 Section entièrement tendue : 

ed
2

N 1max

i 


  

 
1. Armatures verticales  

10s

i
v

N
A


  

10s  : contrainte dans les aciers correspondants à un allongement de (10‰)  

10s =384 MPA   ⟹     combinaison courante  

10s =400 MPA   ⟹     combinaison accidentelle  

i i+1 

d d d 

d d 

d 
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2. Armatures minimales :  
 
Section entièrement comprimée (Art.A.8.1,2 BAEL91) :  

 
2

min cm4A  Par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures   

 %5.0
B

A
%2.0 min  Avec B : section du béton comprimée  

 
Section entièrement tendue : 

 )%15.0,(max 28
min B

f

fB
A

e

t
 (BAEL91) 

 Section partiellement comprimée : 

 )005.0,
23.0

(max 28

min B
f

Bf
A

e

t (BAEL91) 

Avec B : section du béton tendue  
 Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au 
moins égale à 0.2 % de la section horizontale du béton tendu. 
 

3. Exigences de RPA99 (version 2003) : 
     Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est 
donnéecomme suit : 

 Globalement dans la section du voile   0,15 %  
 En zone courantes 0.10 % 

 
 

4. Armatures horizontales :  
 Les barres horizontales doivent être munies de crochetsà 135° ayantune 

longueur de   10 Φ  

 D’après le BEAL 91   :
4

A
A v

H   

 D’après le RPA99 (version 2003)dans la section du vile :        B%15.0AH   

     dans les zones courantes     BAH  %10.0  

 Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas 
dépasser 0.1 de l’épaisseur du voile. 

 
5.  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 l’article 7.7.4.3 du RPA 2003. 

  Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) 
épingle au mètre carré. 
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6. 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 : 

u

e

vj

VTAvec

f

T
A





4.1:

1.1
  

Vu : Effort tranchant calculée au niveau considéré 
 
Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les 
efforts de traction dus au moment de renversement. 
 

7.  Potelet :  
A chaque extrémité du trumeau, les barres verticales devraient être ligaturées avec des 
cadres horizontaux dont les espacements ne doivent pas dépasser l’épaisseur du 
trumeau  
La section d’armatures des potelets doit être supérieure ou égale à 4HA10 
(RPA99/2003)    
 

8.  Espacement : 
 D’après l’art 7.7.4.3 du RPA99 (version 2003), l’espacement des barres horizontales 
et verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes : 

cm30S

e5.1S




 

 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 égale 
à 15 cm. 

9.  Longueur de recouvrement :  
  Elles doivent être égales à : 
- 40Φ pour les barres situées dans les zones ou 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. 
  10.  Diamètre minimal : 
 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
0,10 de l’épaisseur du voile.  
  
 
 

 

 

 

 

 

 

10HA4  

2S  S 

10L  10L  

L  

e 

Figure VI.6: Disposition des armatures verticales dans les voiles 
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VI.3.3.  Vérification :  

1. Vérification à L’ELS : 
Pour cet état, il considère : Nser = G + Q  

MPa15f6.0

A15B

N

28cb

bb







 

Avec : Nser : Effort normal applique 
 B    : Section du béton  
 A   : Section d’armatures adoptée  
 

2. Vérification de la contrainte de cisaillement : 

D’après le RPA99 (version 2003)      28cbb f2.0   

db

T
b




0

 Avec T =1,4 Vu 

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 : 

db

V
et u

uuu


   

Avec : :u contrainte de cisaillement 

𝜏𝑢 : Min (0.15
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4MPa) Fissuration est peu préjudiciable. 

 

Figure VI. 7: Disposition des voiles 
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VI.3.4.  Exemple de calcul :  

Soit à calculer le ferraillage d’un voile transversale VT1= 2,5 m sur la zone 1 ; SPC 

a. Caractéristiques géométriques : 

L = 2,5m       e = 0.2 m                 B = 0.5 m2 

I = 
𝑒×𝑙3

12
 = 0.26m4  V = V’ = 

𝑙

2
 = 1.25 m  

b. Sollicitations de calcul : 

On calcul les effets agissant sur le voile considéré pour tous les étages de la zone et on 
tire l’effet le plus défavorable pour calculer le ferraillage que l’on adoptera pour tous les 
étages de la zone. Les contraintes les plus défavorables sont données par ETABS : 

𝛔𝐦𝐚𝐱 =2603,79  KN / m2 

𝛔𝐦𝐢𝐧 = - 6551,16 KN / m2 

 Largeurde la zone comprimée : 
 

Lc= 
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥+𝜎𝑚𝑖𝑛
× 𝐿 = 0,71m 

 
 Largeur de la zone tendue :  

Lt= L – Lc = 2,5 – 0,71  =1,79  m  

 Calcul de la longueur (d) : 
Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d) 

En prend : d ≤ min (
ℎ𝑒

2
;

2

3
𝑙𝑐) 

d1 = 0.47m 

c. Détermination de N : 

Zone tendue : 

𝜎𝑚𝑖𝑛

𝐿𝑡
 = 

𝜎1

(𝐿𝑡−𝑑)
⟹ σ1 = 4831,02/m2 

N1 = 
𝜎𝑚𝑖𝑛+𝜎1

2
× d × e = 534,96 KN 

N2 = 
𝜎1

2
× d × e = 343,00 KN 

d. Calcul des armatures verticales : 

1erebande : 

Av1= 
𝑁1

𝜎𝑠
 = 

534,96

348×10−1=15,37cm2 

2èmebande : 

Av2= 
N2

σs
 =

343

348×10−1 = 9,85cm2 
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e. Armatures minimales (BAEL 91 Modifiée 99) :  

Amin ≥ max {
𝑑×𝑒×𝑓𝑡28

𝑓𝑒
; 0.2%𝐵} 

Amin = max {4,93; 1,88} = 4,93 cm2 

f. Les armatures de couture : 

A vj= 1.1×
1.4 ×Vu

𝑓𝑒
 = 4,38 cm2 

 

g. Sections d’armatures totales : 

A1= Av1+ 
A vj

4
 = (15,37+ (

4,38

4
 ))= 16,465 cm2 / bande 

A2= Av2 + 
A vj

4
 = 9,85+ (

4,38

4
 ) = 10,94cm2/ bande 

Ferraillage adopté : 

A1= Av1+ 
A vj

4
 = 16,465 cm2 / bande 

On adopte: 2×6HA14 = 18,46 cm2avec St = 10 cm 

A2 = 10,94 cm2/ bande 

On adopte:2× 6HA12 = 13.56 cm2avec St = 15 cm 

Armatures horizontales : 

D’après le BAEL 91 : Amin (h) = Max {
𝐴𝑣

4
; 0.0015 × 250 × 20} = Max {4,615 ; 7,5} 

Amin (h) =7,5 cm2  
 
Soit : 6HA14 = 9,24 cm2 / 1m de hauteur ; avecSH = 15 cm  
 

Armatures transversales (Art.7.7.4.3, RPA99/ version 2003) :  

Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (04) épingle au 
mètre carré soit HA8. 

h. Vérification des espacements :  

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

St ≤ min {1.5 𝑒 , 30 𝑐𝑚} = 30 cm   ⟹            Condition vérifiée. 

i. Vérification des contraintes de cisaillement :  
 Selon le RPA 2003 : 

𝝉𝒃=
𝑻

𝒆×𝒅
 = 

𝟏.𝟒×𝟏𝟏𝟑,𝟗𝟗×𝟏𝟎𝟑

𝟐𝟎𝟎×𝟎.𝟗×𝟐𝟓𝟎𝟎
=0.35MPa 

 

𝜏𝑏= 0.35MPa 

𝜏̅𝑏 = 0.2 × 𝑓𝑐28 = 5 MPa  

𝜏𝑏= 0,35 MPa ≤ 𝜏̅𝑏 = 0.2 × 𝑓𝑐28 = 5 MPa …………….Condition vérifiée 
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 D’après le BAEL 91 :  

𝝉𝒖=
𝑽

𝒆×𝒅
 = 

𝟏𝟏𝟑,𝟗𝟗×𝟏𝟎𝟑

𝟐𝟎𝟎×𝟎.𝟗×𝟐𝟓𝟎𝟎
 = 0.25MPa 

𝜏𝑢= 0.25MPa 

𝜏̅𝑢= min {0.15 
𝑓𝑐25

𝛾𝑏
; 4 𝑀𝑃𝑎} = 3.25 MPa 

𝜏𝑢= 0.25MPa ≤ 𝜏𝑢 = 3.25 MPa………………………..….Condition vérifiée 

g. Vérification à l’ELS : 

𝜎𝑏𝑐= 
𝑁𝑠

𝐵+15 𝐴𝑣
 =  

1165,81×103

200×2500+15 ×18,46 ×102 = 2,2 MPa 

 

𝜎𝑏𝑐 = 2,2 MPa ≤ 𝜎̅𝑏𝑐= 15 MPa …………………………....Condition vérifiée 

 
Remarque : 
 Les résultats de calcul du ferraillage des autres voiles ainsi que les vérifications des 
contraintes sont donnés dans les tableaux ci-dessous : 
 
VI.3.5. Ferraillage des voiles longitudinales : 
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Tableau VI.21 : Ferraillage de voile VL1 

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 2,5 2,5 2,5 2,5 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,5 0,5 0,5 0,5 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax[KN/m²] 2603,79 3871,64 1694,99 
1066,19 

 
σmin[KN/m²] -6551,16 -5067,88 -4543,65 

-3341,72 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 180,42 232,35 135,01 

106,67 

 
Lt(m) 1,25 1,42 1,83 

1,9 

 
Lc(m) 1,25 1,08 0,67 

0,6 

 
d (m) 0,83 0,72 0,44 0,4 

 
σ1 [KN/m²] 2217,11 2498,25 3451,18 

2638,2 

 
N (kN) 

N1 731,70 544,76 351,77 239,19 

 
N2 184,02 179,87 151,85 105,52 

 
Av (cm2) 

AV1 18,29 15,65 10,10 6,87 

 
AV2 4,6 5,16 4,36 3,03 

 
Avj (cm2) 6,94 8,94 5,19 

4,10 

 A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 20,025 17,88 11,39 8,92 

 
A2=Av2+Avj/4 6,335 7,39 5,65 5,08 

 
Amin (cm2) 8,71 7,56 4,62 

4,2 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 24,12 18,46 13,56 9,42 

 
Bande 2 6,78 9,23 6,78 6,78 

 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bande1 2 x 6HA16 2 x 6HA14 2 x 6HA12 
2x6HA10 

 

 
Bande 2 6HA12 6HA14 6HA12 

6HA12 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 7,5 7,5 7,5 

7,5 

 
Choix des barres 6HA14 6HA14 6HA14 6HA14 

 
Ahadopté (A=9,24cm2) (A=9,24cm2) (A=9,24cm2) 

(A=9,24cm2) 

 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 contrainte 

𝝉u(MPa) 0,40 0,51 0,30 0,23 

 
𝝉b(MPa) 0,56 0,72 0,42 0,33 

 
ELS 

Ns (kN) 4772,97 4165,45 2954,51 1363,98 

 
𝝈b(MPa) 8,97 7,89 5,67 

2,65 
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TableauVI.22 : Ferraillage de voile VL2 

 

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 1,5 1,5 1,5 1,5 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,3 0,3 0,3 0,3 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax[KN/m²] 4410,36 2309,13 1676,75 
1022,92 

 
σmin[KN/m²] -7464,91 -5541,93 -4749,28 

-3624,79 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 43,58 31,47 35,27 

39,54 

 
Lt(m) 0,95 1,06 1,11 

1,17 

 
Lc(m) 0,55 0,44 0,39 

0,33 

 
d (m) 0,36 0,29 0,26 0,22 

 
σ1 [KN/m²] 4636,102 4025,74 3636,83 

2943,20 

 
N (kN) 

N1 435,63 277,46 218,03 
144,49 

 
N2 166,89 116,74 94,55 

64,75 

 
Av (cm2) 

AV1 12,51 7,97 6,26 
4,15 

 
AV2 4,79 3,35 2,71 

1,86 

 
Avj (cm2) 1,67 1,21 1,35 

1,52 

 
A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 12,92 8,27 6,597 4,53 

 
A2=Av2+Avj/4 4,19 3,65 3,047 2,24 

 
Amin (cm2) 3,78 3,045 2,73 

2,31 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 16,08 12, 3 9,04 6,02 

 
Bande 2 6,15 4,52 3,14 3,14 

 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bande1 2 x 4HA16 2 x 4HA14 2 x 4HA12 
 

2  x 4HA10 

 

 
Bande 2 4HA14 4HA12 4HA10 

 
4HA10 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 
10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 4,5 4,5 4,5 

4,5 

 
Choix des barres 6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

 
Ahadopté (A=4,71cm2) (A=4,71cm2) (A=4,71cm2) 

(A=4,71cm2) 

 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 
contrainte 

𝝉u(MPa) 0,16 0,11 0,13 0,14 

 
𝝉b(MPa) 0,22 0,16 0,18 0,2 

 
ELS 

Ns (kN) 2664,66 2369,79 1806,28 
972,67 

 
𝝈b(MPa) 8,31 7,54 5,75 

3,14 
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Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 1,75 1,75 1,75 1,75 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,35 0,35 0,35 0,35 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax[KN/m²] 4200,43 3413,38 2941,47 
2408,51 

 
σmin[KN/m²] -5693,92 -5025,98 -4835,93 

-4359,33 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 50,92 64,26 80,48 

99,8 

 
Lt(m) 1 ,01 1,05 1,09 

1,13 

 
Lc(m) 0,74 0,70 0,66 

0,62 

 
d (m) 0,49 0,46 0,44 0,41 

 
σ1 [KN/m²] 2931,52 2824,12 2883,81 

2777,62 

 
N (kN) 

N1 422,64 361,10 339,66 
292,61 

 
N2 143,64 129,90 126,88 

113,88 

 
Av (cm2) 

AV1 12,14 10,37 9,76 
8,40 

 
AV2 4,12 3,73 3,64 

3,27 

 
Avj (cm2) 1,96 1,96 3,09 

3,84 

 
A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 12,63 10,86 10,53 9,36 

 
A2=Av2+Avj/4 4,61 4,22 4,41 4,23 

 
Amin (cm2) 4,62 4,8 4,2 

3,88 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 12,3 12,3 12,3 12,3 

 
Bande 2 4,52 4,52 4,52 4,52 

 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bande1 2 x 4HA14 2 x 4HA14 2 x 4HA14 
2 x 4HA14 

 

 
Bande 2 4HA12 4HA12 4HA12 

4HA12 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 
10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 5,25 5,25 5,25 

5,25 

 
Choix des barres 6HA12 6HA12 6HA12 6HA12 

 
Ahadopté (A=6,78cm2) (A=6,78cm2) (A=6,78cm2) 

(A=6,78cm2) 

 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 
contrainte 

𝝉u(MPa) 0,57 0,77 1,01 1,09 

 
𝝉b(MPa) 0,80 1,08 1,42 1,89 

 
ELS 

Ns (kN) 731,52 656,72 532,84 
352,64 

 
𝝈b(MPa) 6,18 5,84 8,28 

3,66 

Tableau VI.23 : Ferraillage de voile VL3  
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VI.3.6. Ferraillage des voiles transversales : 

 

Tableau VI.24 : Ferraillage de voile VT1 

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 2,5 2,5 2,5 2,5 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,5 0,5 0,5 0,5 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax[KN/m²] 2603,79 2134,72 1996,82 
1223,23 

 
σmin[KN/m²] -6551,16 -4712,08 -3646,78 

-2781,11 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 113,99 93,18 79,45 

63,71 

 
Lt(m) 1,79 1,73 1,62 

1,74 

 
Lc(m) 0,71 0,77 0,88 

0,76 

 
d (m) 0,47 0,51 0,59 0,5 

 
σ1 [KN/m²] 4831,02 3322,96 2318,63 

1981,94 

 
N (kN) 

N1 534,96 409,78 351,95 238,15 

 
N2 343,00 169,47 136,79 99,09 

 
Av (cm2) 

AV1 15,37 11,77 10,11 6,84 

 
AV2 9,85 4,86 3,93 2,84 

 
Avj (cm2) 4,38 3,58 3,058 

2,45 

 A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 16,465 12,66 10,87 7,45 

 
A2=Av2+Avj/4 10,94 5,75 4,69 3,45 

 
Amin (cm2) 4,93 5,35 6,825 

5,25 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 18,46 13,56 13,56 9,42 

 
Bande 2 16,56 6,02 6,02 6,02 

 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bande1 2 x 6HA14 2 x 6HA12 2 x 6HA12 
2x6HA10 

 

 
Bande 2 2 x 6HA12 2 x 6HA8 2 x 6HA8 

2 x 6HA8 

 

 
St (cm) 

Bande1 10 10 10 10 

 
Bande 2 15 15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 7,5 7,5 7,5 

7,5 

 
Choix des barres 6HA14 6HA14 6HA14 6HA14 

 
Ahadopté (A=9,24cm2) (A=9,24cm2) (A=9,24cm2) 

(A=9,24cm2) 

 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 contrainte 

𝝉u(MPa) 0,25 0,20 0,17 0,14 

 
𝝉b(MPa) 0,35 0,28 0,24 0,19 

 
ELS 

Ns (kN) 1165,81 1028,50 759,93 379,78 

 
𝝈b(MPa) 2,20 1,97 1,46 

0,73 
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Tableau VI.25 : Ferraillage de voile VT2 

  

  

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 Caractéristiques 
géométriques 

L  (m) 2 2 2 2 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,4 0,4 0,4 0,4 

 

Sollicitations de 
calcul 

σmax[KN/m²] 4575,17 2392,75 1492,75 
1128,01 

 
σmin[KN/m²] -6780,66 -5073,53 -4356,84 

-3780,66 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 160,55 83,94 65,05 

76,47 

 
Lt(m) 1,2 1,36 1,49 

1,55 

 
Lc(m) 0,8 0,64 0,51 

0,45 

 
d (m) 0,53 0,42 0,34 0,3 

 
σ1 [KN/m²] 3785,86 3506,70 3362,66 

3048,91 

 
N (kN) 

N1 560,02 360,36 393,69 204,88 

 
N2 200,65 147,28 171,49 91,46 

 
Av (cm2) 

AV1 16,09 10,35 11,31 5,88 

 
AV2 5,76 4,23 4,92 2,62 

 
Avj (cm2) 6,18 3,23 2,50 

2,94 

 A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 17,635 11,157 11,93 6,615 

 
A2=Av2+Avj/4 7,305 5,03 5,54 3,355 

 
Amin (cm2) 5,56 4,41 3,57 

3,15 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 18,46 13,56 13,56 6,78 

 
Bande 2 9,23 6,78 6,78 4,71 

 

Ferraillage des 
voiles 

Choix des 
barres 

Bande1 2 x 6HA14 2 x 6HA12 2 x 6HA12 
6HA12 

 

 
Bande 2 6HA14 6HA12 6HA12 

6HA10 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 6 6 6 

6 

 
Choix des barres 6HA12 6HA12 6HA12 6HA12 

 
Ahadopté (A=6,78cm2) (A=6,78cm2) (A=6,78cm2) 

(A=6,78cm2) 

 

Vérification des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 contrainte 

𝝉u(MPa) 0,44 0,23 0,18 0,21 

 
𝝉b(MPa) 0,62 0,32 0,25 0,29 

 
ELS 

Ns (kN) 2885,33 2563,30 1927,86 1027,05 

 
𝝈b(MPa) 6,74 6,09 4,58 

2,5 
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Tableau VI.26 : Ferraillagede voile VT3 

 

 

 

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 

Caractéristi
ques 

géométrique
s 

L  (m) 4,5 4,5 4,5 4,5 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,9 0,9 0,9 0,9 

 

Sollicitation
s de calcul 

σmax[KN/m²] 4188,35 3341,4 2116,99 
1038,28 

 
σmin[KN/m²] -6886,56 -5922,1 -3878,52 

-2791,25 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 460,48 380,79 350,35 

320,05 

 
Lt(m) 2,8 2,88 2,92 

3,22 

 
Lc(m) 1,70 1,62 1,58 

1,22 

 
d (m) 1,13 1,08 1,05 0,81 

 
σ1 [KN/m²] 4107,34 3701,31 2483,84 

2089,10 

 
N (kN) 

N1 1242,3 1039,32 668,04 395,30 

 
N2 464,12 399,74 260,80 169,2 

 
Av (cm2) 

AV1 35,69 29,86 19,19 11,35 

 
AV2 13,33 11,48 7,49 4,86 

 
Avj (cm2) 17,72 14,66 13,48 

12,32 

 A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 40,12 33,52 22,56 14,43 

 
A2=Av2+Avj/4 17,76 15,00 10,86 7,94 

 
Amin (cm2) 11,86 11,34 11,02 

8,5 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 44,22 33,86 24,88 17,27 

 
Bande 2 18,46 18,46 13,56 9,42 

 

Ferraillage 
des voiles 

Choix des 
barres 

Bande1    2x11HA16 2 x 11HA14 2 x 11HA12 
2x11HA10 

 

 
Bande 2  2 x 6HA14 2 x6HA14 2 x 6HA12 

2x6HA10 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 13,5 13,5 13,5 

13,5 

 
Choix des barres 2 x 6HA12 2 x 6HA12 2 x 6HA12 2 x 6HA12 

 
Ahadopté (A=13,56cm2) (A=13,56cm2) (A=13,56cm2) 

(A=13,56cm2) 

 
Vérification 

des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 contrainte 

𝝉u(MPa) 0,56 0,47 0,43 0,39 

 
𝝉b(MPa) 0,79 0,65 0,6 0,55 

 
ELS 

Ns (kN) 2615,56 2372,67 1853,06 1000,37 

 
𝝈b(MPa) 2,71 2,49 1,97 

1,08 
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Tableau VI.27 : Ferraillagede voile VT4 

 

 

 

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 

Caractéristi
ques 

géométrique
s 

L  (m) 2,2 2,2 2,2 2,2 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,44 0,44 0,44 0,44 

 

Sollicitation
s de calcul 

σmax[KN/m²] 7210,93 4682,03 2293,24 
1987,81 

 
σmin[KN/m²] -8678,89 -5662,92 -4775,97 

-3439,32 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 139,3 90,62 110,09 

87,09 

 
Lt(m) 1,21 1,21 1,49 

1,4 

 
Lc(m) 0,99 0,99 0,71 

0,80 

 
d (m) 0,66 0,66 0,47 0,53 

 
σ1 [KN/m²] 3944,95 2574,05 3269,45 

2137,29 

 
N (kN) 

N1 833,17 543,64 378,13 295,56 

 
N2 260,36 169,88 153,66 113,27 

 
Av (cm2) 

AV1 23,94 15,62 10,86 8,49 

 
AV2 7,48 4,88 4,41 3,25 

 
Avj (cm2) 5,36 3,48 4,23 

3,35 

 A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 25,28 16,49 11,91 9,32 

 
A2=Av2+Avj/4 8,42 5,75 5,46 4,08 

 
Amin (cm2) 3,57 6,93 4,93 

5,56 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 25,62 18,46 13,56 13,56 

 
Bande 2 9,23 6,78 6,78 4,71 

 

Ferraillage 
des voiles 

Choix des 
barres 

Bande1 
   6HA20+ 

6HA12 
2 x 6HA14 2 x 6HA12 

2 x 6HA12 

 

 
Bande 2  6HA14 6HA12 6HA12 

6HA10 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 6,6 6,6 6,6 

6,6 

 
Choix des barres 6HA12 6HA12 6HA12 6HA12 

 
Ahadopté (A=6,78cm2) (A=6,78cm2) (A=6,78cm2) 

(A=6,78cm2) 

 
Vérification 

des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 contrainte 

𝝉u(MPa) 0,35 0,22 0,27 0,21 

 
𝝉b(MPa) 0,49 0,32 0,38 0,30 

 
ELS 

Ns (kN) 1627,69 1426,99 1026,55 1000,37 

 
𝝈b(MPa) 3,54 3,05 2,22 

1,08 
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Tableau VI.28 : Ferraillagede voileVT5 

 

 

 

 
Zones Zone I Zone II zone III zone IV 

 

Caractéristi
ques 

géométrique
s 

L  (m) 2,35 2,35 2,35 2,35 

 
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

 
B (m2) 0,47 0,47 0,47 0,47 

 

Sollicitation
s de calcul 

σmax[KN/m²] 4575,17 3571,57 2573,87 
2160,62 

 
σmin[KN/m²] -6625,25 -5173,91 -4606,7 

-4198,03 

 
Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

 
Vu (kN) 334,41 280,08 285,82 

454,76 

 
Lt(m) 1,4 1,4 1,93 

1,56 

 
Lc(m) 0,95 0,95 0,42 

0,79 

 
d (m) 0,63 0,63 0,28 0,52 

 
σ1 [KN/m²] 3643,88 2845,65 3938,37 

2798,68 

 
N (kN) 

N1 646,95 505,23 239,26 363,82 

 
N2 229,56 179,27 110,27 145,53 

 
Av (cm2) 

AV1 18,59 14,51 6,87 10,45 

 
AV2 6,59 5,15 3,16 4,18 

 
Avj (cm2) 12,87 3,48 11,00 

17,50 

 A (cm2) 

A1=Av1+Avj/4 21,80 17,20 9,62 12,82 

 
A2=Av2+Avj/4 9,80 7,84 5,91 6,55 

 
Amin (cm2) 6,61 6,61 2,94 

5,46 

 
Avadopté (cm2) 

Bande1 24,12 18,46 13,56 13,56 

 
Bande 2 13,56 9,23 6,78 6,78 

 

Ferraillage 
des voiles 

Choix des 
barres 

Bande1    2 x 6HA16 2 x 6HA14 2 x 6HA12 
 
2 x 6HA12 

 

 
Bande 2  6HA16 6HA14 6HA12 

6HA12 

 

 
St (cm) 

Bande1 10  10 10 10 

 
Bande 2 15  15 15 15 

 

AHmin=0.0015*B 
(cm2)/bande 7,05 7,05 7,05 

7,05 

 
Choix des barres 6HA14 6HA14 6HA14 6HA14 

 
Ahadopté (A=9,23cm2) (A=9,23cm2) (A=9,23cm2) 

(A=9,23cm2) 

 
Vérification 

des 
contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 

 contrainte 

𝝉u(MPa) 0,79 0,66 0,67 1,075 

 
𝝉b(MPa) 1,10 0,92 0,94 1,5 

 
ELS 

Ns (kN) 1627,79 1453,72 1130,38 596,61 

 
𝝈b(MPa) 3,21 2,92 2,30 

1,20 
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 VII.1. Introduction : 

Afin de relier l’infrastructure à la superstructure et réaliser l’encastrement de la 

structure dans le sol, on prévoit un mur plaque qui ceinture la structure et retient la 

totalité des poussées de terre, le mur est capable de remplir avec les fondations les 

fonctions suivantes :  

• Limiter les déplacements horizontaux relatifs aux fondations ; et assure une 

bonne stabilité de l’ouvrage  

• Réaliser l’encastrement de la structure dans le sol 
 VII.2. Pré dimensionnement du mur plaque : 

L’épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) est de  15 cm. On opte pour 
une épaisseur de 20cm. 
 
VII.3. Méthode de calcul : 

Le mur sera calculé comme un plancher renversé encastré au niveau de la semelle et 
appuyé doublement au niveau du plancher des  Entres sols, pour une bande de largeur 
de 1m. 
VII.3.1. Détermination des sollicitations : 

En absence du rapport de sol nous optons pour les caractéristiques mécaniques et 
physiques suivantes : 
 
Poids volumique du sol :� = 18 KN / m3 

Angle de frottement  interne: � = 30° 

Cohésion : C = 0 
Surcharge éventuelle : q = 10 KN / m2 

La contrainte admissible du sol : ���� = �	
��� 
 
 VII.3.2. Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 
� et 
� tel que : 

σ� = K�. σ� 

�� = � + (� × ℎ)  Tel que : 0 < ℎ < ! 

        Avec : 
"#: Coefficient des poussées de terre au repos  $# =1-sin	� 

�: Contraintes horizontales. 

�: Contrainte verticales. 
� : Angle de frottement interne. 
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Figure VII-1: Schéma statique du mur plaque. 

 
 
VII.3.3. Calcul des sollicitations : 

K0 = 1 – sin%  = 1 – sin 30° = 0,5 

  
� ELU : 

 
σ� = K�σ� =	K�(1,35 × γ × h + 1,5 × q) 
Pour la couche 1 : 				# < ℎ < 4.08	. 

σ�/ = 	0,5(1,35 × 18 × h/ + 1,5 × 10) = 12,15h/ + 7,5 

 

 h = 0	m → σ�/ = 1.5 × 10 × 0.5 = 7.5KN/m² 

 h = 4,08	m → σ�/ = 0.5 × (1.35 × 18 × 4.08 + 1.5 × 10) = 57,072KN/m² 
 

Pour la couche 2 : 				6, #7	8 < ℎ < 7, 99	8 

σ�: = 	0,5(1,35 × 18 × h: + 1,35 × 18 × h/ + 1,5 × 10) = 12,15h: + 57,072 

 

 h = 0	m → σ�: = 57,072	KN/m² 

 h = 4,03	m → σ�: = 106,036KN/m² 
 

� ELS : 
σ� = K�σ� =	K�(γ × h + q) 

Pour la couche 1 : 				# < ℎ < 4.08	. 

σ�/ = 	0,5(18 × h/ + 10) = 9 × h + 5 

 h = 0m → σ�/ = 0.5 × 10 = 5KN/m² 

 h = 4.08m → σ�/ = 0.5 × (18 × 4.08 + 10) = 41,72	KN/m² 
Pour la couche 2 : 				6, #7 < ℎ < 7, 99	8 

σ�/ = 	0,5(18 × h: + 18 × h/ + 10) = 9 × h: + 41,72 

 h = 0m → σ�: = 41,72KN/m² 
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 h = 4.03m → σ�: = 77,99	KN/m² 
 

VII.3.4. Diagramme des contraintes  

 
 
                  Figure VII-2 : Diagramme des                                    Figure VII-3 : Diagramme des 
                         Contraintes à l ELU                                                               contraintes a l ELS. 

 

VII.3.5. Charges moyennes : 

 

ELU :   

q= = 3σ>?@ +	σ>AB
4 × 1m = 3x106,036 + 7.54 × 1m = 81,402	KN/ml 

 
ELS :     

qE = 3σ>?@ +	σ>AB
4 × 1m = 3x77,99 + 54 × 1m = 59,74KN/ml 

 
 
VII.4. Ferraillage du mur plaque : 

• Identification des panneaux: 

Lx=3,90 m F = 
GH
GI = 

J,K�
L,�M = 0,95 

Ly= 4,08 m 

0,4 <F = 0,95< 1 …… le panneau travaille dans les deux sens. 

 

• Calcul à l’ELU : 
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F = 0,95    ⟹              Ox = 0,041 

v =0       Oy = 0,887 

M0x = Ox qu lx2  = 0,041 x 81,402 x (3,90)2 = 50,76KN.m 
M0y = Oy M0x    = 0,887 x 50,76 = 45,02KN.m 
 

� Correction des moments : 
Sens x-x : Aux appuis :  
 Ma = 0,5 M0x = 0,5 x 50,76 = 25,38KN.m 
                   En travée :    

 Mt = 0,75 M0x = 0,75 x 50,76 = 38,07KN.m 

Sens y-y : Aux appuis :  
 Ma = 0,5 M0y = 0,5 x 45,02 = 22,51KN.m 
                   En travée :   

  Mt = 0,75 M0y = 0,75 x 45,02 = 33,76KN.m 

 

 
• Calcul à l’ELS : 

F = 0,95     ⟹            Ox = 0,0483 

v =0.2      Oy = 0,923 

M0x = Ox qu lx2  = 0,0483 x 59,74 x (3,90)2 = 43,88 KN.m 
M0y = Oy M0x    = 0,923 x 43,88 = 40,50 KN.m 
 

� Correction des moments : 
Sens x-x : Aux appuis :  
 Ma = 0,5 M0x = 0,5 x 43,88  = 21,94KN.m 
                   En travée :    

 Mt = 0,75 M0x = 0,75 x 43,88 = 32,91KN.m 

 

Sens y-y : Aux appuis :  
 Ma = 0,5 M0y = 0,5 x 40,50 = 20,25KN.m 

 En travée :    
         Mt = 0,75 M0y = 0,75 x 40,50 = 30,37 KN.m 
 

VII.5.  Calcul des sections d’armature : 

 

Tableau VII.1: Ferraillage du mur plaque. 

 
 

Sens zone 
Mu 

(KN.m) 
PQ 

RS Section β 
A 

(cm2) 
Amin 

(cm2) 
Aadoptée(cm2) 

e 
(cm) 

xx 
Appuis 25,38 0,062 0,392 SSA 0,968 4,43 2,05 6HA14 = 9,23 16 

Travée 38,07 0,092 0,392 SSA 0,952 6,75 2,05 6HA16 = 12,06 16 

yy 
Appuis 22,51 0,054 0,392 SSA 0,972   3,91 2,05 6HA12 = 6,78 16 
travée 33,76 0,082 0,392 SSA 0,957 5,96 2,05 6HA16 = 12,06 16 



Chapitre VII                                                                                              Etude du mur plaque 
 

 

226 

Remarque : 

On a adoptée à des sections d’armatures plus importantes à celles calculé pour que les 

contraintes dans l’acier et dans le béton soient vérifiées. 

VII.6. Recommandations du RPA :  

Le mur plaque 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)  

• 221000.001hb0.001A =××=≥ 2cm  

• Les deux nappes sont reliées par des épingles/m2 en  HA8.  

b = 1 m = 100 cm ; h : épaisseur du voile = 20 cm). 

VII.7. Vérification à l’ELU 

1. Condition de non fragilité :(Art A.4.2/BAEL 91) 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 

T8UV = #, �W × X × Y × Z[�7Z\ = #, �W × 9## × 9] × �, 96## = �, #^_8� 

Dans le sens xx = 5HA12 = 5,65b.: > 2,05b.: →						condition vérifiée 

Dans le sens yy= 5HA10 = 3,92b.: > 2,05b.: →						condition vérifiée 

 
2. Espacement des barres 

L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les 
valeurs suivantes : 

Armatures principales : St < min (3h ; 33cm) 

Sens X-X 

de = 1006 = 16b.	 < 33b. ⟹ f�ghiji�g	ké�ilim�. 
Sens Y-Y 

de = 1006 = 16b.	 < 33b. ⟹ f�ghiji�g	ké�ilim�. 
3. Longueur de scellement des barres 

Elle correspond à la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que l’effort de 
traction ou de compression demandé à la barre puisse être mobilisé. 

Lo = φ × fq
4 × τEq

 

Avec : τEq = 0.6 ×Ψ: × fr:M = 0.6 × (1.5:) × 2.1 = 2.835MPa 

v�Q�	�m�	wx9y :	Lo = 1.6 × 4004 × 2.835 = 56,43b. ⟹ {� = y#f|. 
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v�Q�	�m�	wx96 :	Lo = 1.4 × 4004 × 2.835 = 49.38b. ⟹ {� = ^#f|. 

v�Q�	�m�	wx9� :	Lo = 1.2 × 4004 × 2.835 = 42.33b. ⟹ {� = 6^f|.. 
Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la 
partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à« 0.4ls » pour les barres à haute 
adhérence selon le BAEL91 modifiée 99 (Art A.6.1, 21) 

v�Q�	∅9y ⟹ {� = �6f|.   
v�Q�	∅96 ⟹ {� = �#f|.   
v�Q�	∅9� ⟹ {� = 97f|. 
4.  Les armatures horizontales : 

-En travée : ~e = �
L = /:,��

L = 3,015b.: 	

On adopte une section At=4HA10=3,14cm2 

-aux appuis : ~e = �
L = K,:J

L = 2,30b.: 

On adopte une section At=4HA10=3,14cm2 

VII.8.  Vérification à l’ELS  
1. Etat limite d’ouverture des fissures : (Art A.5.3.2 /BAEL 91modifiées 99) 

 

Notre voile peut être en contact direct avec l’eau, dans notre cas on considère la 

fissuration comme préjudiciable. 

�� = .�� �2��3 ;.�� �0,5��	; 110 × �ɳ× �e��� 
Avec : 

�� : la limite d’élasticité des aciers utilisés, exprimée en MPa. 

�e�  : La résistance caractéristique à la traction du béton, exprimée en MPa. 

ɳ : Coefficient numérique, dit coefficient de fissuration ( ɳ = 1,6 pour des HA > 6mm)  

            �� = .�� �:×L��J ; .���0,5 × 400	; 110 × √1,6 × 2,1�� 
           �� = .���266,66	;.��(200			; 201,63)� = 201,63	���. 
 

2.  Vérification des contraintes : 

Le mur plaque étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles 
constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors : 
 

� Dans les aciers : 

On doit vérifier que :   
� ≤ 
�� 
 

Avec :   ��st= Min {
:
Jfe ;  110�ηftj) } = 201.63  
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                �� = ��
��× ×¡�         F =

/��×�¢£
¤¥  

 
� Dans le béton : 

 

On doit vérifier que :  �
f ≤ ��
f 
Avec : 

��
f 	= 0,6	x	f¦:M 
 

�
f  =  
§�¨
©�  

 
Tableau VII.2: vérification des contraintes a ELS. 

 
 

3. Etat limite de déformation : 

On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de la flèche  

Avec :  ℎ: hauteur totale (20cm) 

ª: Portée entre nus d’appuis  

�e: Moment max  en travée 

��: Moment isostatique max  de la  travée 

~«: Section des armatures  

¬: Largeur de la section  

­: Hauteur utile de la section droite  

Sens xx : 

�e = 32,91	®¯/.ª 
�° = 59,74	®¯/.ª 
 

• 
±
² = :�

/�� = 0,2 ≥ /
/� = 0,0625 →						Condition vérifiée 

• 
±
² = :�

/�� = 0,2 ≥ ´j
/�×µ¶ =

J:,K/
/�×M�,J: = 0,038 →						Condition vérifiée 

• 
�¢
¤¥ = /:,��

/��×/· = 0,007 ≤ L,:
¹̧ =

L,:
L�� = 0,01 →						Condition vérifiée 

Sens yy : 

�e = 30,37	®¯/.ª 
�° = 59,74	®¯/.ª 
 

• 
±
² = :�

/�� = 0,2 ≥ /
/� = 0,0625 →						Condition vérifiée 

Sens zone As 

(cm2) 
Ms

 º9 β K1 ��j ��st �
 �
���� Obs 

xx Appuis 9,23 21,94 0,542 0,890 30,45 157,10  201.63  5,15 15 Cv 

Travée 12,06 32,91 0,709 0,8775 25,87 182,92 201.63 7,07 15 Cv 

yy Appuis 6,78 20,25 0,398 0,903 36,55 194,56 201.63 5,32 15 Cv 

travée 12,06 30,37 0,709 0,8775 25,87 168,81 201.63 6,52 15 Cv 
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• 
±
² = :�

/�� = 0,2 ≥ ´j
/�×µ¶ =

J�,J·
/�×M�,J: = 0,035 →						Condition vérifiée 

• 
�¢
¤¥ = »,�»

/��×/· = 0,003 ≤ L,:
¹̧ =

L,:
L�� = 0,01 →						Condition vérifiée 

 

Les conditions sont vérifiées, d’où le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
 

Résultats: 

L’épaisseur du Mur plaque est de 20cm. 

� Le ferraillage du Mur plaque est comme suit : 

Sens x-x : 

En travée :6HA16/ml    avec un espacement de 16 cm. 
Aux appuis :  6HA14/ml   avec un espacement de 16 cm. 
 

Sens y-y : 

En travée :6HA16/ml   avec un espacement de 16 cm. 
Aux appuis :6HA12/ml  avec un espacement de 16 cm.  
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VIII.1. Introduction : 
Une fondation est un organe de transmission des efforts  de la superstructure au sol, elle 
ne peut donc être calculée qu’après l’évaluation des efforts  de la superstructure et les 
caractéristiques du sol. 
         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. 

 
Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 
sollicitations extérieures en : 

 Fondations superficielles :  
Utilisées pour des sols de bonne capacité portante. Elles sont réalisées près de la 
surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier). 
 Fondations profondes : 
Utilisées lorsque le bon sol est assez profond (pieux, puits). 

 
VIII.2. Etude géotechnique du sol : 
 La contrainte admissible du sol est 𝝈𝒔𝒐𝒍=2 bars. 
 
VIII.3. Choix du type de fondation : 
Le choix du type de fondation dépend en général de plusieurs paramètres : 

 Type d’ouvrage à construire. 
 Les caractéristiques du sol. 
 La nature et l’homogénéité du bon sol. 
 La charge totale transmise au sol. 
 La raison économique. 
 La facilité de réalisation. 

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées et des 
Semelles filantes, un radier général, en fonction des résultats du dimensionnement on 
adoptera le type de semelle convenable. 
En premier lieu on orientera notre choix sur les semelles isolées ; on calculera la surface 
totale occupée par les semelles qu’on comparera à la surface totale du bâtiment. 

 
-Le choix définitif de ce type de fondations sera retenu dans le cas où : 

 
𝐥𝐚 𝐬𝐮𝐫𝐟𝐚𝐜𝐞 𝐝𝐞𝐬 𝐬𝐞𝐦𝐞𝐥𝐥𝐞𝐬

𝐥𝐚 𝐬𝐮𝐫𝐟𝐚𝐜𝐞 𝐭𝐨𝐭𝐚𝐥𝐞 𝐝𝐮 𝐛â𝐭𝐢𝐦𝐞𝐧𝐭
≤ 𝟓𝟎 % 

 
 Le risque de chevauchement est écarté. 

-Dans le cas contraire, on optera pour des semelles filantes et si ces dernières dépassent 
50% de la surface totale, on optera pour un radier. 

 
VIII.4. Dimensionnements des semelles (sous voiles ; sous poteaux): 

1. Semelles isolées : 
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal 𝐍𝐬

𝐦𝐚𝐱 qui 
est obtenu à la base de tous les poteaux de 2eme Entre  sol.  
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 Homothétie des dimensions:  
𝐴

𝐵
= 

𝑎

𝑏
 =K= 

50

55
 = 0,90  ⟹  A=0,9 B  et A x B ≥ 

 Ns

 σsol
 

 
 

 
Figure VIII.1: Schéma de la semelle isolée 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
On a la section des semelles sous poteau totale est: 𝑺 = 𝑛 × 𝐴 × 𝐵=34 × 2,6 ×
2,85=251,94 m² 
 
Avec:   n:nombre des poteaux 
 
La section totale à la base est : St=23,20 × 18,48=428,73 m² 
 
Donc : St=251,94 m² > 50% Sbat=214,36 m² 
 
Remarque : 
On remarque que la surface occuper par les semelles sous poteaux dépasse 50% de la 
surface totale du bâtiment, ce qui revient à dire que ce type de semelles ne convient pas 
à notre cas. Alors il faut opter pour des semelles filantes. 
 
 
 
 
 

 Exemple de calcul : 
 

Ns =1446,11 KN.              S= 
𝑁𝑠

𝜎𝑠𝑜𝑙
      

𝜎𝑠𝑜𝑙 = 200 KN/𝑚2 

D’ou  S= 
1446,11

200
  = 7,23 m2⟹  

𝐴 = √𝑆
𝑎

𝑏
=2,60 m; 𝐵 = √𝑆

𝑏

𝑎
=2,85 m 

On opte pour A=0,9×3=2,7m 
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2. Semelles filantes : 

 

 
Figure VIII.2: Schéma d’une semelle filante 

 
a. Semelles filantes sous voiles : 

 

𝝈𝒔𝒐𝒍 ≥  
𝑵𝒔

𝑺
 = 

𝑮+𝑸

𝑩𝒙𝑳
       B ≥

𝑵𝒔

𝝈𝒔𝒐𝒍 .𝑳
 

 
Avec : 
𝝈𝒔𝒐𝒍: Capacité portante du sol. 
B : largeur de la semelle, 
L : longueur de la semelle sous voile. 
 G, Q : charge et surcharge revenant au voile considéré. 
 
Les résultats de calcul sont donnés sur le tableau suivant : 
 

Tableau VIII.1: Surface de la semelle filante sous voiles (sens longitudinal) 

 
 

Tableau VIII.2:Surface de la semelle filante sous voiles (sens transversal) 
 

voiles 𝐍𝐬
𝐦𝐚𝐱(KN) L (m) B (m) S=B. L (𝒎𝟐) 

VT2 227,67 2 0,56 1,12 
VT2’ 426,63 2 1,06 2,12 
Somme  3,24 

 

voiles 𝐍𝐬
𝐦𝐚𝐱(KN) L (m) B (m) S=B. L (𝒎𝟐) 

VL1 427,77 2,5 0,85 2,125 
VL1’ 454,56 2,5 0,90 2,25 
VL1’’ 337,63 2,5 0,67 1,675 
VL1’’’ 345,20 2,5 0,69 1,725 
Somme   7,775 
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La surface totale des semelles filantes sous voiles est 
 Sv = ∑ S =Sl + St= 7,775 + 3,24 = 11,015 m2 
 

b. Semelles filantes sous poteaux : 
 

 
Figure VIII.3: Distribution des sollicitations  

 
 

 Hypothèses de calcul : 
Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le 

sol. 
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que 
leurs centres de gravité coïncidente avec le point d’application de la résultante des 
charges agissantes sur la semelle. 

 Etape de calcul : 
 Détermination de la résultante des charges : R= ∑ 𝑵𝒊 

 Détermination des coordonnées de la structure R : e= 
∑ 𝐍𝐢𝐞𝐢+ 𝐌𝐢

𝐑
 

 Détermination de la distribution (par ml) des sollicitations de la semelle : 

e ≤  
𝑳

𝟔
     ⟹  répartition trapézoïdale. 

               𝑞𝑚𝑎𝑥=
𝑅

𝐿
 (1+

6𝑒

𝐿
) 

                𝑞𝑚𝑖𝑛=
𝑅

𝐿
 (1- 

6𝑒

𝐿
) 

              q(
𝐿

4
)  =

𝑅

𝐿
 (1+

3𝑒

𝐿
) 

    

e >
𝑳

𝟔
      ⟹    répartition triangulaire. 

 Détermination de largeur B de la semelle :   B ≥
(𝐪.

𝐋

𝟒
)

𝛔𝐬𝐨𝐥
 

Le calcul se fera pour le portique dans le sens porteur 
 

Tableau VIII-3 : Surface de la semelle filante sous poteaux. 

 

Poteaux 𝑵𝒔(KN) 𝑴𝒔 (KN.m) 𝒆𝒔(m) 𝑵𝒔 × 𝒆𝒔 (KN.m) 
1 1391,18 -0,089 8,47 11783,29 
2 36,44 0,009 3,97 144,66 
3 1287,78 -0,089 -0,526 -677,37 
4 183,68 0,026 -5,026 -923,17 
5 1238,35 -0,089 -8,47 -10488,82 
Sommes 4137,43 -0,232 / -161,41 
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La charge totale transmise par les poteaux est : 4137,43 KN 
 

 Exemple de calcul : 
 Détermination de la résultante des charges: 

 
R= ∑ 𝑵𝒊 = 4137,43 KN 

       

e= 
∑ Niei+ Mi

R
 = 

−161,41−0,232 

4137,43
 = -0,039 m 

 

e= -0,039 m <  
𝐿

6
 =

18,48

6
=3,08 m  ⟹  répartition  trapézoïdale. 

 

𝑞𝑚𝑎𝑥=
𝑅

𝐿
 (1+

6𝑒

𝐿
) =

4137,43

18,48
 (1+ 

6 (−0,039)

18,48
) = 221,05 KN/m 

𝑞𝑚𝑖𝑛=
𝑅

𝐿
 (1- 

6𝑒

𝐿
)= 

4137,43

18,48
 (1 - 

6 (−0,039)

18,48
) = 226,72 KN/m 

qs (
𝐿

4
) = 

𝑅

𝐿
 (1+

3𝑒

𝐿
)= 

4137,43

18,48
 (1 + 

3 (−0,039)

18,48
 )= 222,46 KN/m 

 Détermination de la largeur de la semelle: 
Calcul de (σ3/4) 

𝜎3/4 =
𝑅

𝐿 × 𝐵
(1 +

3 × 𝑒

𝐿
)  ≤  𝜎̅𝑠𝑜𝑙 

Ce qui donne :   𝐵 ≥  
𝑅

𝜎𝑠𝑜𝑙×𝐿
(1 +

3×𝑒

𝐿
)    ⟹    B ≥ 1,11 m.        

On optera pour des semelles de largeur de B=1,2 m 

𝜎3/4 =
4137,43

18,48 × 1,20
(1 +

3 × (−0,039)

18,48
) = 185,39 𝐾𝑁/𝑚2 ≤  𝜎̅𝑠𝑜𝑙 = 200𝐾𝑁/𝑚2 

 
 La surface des semelles sous poteaux : 

Sp =  𝐵 ×  𝐿 ×  𝑛 = 1,2 × 18,48  ×  7 = 155,23 𝑚2. 

Avec :  
n : Nombre de portique dans le sens considéré. 
 

 la surface totale occupée par les semelles filantes : 
𝑆𝑇 =  𝑆𝑃 +  𝑆𝑉  =  155,23 +  11,015 =  166,245 𝑚2 

 
 La surface totale de la structure :  

 𝑺𝒃𝒂𝒕𝒊𝒎𝒆𝒏𝒕 =  𝟒𝟐𝟖, 𝟕𝟑 𝒎𝟐 
Donc : 

𝑆𝑡 = 166,245 𝑚² <   50 %  𝑆𝑏𝑎𝑡  =  214,36 𝑚² ⟹  
 𝑆𝑡

𝑆𝑏𝑎𝑡
=

166,245

428,73
= 38 % < 50% 

  Conclusion : 
Puisque la surface des semelles occupent moins de 50% de la surface totale de bâtiment, 
on opte pour des semelles filantes comme fondation de notre bâtiment. 
 

b.1. hauteur des semelles     

  𝒉𝒔  ≥  (
𝑩 − 𝒃

𝟒
) + 𝟓𝒄𝒎 

Avec  

𝐵 : Largeur de la semelle  
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ℎ𝑠  : Hauteur de semelle  
𝑏 : Dimension de l’élément sur la semelle dans le sens transversal. 
    b=0.55m pour les poteaux et 0.20m pour les voiles  
 
 Semelles filantes sous voiles  

La hauteur de la semelle  
ℎ𝑠 ≥ (120 − 20/4) + 5 = 30𝑐𝑚 

On adopte une hauteur de 𝒉𝒔 = 𝟑𝟎𝒄𝒎 
Les dimensions adoptées sont les suivantes : 
𝑩 = 𝟏𝟐𝟎𝒄𝒎 ,   𝒉𝒔 = 𝟑𝟎𝒄𝒎  , 𝑳 = 𝟏𝟖, 𝟒𝟖𝒎 
 
 Semelles sous poteaux  

La hauteur de la semelle  
ℎ𝑠 ≥  (120 − 55/4) + 5 = 21.25𝑐𝑚 

On prend une hauteur de 𝒉𝒔 = 𝟑𝟎𝒄𝒎 
Les dimensions adoptées sont les suivantes : 
𝑩 = 𝟏𝟐𝟎𝒄𝒎, 𝒉𝒔 = 𝟑𝟎𝒄𝒎 , 𝑳 = 𝟏𝟖, 𝟒𝟖𝒎 

 
 Afin d’assurer une meilleure rigidité de la semelle, cette dernière sera munie d’une 
poutre de rigidité sur toute sa longueur qui agit comme une poutre renversée continue 
avec les poteaux comme appuis, d’où les armatures supérieures (moments positifs en 
travée) et des armatures inférieures (moments négatif aux appuis). 
 
VIII.5.  Etude de la poutre de rigidité : 

1. Dimensionnement : 
Il faut que :  

                  La hauteur : 
𝑳

𝟗
≤ 𝒉𝒑 ≤

𝑳

𝟔
 

                  La largeur : 
𝟏

𝟑
𝒉𝒑 ≤ 𝒃𝒑 ≤

𝟐

𝟑
𝒉𝒑 

L : la plus grande portée dans le sens étudié L=4.5m 

 La hauteur : 
450

9
≤ ℎ𝑝 ≤

450

6
    ⟹ 50 ≤ ℎ𝑝 ≤ 75 

On adopte une hauteur de hp=70cm 

La largeur :
1

3
ℎ𝑝 ≤ 𝑏𝑝 ≤

2

3
ℎ𝑝    ⟹ 23.33 ≤ 𝑏𝑝 ≤ 46.66 

On adopte une largeur de bp=45cm 
Donc les dimensions de cette poutre rigide sont : 
h=70cm, b=45cm, d=h-c=67cm. 
 

2. Le ferraillage de la poutre (ELU)  
Le schéma statique de la poutre de redressement est équivalent à une poutre continue 
sur 5 appuis. Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes 
classiques de calcul en béton armé. 
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Tableau VIII-4 : les efforts et les moments de la poutre à l’ELU. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

𝒆𝒖  =
∑𝑵 𝒖×𝒆 +∑𝑴 𝒖

∑𝑵𝒖
        ⟹   𝑒𝑢 =

−179,7−0,323

5743,31
= −0.03𝑚 

 Calcule de la charge uniforme  

𝒒𝒖 = (
∑𝑵𝒖

𝑳
 )(𝟏 + (

𝟑 𝒆𝒖

𝑳
))       ⟹  𝒒𝒖 = 𝟑𝟎𝟗, 𝟐𝟕𝑲𝑵/𝒎𝒍 

 
3. Les conditions de la méthode forfaitaire  
 Domaine d’application : 

-méthode s’applique aux structure courante dans les charge d’exploitation restent 
modérées c’est-à-dire  
Q≤max (2xG ou 5KN/ml)  ⟹condition vérifiée 
G : charge permanente sous toute la structure  
G=39957,11KN/m2 

Q: charge d’exploitation sous toute la structure  
Q=11264,42KN/m2 
-la fissuration est non préjudiciable ⟹ condition vérifiée 
-la même section des poteaux dans toutes les travées, les mêmes moments d’inertie des 
sections ⟹condition vérifiée 
-le rapport de deux travées successives est compris entre 0.8et 1.25 c’est-à-dire  
0.8≤Li/Li+1≤1.25  ⟹    0.8 ≤ 4.5/4,5=1 ≤ 1.25 ⟹  condition vérifiée 
Donc :  

La méthode forfaitaire est applicable. 

 
4. Calcul des moments isostatiques : 

En travée : 

Poteaux 𝑵𝒖(KN) 𝑴𝒖 (KN.m) 𝒆𝒖(m) 𝑵𝒖x𝒆𝒖  (KN.m) 
1 1932,60 -0,124 8,47 16369,12 
2 49,16 0,012 3,97 195,16 
3 1789,31 -0,124 -0,526 -941,17 
4 254,54 0,037 -5,026 -1279,31 
5 1717,70 -0,124 -8,47 -14523,50 
Sommes 5743,31 -0,323 / -179,7 
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𝑴𝟎 𝟏−𝟐 =
𝒒𝒖𝑳𝟏

𝟐

𝟖
  ⟹  𝑀0 1−2 =

309,27×4,52

8
= 782,83𝐾𝑁. 𝑚 

𝑴𝟎 𝟐−𝟑 =
𝒒𝒖𝑳𝟐

𝟐

𝟖
  ⟹  𝑀0 2−3 =

309,27×4,52

8
= 782,83𝐾𝑁. 𝑚 

𝑴𝟎 𝟑−𝟒 =
𝒒𝒖𝑳𝟑

𝟐

𝟖
  ⟹  𝑀0 3−4 =

309,27×4,52

8
= 782,83𝐾𝑁. 𝑚 

𝑴𝟎 𝟒−𝟓 =
𝒒𝒖𝑳𝟒

𝟐

𝟖
   ⟹ 𝑀0 4−5 =

309,27×4,52

8
= 782,83𝐾𝑁. 𝑚 

 
Aux appuis : 
 
Appuis 1 2 3 4 5 
Coefficient 
forfaitaire 

0.3 0.5 0.4 0,5 0,3 

𝑀𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 (𝐾𝑁. 𝑚) 234,84 391,41 313,13 391,41 234,84 

 
5. Calcul des armatures : 

 
Amin=(𝟎. 𝟐𝟑 × 𝒃 × 𝒅 × 𝒇𝒕𝟐𝟖)/𝒇𝒃𝒄/   ⟹ Amin=(0,23 × 45 × 67 × 2,1)/348=4.18cm2 

 

Aux appuis : 
 
Tableaux VIII-5 : le ferraillage de la poutre rigide aux niveaux des appuis  

Appuis MA(KN.m) 𝜇𝑢 𝛽 Au(cm2) Amin Observation A adopter  

 1 234,84 
0,080 0,958 

10,51 4.18 Au>Amin 
4HA16 (filante)+2HA14 
(chapeaux)=11,12 cm2 

2 391,41 
0,136 0,927 

18,10 4.18 Au>Amin 
4HA16 (filante)+8HA14 
(chapeaux)=20,35 cm2 

3 313,13 
0,100 0,942 

14,25 4.18 Au>Amin 
4HA16 (filante)+4HA16 
(chapeaux)=16,08 cm2 

4    391,41 
0,136 0,927 

18,10 4.18 Au>Amin 
4HA16 (filante)+8HA14 
(chapeaux)=20.35 cm2 

5 234,84 
0,080 0,958 

10,51 4,18 Au>Amin 
4HA16 (filante)+2HA14 
(chapeaux)=11,12 cm2 

 
     
En travée :  
 
Tableaux VIII-6 : le ferraillage de la poutre rigide aux niveaux des travées  

Travée Mt(KN.m) 𝜇𝑢 𝛽 Au(cm2) Amin Observation Adopter 

1-2 519,01 
0,180 0,900 

24,73 4.18 Au>Amin 

4HA20(filante)+4HA16+
4HA14(double 
chapeaux)=26.75 cm2 

2-3 479,87 
0,166 0,909 

22,64 4.18 Au>Amin 
4HA20(filante)+4HA16+
2HA14(double 
chapeaux)=23,68 cm2 

3-4 479,87 
0,166 0,909 

22,64 4.18 Au>Amin 
4HA20(filante)+4HA16+
2HA14(double 
chapeaux)=23,68 cm2 

4-5 519,01 0,180 0,900 24,73 4,18 Au>Amin 4HA20(filante)+4HA16+
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4HA14(double 
chapeaux)=26.75 cm2 

 
6. Vérifications : 
a. Vérification de la contrainte à l’ELS  
Dans le béton  

On doit avoir               𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎̅𝑏𝑐  =  0.6 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎  
 
Calcul de la charge uniforme à l’ELS  

𝒒𝒔 = (
∑ 𝐍𝐬

𝑳
) (

𝟏+𝟑 𝐞𝐬

𝑳
) = 𝟐𝟐𝟐, 𝟒𝟔𝐊𝐍/𝐦𝐥   

 
Calcul des moments isostatique 

𝑴𝟎 = 𝒒𝒔𝑳𝟐/𝟖 
𝑀0 1−2 = 563,10 𝐾𝑁. 𝑚 = 𝑀0 2−3 = 𝑀0 3−4 = 𝑀0 4−5 
 
Les résultats des vérifications sont résumés dans les tableaux suivants :  
Aux appuis 

Tableaux VIII-7 : vérification des contraintes aux appuis 
Appuis MA(KN.m) 𝝈𝒃𝒄 𝝈̅𝒃𝒄 Observation 

1 168,93 6,55 15 Vérifiée 
2 281,55 8,79 15 Vérifiée 
3 225,24 7,60 15 Vérifiée 
4 281,55 8,79 15 Vérifiée 
5 168,93 6,55 15 Vérifiée 

 
En travée  

Tableaux VIII-8 : vérification des contraintes en travées 
Travée Mt(KN.m) 𝝈𝒃𝒄 𝝈̅𝒃𝒄 Observation 

1-2   373,33 10,78 15 Vérifiée 
2-3 345,175 10,22 15 Vérifiée 
3-4 345,175 10,22 15 Vérifiée 
4-5 373,33 10,78 15 Vérifiée 

 
b. Vérification au cisaillement : 

𝝉𝒖 =
𝑻𝒖

𝒃𝒅
 ≤  𝝉̅  = 𝒎𝒊𝒏 (𝟑. 𝟑𝟑 𝑴𝑷𝒂 , 𝟓 𝑴𝑷𝒂 ) 

𝑇𝑢 =
𝑞𝑢𝑙

2
=

309,27×4,5

2
= 695,85𝐾𝑁   ⟹  𝜏𝑢 =

695,85×103

450×670
= 2.30𝑀𝑃𝑎 

 𝝉𝒖  ≤  𝝉̅𝒖   ⟹   la condition est vérifiée  
 

7. Calcul des armatures transversales :  

∅𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (ℎ/35 ;  𝑏/10 ; ∅𝑙 𝑚𝑖𝑛) 

 ∅𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (2 ;  4.5 ; 1,4)    ⟹   ∅ 𝑡 = 10𝑚𝑚 

On adopte un cadre et un étrier de HA8, soit 4HA10=2.01cm2 

 

8. Espacement des cadres  
Le RPA 99 (corrigé en2003), l’espacement entre les cadres doit être : 
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En zone nodale  

𝑺𝒕    ≤  𝒎𝒊𝒏 (𝒉/𝟒 ;  𝟏𝟐∅𝑳 ;  𝟑𝟎) 𝒄𝒎   ⟹  St ≤ min (17.5 ; 16,8 ; 30) cm 
𝑆𝑡 ≤ 16,8𝑐𝑚      On prend   St=15cm 

En zone courante  
𝑺 𝒕 ≤  𝒉/𝟐 = 𝟑𝟓𝒄𝒎   On prend un espacement de St=15cm 
 

9. Les armatures minimales transversales  
𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003 𝑆𝑡  𝑏 = 0.003 × 15 × 45 = 2,025𝑐𝑚2 

 Zone nodale: 𝑨𝒕 > 𝑨𝒎𝒊𝒏     ⟹ condition vérifiée 
𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003 × 15 × 45 = 2, 025𝑐𝑚2 

 Zone courante : 𝑨𝒕 > 𝑨𝒎𝒊𝒏 ⟹ condition vérifiée 
 
VIII.6.  ferraillage des semelles dans le sens « B » 
Le calcul des armatures se fera avec la méthode des bielles  
 𝑨𝑩 = 𝑵𝒖𝒇 (𝑩 − 𝒃)/𝟖𝒅 𝝈𝒔𝒕   Avec      𝑵𝒖𝒇  = 𝑩 × 𝝈𝟑/𝟒 × 𝟏𝟎𝟎 

AB : est la section d’armatures longitudinale donnée par mètre linéaire (cm2/ml) 
 
B=1.20m  ⟹   𝑁𝑢𝑓 = 1.20 × 185,39 × 1𝑚 = 222,46𝐾𝑁 

𝐴𝐵 =
222,46 × 10 × (120 − 55)

8 × 67 × 348
= 0,77𝑐𝑚2/𝑚𝑙 

On prend une section de 5HA12=5,65cm2/ml avec St=20cm 
 
 armatures de répartition  

Ar=AB/4=1.41cm2   ⟹ on prend une section de 5HA12=5,65cm2 avec St =20 cm 
 
VIII.7. Ferraillage de la longrine : 

1. Le rôle des longrines : 
Les longrines servent à chaîner les semelles dans les deux sens, rigidifier et empêcher 

sont déplacement. Elles doivent être calculées pour résister à la traction sous l’action 

d’une force égale à : 

𝐹 =
𝑁

𝛼
 ≥ 20 𝐾𝑁 

Avec  
N : égale à la valeur maximale de la charge verticale de gravité apportée par les points 
d’appuis solidarisés. 
α: Coefficient en fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée.                  
(Site: S2 ; zone IIa ) 
 

2. Dimensionnement des longrines : 
Les dimensions minimales de la section transversale des longrines d’après le RPA 99 
(Art 10.1.1) sont : 

(25cm x30cm) : site de catégorie S2 et S3 

(30cmx30cm) : site de catégorie S4 

 
On adopte pour notre cas une section de (25cm x30cm) 

3. Armatures longitudinales : 
Nu=1932,60 KN, α=15 (zone IIa; site 2) 
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𝐹 =
𝑁

𝛼
  =

1932,60

15
= 128,84 𝐾𝑁 

𝐴 =
𝐹

𝜎𝑠𝑡
=

128,84 × 10

348
= 3,70 𝑐𝑚2 

On prend 4HA12=4,52cm2/ml 
 
Le ferraillage minimum exigé par RPA est de 0.6% de la section totale  
Amin =0.006 × 25 × 30=4.5cm2  

At  > Amin   la condition est vérifiée  
 

4. Armatures transversales  

∅𝑡  ≤  𝑚𝑖𝑛 (ℎ/35 ; 𝑏/10 ; ∅𝐿 𝑚𝑖𝑛 ) 𝑐𝑚      ⟹    ∅𝑡 ≤  𝑚𝑖𝑛 (0.85 ; 2.5 ; 1.2) 𝑐𝑚 
∅𝑡  ≤  0.85𝑐𝑚    On prend un cadre de HA8 
 

5. Espacement des cadres  
Selon RPA, l’espacement entre les cadres doit être : 

𝑺 𝒕  ≤  𝒎𝒊𝒏 (𝟐𝟎 ;  𝟏𝟓∅𝑳)    ⟹  𝑆 𝑡 ≤  𝑚𝑖𝑛 (20 ; 18) 
 
On adopte comme espacement des cadres St=15cm 

 
 
 

 

 



 

Le projet de fin d’étude est  la dernière phase de notre cycle de formation au sein 

de l’Université MOULOUD MAMMERI ; et la première expérience qui nous a permis de 

mettre en évidence les connaissances acquises tout  au long de nos années universitaires 

sur un projet réel du domaine Génie civil. 

L’objectif de notre projet de fin d’étude était l’étude générale et une analyse 

parasismique d’un immeuble d’une hauteur assez importante à usage d’habitation et 

commercial afin d’assurer sa rigidité et sa stabilité, tout en respectant les différents 

règlements à savoir BAEL 99 et  RPA99/version2003 ainsi que les divers documents 

techniques. 

Nous avons donc choisis le type de contreventement le mieux adapté à la 

structure. Nous avons aussi mené une série de calcul de dimensionnement et de 

ferraillage des différents éléments structuraux afin d’établir les plans de ferraillage y 

associés. 

Ce travail nous a permis d’approfondir nos connaissances dans notre domaine, 

soit sur le coté calcul manuel des structures en améliorant nos connaissances  

concernant le calcul des structures et la prise en considération des règles parasismiques 

ou bien sur la familiarisation avec les logiciels de calcul des structures des bâtiments  

Nous espérons avoir fait de notre mieux et que ce modeste travaille sera une 

référence pour les promotions à venir. 

 



 

  

 

Règlements: 

• BAEL91 modifié99 : Béton armé aux états limites. 

• RPA99/VERSION 2003 : Règlement parasismique algériennes. 

• CBA 93: Règles de conception et de calcul des structures en béton armé93. 

• DTR : Document technique réglementaire. 

Livre: 

• Choisir et réaliser les fondations ………………………………HENRI RENAUD. 

• Guide de la conception parasismique des bâtiments«1»…………….Association 

française de génie parasismique. 

Cours: 

• Béton armé……………………………………………………………………UMMTO 

• Dynamique des structures………………………………………………UMMTO 

• Cours de bâtiment…………………………………………………………..UMMTO 

• Mémoires de fin d’études des promotions précédentes. 

Logiciels: 

• ETABS V 9.6.0…………………………………………..…Analyse des structures. 

• AUTOCAD 2014…………………………………………...Dessin. 

• EXCEL 2007………………………………………………….Calcul. 

• WORD 2007………………………………………………….Traitement du texte. 

• SOCOTEC………………………………………………………Ferraillage. 



ANNEXE :                                                   Choix de la méthode de calcul. 

 

Choix de la méthode de calcul 

I. Introduction : 

Le séisme est un phénomène naturel qui peut engendrer d’importants dommages sur 

les constructions, ainsi que de grandes pertes de vies humaines. Pour cela des 

règlements parasismiques ont été conçus pour prévoir des mesures nécessaires à la 

conception et à la réalisation des constructions de manière à assurer leurs protections. 

 

II. Choix de la méthode de calcul :(Art 4.1.1 RPA99/mod2003 

Le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes : 

 

� La méthode statique équivalente. 

� La méthode d’analyse modale spectrale. 

� La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

 

a) la méthode statique équivalente (Art 4.1.2 RPA99/mod2003) : 

La méthode statique équivalente n’est pas applicable car : 

Le bâtiment étudié présente une configuration irrégulière en élévation donc il faux 

vérifier la condition complémentaire pour utilisé la méthode statique équivalente qui 

dit : 

Zone II : groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale à 7 niveaux ou 

23m. 

La condition n’est pas satisfaite (notre bâtiment a une hauteur de 32.25 m). 

b) La méthode d’analyse modale spectrale (Art 4.1.3 RPA99/mod2003)  : 

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

particulier dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise. 

 

Conclusion : 

On choisit la méthode d’analyse modale spectrale. 

 

� Principe de la méthode d’analyse modale spectrale : 

 
La méthode dynamique modale spectrale permet d’avoir le maximum des effets 

engendres dans la structure par les forces sismique représentées par un spectre de 

réponse de calcul pour chaque mode de vibration. Ces effets sont par la suite combines 

pour obtenir la réponse de la structure. 

Pour notre étude nous avons décide de faire cette partie de calculs en utilisant le logiciel 

ETABS  version 9.6.0 . 
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