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INTRODUCTION 

Ce présent mémoire sanctionne un projet de fin d’étude. L’objectif visé par ce travail est de 

concevoir et dimensionner, en béton armé, un immeuble en(R+10+Sous-sol) à usage 

d’habitation.  

Pour ce faire nous avons obtenu les plans d'architecture par le biais d’un  bureau d’étude 

d'architecte. Ce sont les premiers plans sur lesquels  on travaillera pour établir d’abords les 

plans de coffrage béton armé des différents niveaux de la structure. 

        Le deuxième document important qu'on pu avoir,est le rapport de sol. C'est le document 

qui va nous permettre de classer le site sur lequel sera implanté l’ouvrage en question. Il 

permet entre autre, d’obtenir la valeur de la capacité portante du sol et indiquera clairement la 

profondeur des fondations de notre structure.Les recommandations de ce rapport devront être 

scrupuleusement respectées lors du choix de fondation et sa réalisation. 

    Après avoir  accéder à ces deux documents important on peut redimensionner  les éléments 

structuraux de notre construction.  

Une fois les documents cités ci-dessus exploités, on passera à l’étape du pré-

dimensionnement des éléments structuraux. Celle dernière  s’appuie sur les règles technique 

de Conception et Calcul des structures en Béton Armé (C.B.A 93) ainsi que le Règlement 

Parasismique Algérien (R.P.A 99 modifié003). 

      Une fois le pré-dimensionnement effectué, vient ensuite le choix du système de 

contreventement. La structure étudiée est composée de portiques et voiles de 

contreventement, il s’agit dans cette partie du travail de déterminer le pourcentage et le 

nombre de voiles à injecter dans la structure ainsi que leurs positionnements en s´appuyant sur 

le R.P.A 99 modifié003, tout en respectant l’architecture de la structure.  

Afin d’obtenir rapidement les diagrammes des efforts internes maximaux (c-à-dire repérer les 

sections dangereuses) et passer au ferraillage des éléments structuraux, nous avons opté pour  

l’utilisation d’un logiciel performant  ETABS. Ce dernier est basé sur la méthode des 

éléments finis. L’étude dynamique est aussi effectuée par ce logiciel qui utilise la méthode 

dynamique nodale spectrale. 

Pour conclure, nous passerons au ferraillage de l’infrastructure, ensuite nous ferons une 

ultime vérification c’est la stabilité de l’ouvrage. 

L'ensemble ouvrage – fondation - sol doit être en équilibre stable. Il ne doit pas y avoir 

possibilité de mouvement : 

- pas de glissement horizontal : L’adhérence sol – fondation doit empêcher les forces 

horizontales. 

- pas de renversement : Les charges horizontales ont tendance à faire basculer l’ouvrage car 

ellescréent un moment. Les forces verticales (poids) doivent les contrebalancer. 

- pas de déplacement vertical. 
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Introduction : 

Dans ce chapitre, nous allons présenter globalement l’ouvrage, avec les différentes 

caractéristiques   mécaniques des matériaux utilisés ainsi que les caractéristiques des éléments 

constitutifs. 

I -1)   Présentation de l’ouvrage : 

L'ouvrage à étudier est un bâtiment en (R+10+sous-sol) à usage d’habitation , implanté à Tizi-

Ouzou, classé selon le Règlement Parasismique Algérien comme une zone de moyenne 

sismicité(zone IIa) .selon le rapport de sol, la construction sera fondée sur un site meuble, 

donc de catégorie S3 d’une contrainte admissible ϭ = 2.5 bar. 

La structure en question comporte : 

 Un Sous-sol à usage de parking . 

 RDC et 10 étages courants à usage d’habitation. 

 Un Cage d’escalier. 

 Un Ascenseur. 

I.2) Caractéristiques géométriques : 

La présente structure a pour dimensions :        

Hauteur totale du bâtiment (y compris l’acrotère) ---    :34,26m 

Longueur totale du bâtiment----------------------------   :25,80m 

Largeur totale du bâtiment ----------------------------       :13,30m 

Hauteur d’étage courant----------------------------------    :3,06m 

Hauteur du RDC -----------------------------------------     :3,06m  

Hauteur du sous-sol     ------------------------------           :3 ,06m 

Hauteur de l’acrotère --------------------------------------- :0 ,60m 

 

I.3) Les éléments de l’ouvrage : 

I-3-1) Ossature : Conformément au règlement parasismique algérien, nous prévoyons de 

concevoir  le bâtiment par un système porteur composé de  portiques –voiles. 
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Le type de contreventement : 

Contreventement par portique : c’est une ossature constituée de poteaux et poutres capable 

de reprendre la totalité des sollicitations dues aux charges verticales, et au moins 25 % de 

l’effort tranchant d’étage. 

Contreventement par voile : composé par des éléments verticaux en béton armé, disposés 

dans les deux sens, assurant la stabilité sous l’action des charges horizontales et reprendre une 

partie des charges verticales (au plus 20%) et les transmettre aux fondations 

I-3-2) Plancher : 
Les planchers sont des éléments porteurs horizontaux supposés infiniment rigides ayant 

plusieurs fonctions tel que: 

 Fonction de la résistance mécanique  

 Fonction d’isolation  

Pour notre ouvrage, on a opté pour un plancher en corps creux pour les défirent niveaux 

I-3-3)Escalier et ascenseur : 
Escalier :les escaliers de notre ouvrage sont constitués de paillasses et de paliers en béton 

armé coulés sur place, avec deux volées par étage. 

Cage d’ascenseur :Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voiles en béton 

armé.     

I-3-4) La maçonnerie : 
Deux types de murs se présentent dans notre structure :   

Murs de façade seront réalisés en doubles cloisons de briques creuses une de 15 cm et 10cm  

séparées par une l’âme d’air de 5 cm. 

 

 

 

 

 

 

Murs de  séparation intérieurs seront réalises en simple cloisons de briques de 10 cm. 

 

 

Figure ( I-1) : Schéma descriptif du mur extérieur. 

Intérieur Extérieur 

5 15 10 
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I-3-5)  Le revêtement : 
Les revêtements seront comme suit : 

 carrelage pour les  planchers et les escaliers. 

 céramique pour les salles d’eaux et cuisines. 

 mortier de ciment pour les murs de façades, cages d’escaliers et le parking.  

 plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds 

I-3-6)L’acrotère : 
Au niveau de la terrasse, le bâtiment est entouré d’un acrotère en béton armée de 60cm de 

hauteur et de 10 cm d’épaisseur. 

I-3-7)Les voiles : 
Un voile est un élément qui a un rôle primordial dans la résistance et l’équilibre de la 

structure. Il est caractérisé par une forme géométrique spécifique qui lui offre une importante 

inertie, grâce à laquelle, il soulage les poteaux et les poutres dans une structure mixte 

(portiques-voiles).Comme il assure la stabilité de l’ensemble vis-à-vis des efforts sismique. 

I-3-8) Les fondations : 
La fondation est l’élément situé à la base de la structure, il assure la transmission des charges 

et des surcharges de la superstructure au sol de fondation. 

Le choix des fondations dépend de l’importance de l’ouvrage ; la catégorie  du sol 

d’implantation et les chargements. 

I.4) Système de coffrage : 

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles et les portiques de façon à limiter le 

temps d’exécution, et un coffrage classique en bois pour les plancher. 

I.5) Caractéristique mécanique des matériaux : 

I-5-1) Le béton :  
Le béton est un matériau constitué par un mélange de ciment, de granulats (sable et gravier) et 

de l’eau de gâchage. Il est caractérisé du point de vue mécanique par sarésistance à la 

compression, qui varie en fonction de la granulométrie, le dosage en ciment, la quantité d’eau 

de gâchage du béton.  

a )Résistance caractéristique du béton a la compression : 
  Le béton est caractérisé par sa résistance à la compression à l’âge de 28 jours noté  f c28 , 

qui est obtenue par plusieurs essais sur des éprouvettes normalisées. 

 Dans notre cas  f c28 =  25 MPa. 

     Lorsque la sollicitation s'exerce sur un béton à l'âge  j<28 jours, sa résistance à la 

compression est calculée selon les formules ci-dessous (Art A2.1,11 BAEL 91modifié 99). 

fcj=
j

4.76+0.83j
fc28 en MPa ; pour  fc28≤40 MPa 
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fcj=
j

1.40+0.95𝑗
fc28 en MPa ;pour fc28˃40  MPa 

b )Résistance caractéristique du béton à la traction : [ART / A – 2 . 12 . BAEL 91]   

La résistance caractéristique a la traction du béton à «j» jours, noté ftj , est donnée par la 

relation suivante : 

 ftj = 0,6 + 0,06 fcj  d’où : ft28 = 2,1MPa  

c ) Notion des Etats limites : 
 On distingue deux états  limites de calcul :  

 Etat limite ultime de résistance.  

 Etat limite de service. 

Etat limite ultime « ELU» :  

Il correspond à la perte d’équilibre statique (basculement), de  stabilité  de  forme  

(flambement)  et  surtout  de  résistance  mécanique  (rupture),  qui conduisent à la ruine de 

l’ouvrage 

      La contrainte ultime en compression est donnée par la formule suivante :  

b

cj
bc

f.
f




850
[ MPa] (Art A.4.3,41/BAEL91)   

γb : coefficient de sécurité.  

γb = 1,5 en situation courante               fbc = 14,2 MPa. 

γb  = 1,15 en situation accidentelle       fbc = 18,48 MPa. 

θ: coefficient d’application. 

θ= 1    lorsque j>24 heures 

θ= 0,9 lorsque  1 heure < j <  24 heures 

θ= 0,8 lorsque  j< 1 heure 

J : la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérées       
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Nous adoptons le diagramme parabole rectangle défini ci-dessous 

b

c

bu

f
f

 .

.85,0 28  

 

 

 

 

 

Figure ( I-2) :   diagramme contrainte déformation du béton 

Hypothèses de calcul à l’ELU : (Art A 4.3, 2 BAEL91) :  

 Les sections planes avant déformation restent planes après déformation et conservent leurs 

dimensions (Navier Bernoulli).  

 La résistance du béton tendu est considérée comme nulle.  

 Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.  

 Le raccourcissement relatif εbc du béton est limité à 3,5 ‰ en flexion, 2 ‰ en compression.  

 L’allongement relatif de l'acier tendu est limité conventionnellement à 10 ‰. 

Etat limite de service « ELS » :  

L’état limite de service est l’état au-delà duquel les conditions normales d’exploitation et de 

durabilité des constructions ne sont plus satisfaites, on distingue :  

 Etat limite de résistance à la compression du béton (contrainte de compression limitée).  

 Etat limite de déformation (pas de flèche excessive).  

 Etat limite d’ouverture de fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).  

 La contrainte de compression du béton à l'ELS est donnée par la formule : 

                    σbc = 0,60 fc28   en   MPa    (Art 4.5.2 BAEL91) 

Pour fc28=25 MPa     σbc=15 MPa 

 

 

 

 

 

 

 

Figue (I-3) :    Diagramme de calcul contraint-déformation du béton à l'ELS 



 

 

 
 Chapitre I: présentation de l’ouvrage  

7 

Hypothèses de calcul a l’ELS : (Art A 4.5, 1 BAEL91) : 

 Les sections droites et planes avant déformation, restent droites et planes après 

déformation. 

 Pas de glissement relatif entre le béton et l’acier. 

 Le béton tendu est négligé dans les calculs. 

 Le béton et l’acier sont considérés comme des matériaux linéaires élastiques et il est fait 

abstraction du retrait et du fluage du béton. 

 Le module d’élasticité longitudinal de l’acier est par convention 15 fois plus grand que celui 

du béton (𝐸𝑆= 15𝐸𝑏; n= 15) 

n=15 : coefficient d’équivalence. 

d) Contrainte limite de cisaillement 
  Elle est donnée selon [Art 5.1,21 /BAEL91 modifié 99] par la formule 

𝜏𝑢=
𝑉𝑢

𝑏𝑑
 

Avec : Vu : Effort tranchant dans la section étudiée 

b : Largeur de la section cisaillée. 

d : Hauteur utile de la poutre 

𝜏𝑢= min [0,13.𝑓c28; 5 MPa] pour une fissuration peu nuisible. 

𝜏𝑢= min [0,10.𝑓c28; 4 MPa] pour une fissuration préjudiciable ou très préjudiciables. 

e) Modules d’élasticité 
       Selon la durée d’application de la contrainte, on distingue deux types de modules : 

 Module de déformation longitudinale instantanée du béton :(Article : A.2.1.21/BAEL 91) 

Lorsque la durée de la contrainte appliquée est inférieure à 24 heures, il en résulte un module 

égal à: 

𝐸𝑖𝑗= 11000 √𝑓𝑐𝑗
1/3

[MPa] 

Pour :𝑓𝑐28 = 25 [MPa]⇒𝐸𝑖28 = 32164,195 [MPa 

 Module de déformation longitudinale différée du béton : (art A-2.1.22 BAEL 91). 

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

l’effort de fluage de béton on prend un module égal : 

 33700 cjvj fE   

Pour fc28 = 25MPa     Ev = 10819MPa 

Module d’élasticité transversale: 

Il caractérise la déformation du matériau sous l’effet de l’effort tranchant, il est donné par la 

relation suivante : 
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G =
𝐸

2(1+𝜈)
[MPa] 

E : module de Young. 

𝜈:Coefficient de poisson (article : A.2.1, 3 / BAEL 91) : 

C’est le rapport entre déformations transversales et longitudinales. 

𝜈 =  (
Δd

d⁄

Δl
l⁄

) 

Δd
d⁄ ∶La déformation relative transversale 

Δl
l⁄ ∶La déformation relative longitudinale 

𝜈 = {
0.2,     à 𝑙′𝐸𝐿𝑆
0  ,     à 𝑙′𝐸𝐿𝑈

 

f) Masse volumique du béton armé : 
Le poids volumique de béton est de l’ordre de : 

2300 a 2400 daN/m3 s’il n’est pas arme.CPA 325 

2500 daN/m3 s’il est arme. 

g) Coefficient de poisson : (Art A.2. 1. 3.BAEL91) 
Ce coefficient étant le rapport des déformations transversales et des déformations 

longitudinales noté "ν". Conformément au règlement BAEL91: 

υ=
∆t

t⁄

∆𝑙
𝑖⁄
 = 

𝜀𝑡

𝜀𝑙
 

Il est pris égal à: 

l’ELU : ν=0  ⇒calcul des sollicitations.  

à l’ELS : ν=0,2  ⇒calcul des déformations. 

I-5-2)L’acier: 
Les  aciers  sont  utilisés  pour  reprendre  les  efforts  de  traction  auxquels  le  béton  résiste 

mal. Les armatures sont distinguées par leurs nuances et leurs états de surface. Dans le présent 

projet, En général les aciers utilisés sont de trois types :  

 Acier à haute adhérence FeE400               Fe = 400 MPa.  

 Acier rond lisse FeE235                            Fe = 235 MPa.  

 Treillis soudé TL520 ( ∅ ≤ 6𝑚𝑚 )          Fe=500 MPa 

a)Module de déformation longitudinale:[Art A.2.2, 1 /BAEL91 modifié 99] 

Sa valeur est constante quelque soit la nuance de l’acier : Es = 200000 [MPa] 
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b)  Contraintes limites de l'acier: 
Contrainte limite à L'ELU    (Art.3.2/BAEL.91): 

 La contrainte admissible  des aciers est donnée par la formule suivante :    

σst =fe/γs 

  fe  :  Limite  d’élasticité garantie. C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique  

donne lieu à une déformation résiduelle de 2‰.  

  γs: Coefficient de sécurité tel que :   

γs =1,15         En situation courante 

γs= 1            En situation accidentelle 

Example:  

 

 

 

 

Contrainte limite de service : 

Afin de réduire les risques d’apparition de fissures dans le béton et selon l’appréciation dela 

fissuration, le BAEL a limité les contraintes des armatures tendues comme suit : 

 Fissurations peu nuisibles [Art A.4.5,32/BAEL91modifié 99]Cas des armatures intérieures où 

aucune vérification n’est nécessaire (la contrainte n’est soumise à aucune limitation)   𝜎̅=𝑓𝑒 

 Fissuration préjudiciable [Art A.4.5,33/BAEL91 modifié99]Cas des éléments exposés aux 

agressions chimiques, atmosphériques,           𝜎̅≤ min{
2

3
𝑓𝑒; 110√𝑛𝑓𝑡28  

 Fissuration très préjudiciable         𝜎̅≤ min{
2

3
𝑓𝑒; 90√𝑛𝑓𝑡28  

 η≡coefficient de fissuration. 

 η = 1.6 ..............pour les HA de diamètre> 6mm. 

 η = 1.3...............pour les HA de diamètre < 6mm. 

 η = 1.0 ..............pour les RL. 

 

 

 

 

 

 

Nuance de l'acier Situation courante Situation accidentelle 

fe= 400Mpa 𝝈̅𝒔𝒕=348 Mpa 𝝈̅𝒔𝒕=400 MPa 

fe = 520 Mpa 𝝈̅𝒔𝒕=452 Mpa 𝝈̅𝒔𝒕=520 MPa 
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c)Diagramme des contraintes déformations de l’acier : 
Dans le calcul relatif aux états limites, nous utilisons le diagramme simplifié su 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure (I-4) : Diagramme des contraintes déformation de l’acier 

d) Protection des armatures (Art  A7.1 BAEL) : 
Dans    le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des  

intempéries  et  autres  agents  agressifs,  on  doit  veiller  à  ce que l’enrobage (c)  des  

armatures  

Soit conforme aux prescriptions suivantes : 

 C ≥ 5 cm, pour les éléments exposés à la mer, aux brouillards salins, ainsi que ceux exposés 

aux atmosphères très agressives. 

 C  ≥  3  cm,  pour  les  parois  soumises  à  des  actions  agressives  ou  à  des  intempéries, 

condensations  à  la  destination  des  ouvrages  au  contact  avec  un  liquide  (réservoirs, 

tuyaux, canalisations) . 

 C ≥ 1cm,  pour  les  parois  situées  dans  les  locaux  couverts  et  clos  non  exposés  aux 

Condensations. 
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INTRODUCTION 

 Après avoir déterminé les différentes caractéristiques de l’ouvrage, ainsi que les 

matériaux de construction , nous passons au pré dimensionnement des éléments tels que les 

planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux, et enfin les voiles. Ce pré 

dimensionnement a pour but de déterminer l’ordre de grandeur des section en utilisant les 

règles en vigueur à savoir : 

 RPA 99 version 2003 

 CBA 93 

 DTR BC2-2 

Remarque 

 Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent être modifiés après vérifications dans 

la phase du dimensionnement. 

II.1)  Pré dimensionnement des éléments secondaires : 

II-1-1) plancher : 
Il s’agit de plancher constitué de corps creux posés sur des poutrelles pré fabriqués 

Le tout complété par une dalle de compression de 4cm d’épaisseur ferraillée par un treillis 

soudé dont les dimensions des mailles ne dépassent pas : 

 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles 

 30 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles 

  Le dimensionnement du plancher en corps creux est donné par la formule suivante : 

5.22

L
ht     Avec : 

 ht : hauteur du plancher. 

L : portée libre max de la plus grande travée dans le sens des poutrelles. 

L= 355- 25 = 330 cm                D’où              ht = 330/22,5 = 14.67 

En optera pour un plancher de 20 cm composée de corps creux de 16 cm et une dalle de 

compression de 4 cm. 

II-1-2) Dalle pleine : 
 L’épaisseur des dalles pleines (qui reposent sur un seul appui) pour les balcons est donnée 

par la formule suivante :  

1520


 pe
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                           .  

m35,1  : portée libre. 

pe  : épaisseur de la dalle. 

cmecme pp 00,975,6
15

135

20

135
 . 

On adoptera une épaisseur de cmep 15 .  

II-1-3) Les  poutres : 
        Les poutres sont des éléments  en  béton armé  coulées sur place qui assurent la 

transmission des charges et  surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux, 

voiles). 

Selon le BAEL 91 modifier  99, les poutres seront pré-dimensionnées par la condition de la 

flèche. 

 

L/15 ≤ ht  ≤ L/10  

       0,4ht   ≤b  ≤ 0,7ht         art A.4.14 BAEL 91 

Avec: 

   h : hauteur de la poutre,  

   b : largeur de la poutre,  

 portée maximum entre nus d’appuis. 

 Elles sont vérifiées par le R.P.A99 version 2003.(Art 7.5.1) 

 Largeur:     b  20cm.                    

 Hauteur:    h  30cm.                                        

 Le rapport : 4
b

h
 . 

 bmax  1.5 + b1Tel que b1 est la largeur du poteau . 

a) Pré-dimensionnement de la poutre principales (sens transversale) : 
 Ce sont des poutres porteuses, disposées perpendiculairement aux poutrelles.                   la  

Calcule de la hauteur h: 

On a : LMAX=450-25=425cm                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                             

425

15
≤ h ≤

425

10
→ 28.33𝑐𝑚 ≤ ℎ ≤ 42.5 𝑐𝑚 

On prend h=35cm  
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Calcule de la largeur b : 

 La largeur de la poutre :    0.4(35)≤b  ≤   0.7(35)    14≤b≤24.5                                                                                                                                                                    

       on prend b=25cm.         

Poutre principale PP (25×35) cm2 

  

b) Pré-dimensionnement de la poutre secondaire : 
Elles sont paralléles aux poutrelles 

Calcule de la hauteur h:: 

On à LMAX=355-25=330 cm. 

315

15
≤ h ≤

315

10
→    22≤h≤33        

on prend    h=35cm. 

Calcule de la largeur b : 

  La largeur de la poutre : 0.4(30)≤b≤0.7(30) 12≤b≤21                 

  en prend b=25cm.  

 Poutre secondaire Ps (25×35) cm2                                       

 Vérification des conditions exigées par le RPA : 

Condition Poutres  

principales 

Poutre 

Secondaires  

Vérification  

h≥ 30 [cm] 35 [cm] 35 [cm] vérifiée 

b≥ 20 [cm]  25 [cm] 25 [cm] vérifiée 

h/b ≤4 1.4 1.4 vérifiée 

 

   D’où                                                                                                                                                                     

poutre principale :25×35 cm2 

Poutre secondaire :25×35cm2 
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II-2) Evaluation des charges et surcharge 

II-2-1) Charge permanente 

a)Plancher terrasse :  
Désignation Epaisseur(cm)         (KN / m2 / cm) G (KN / m2) 

Couche de gravillon 5 0.17 0.85 

Étanchéité 

multicouche 

2 0.095 0.19 

Forme de pente en 

béton 

7 0.22 1.54 

Isolation thermique 

(liège) 

4 0.04 0.16 

Feuille de polyane / / 0.01 

Plancher en corps 

creux (16+ 4) 20 / 2.80 

Enduit plâtre 2 0.1 0.2 

G total=5.75 

Tableau: II-1- Charges revenant au Plancher terrasse 

b)Plancher étage courants: 
 

 

Tableau: II-2-Charges revenant au Plancher étage courants 

 

c)Les murs extérieurs: 

 
Eléments Epaisseur (m) ρ [ KN/m3] Charge 

Eléments Epaisseur (m) ρ [ KN/m3] Charge 

G[KN/m2] 

Carrelages 0.02 20 0.40 

Mortier de pose 0.02 22 0.44 

Couche de sable 0.03 18 0.54 

Plancher en corps creux 

dalle de compression 

0.20 - 2.80 

Enduit plâtre 0.02 10 0.20 

Cloison de séparation 

interne 

0.1 - 1.00 

  G total  =5.38 
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G[KN/m2] 

Enduit de ciment 0.03 18 0.54 

Cloisons en brique creuse 

12 trous 

0.15 - 1.30 

Lame d'air 0.05 - - 

Cloison en brique creuse 8 

trous 

0.10 - 0.9 

Enduit de plâtre face 

intérieure 

0.02 10 0.20 

  G total=2.94 

Tableau: II-3- Charges revenant au murs extérieurs 

d)Murs intérieurs 

 

 

 

 

Tableau: II-4- Charges revenant au murs intérieurs 

II- 2-2) Charge d'exploitation: 
 

 

Tableau: II-5- Charge d'exploitation des éléments 

 

 

 

II-3)Surface d’influences : 

II-3-1)la surface revenant au poteau le plus sollicité(P3-C) est : 

Eléments 
Poids volumique  

(kg/m3) 
épaisseur Charge G(kg/m 

Enduit de plâtre 4 1200 48 

Brique creuse 10 1500 150 

 Totale Gt=198 kg/m2 

Elément Surcharge Q(KN/m2) 

Plancher étage courant et RDC à 

usage (habitation) 

1.5 

Plancher terrasse inaccessible   1.5 

Balcon 3.5 

Escalier 

 

2.5 

Plancher Sous sol  2.5 
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S = (1.575 + 1.5) x  (2 + 1.35)  =10.30 m2 

II-3-2) Calcul des poids propre des éléments 
Terrasse inaccessible : 

P= G×St 

P=5.75×10.30=59.225KN 

Etage courants: 

P= G×St 

P=5.38×10.30=55.414 KN 

Les poutres  

Poutre principale 

Ppp = (2+1.35)×(0.25×0.35) ×25=7.33KN 

Poutre secondaire  

Pps = (1.575+1.50)×(0.25×0.35) ×25=4.61KN 

D’où le poid total des poutres  

Ptot=7.33 + 4.61= 11.94 KN 

Poids des poteaux  

Etage courant et RDC : 

P=3.06× (0.4×0.5) ×25=15.3KN 
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II.4-Dégression verticale des surcharges d’exploitations : 

Les règles du DTR 2.2 (Art 6.3) exigent l’application de la dégression des surcharges 

d’exploitation. Ces dernières s’appliquent aux bâtiments à grand nombre d’étages ou de 

niveaux, où les occupations des divers niveaux peuvent être considérées comme 

indépendantes. 

La loi de dégression est : 5)..............(.
2

3
210 







 
 npourQQQ

n

n
Q nn

 

Car les niveaux ne sont pas charge de la même manier. 

Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse. 

Qi : surcharge d’exploitation de l’étage i (i = 1à10). 

Qn : surcharge d’exploitation à l’étage « n » en tenant compte de la dégression des surcharges. 

n: numéro de l’étage du haut vers le bas. 

 

 

 

 

 

Figure II.1: Loi de dégression des surcharges d’exploitation 

Dans notre cas, la charge d’exploitation est la même pour tous les étage, la loi de dégression 

ci-dessus est équivalente à la règle usuelle dans laquelle les charge d’exploitation de chaque 

étage sont réduites dans les proportions indiqués ci-dessous : 

 Pour la terrasse……….Q0 

 Pour le dernier étage ……Q 

 Pour l’étage immédiatement inférieur……0.9Q 

 Pour l’étage immédiatement inférieur……0.8Q 

Et ainsi de suite, en réduisant de 10% par étage jusqu’à 0.5Q, valeur conservée pour les étages 

inférieurs suivants. 

Le tableau suivant montre les valeurs des coefficients en fonction des étages. 

 

Tableau II.6- : Coefficients de dégression de surcharges 

Niveau  11 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1 

Coef 1 1 0.90 0.8 0.7 0.6 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 

Q0 

Q1 

Q2 

Q3 

Qn 

00 Q  

101 QQ   

)(.95.0 2102 QQQ   

)(.9.0 32103 QQQQ 

 

5)..............(.
2

3
210 







 
 npourQQQ

n

n
Q nn  
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Surcharge d’exploitation : 

Plancher terrasse inaccessible: 1.5x10.30= 15.45 [KN]. 

Plancher d’étage à usage d’habitation : 1.5x10.30 = 15.45[KN]. 

Plancher sous-sol 2.5 x10.30=25.75 KN 

12eme  : Q0= 15.45 [KN] 

11eme : Q0+ Q1 == 15.45+15.45=30.90 [ KN ] 

10eme :   Q0+ 0,9(Q1 + Q2)= 15.45+ 0,9(2x15.45)=43.26[ KN] 

9eme  : Q0+ 0,8(Q1 + Q2+Q3) = 15.45+ 0,80(3x15.45)=52.53[KN] 

8eme :  Q0+ 0,7(Q1 + Q2 +Q3 + Q4)= 15.45+ 0,7(4x15.45)=58.71[KN] 

7eme :  Q0+ 0,6(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5)= 15.45+ 0,6(5x15.45)=61.80[KN] 

 6eme :  Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6)= 15.45+0,5(6x15.45)=61.80[KN]     

5eme :  Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 15.45+0,5(7x15.45)=69.525[KN] 

4eme :  Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+Q8)= 15.45+ 0,5(8x15.45)=77.25[KN] 

3eme : Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+Q8)= 15.45+ 0,5(9x15.45)=84.975[KN] 

2eme: Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+Q8)= 15.45+ 0,5(10x15.45)=92.70 [KN] 

1ere: Q0+ 0,5(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+Q8)= 15.45+ 0,5(10x 15.45+25.75)= 

105.575 [KN] 

II-5) Pré-dimensionnement des poteaux : 

Les poteaux sont des éléments en béton armé dont la forme est généralement carrée, 

rectangulaire ou circulaire.     

Le pré-dimensionnement des poteaux se fera à l’ELS en compression simple en supposant 

que seul le béton reprend l’effort normal NS.    

On calculera la descente de charge sur le poteau le plus sollicité en tenant compte de la 

dégression de charge.  

La section du poteau donnée par la formule suivante :      

S=
𝑵

𝝈𝒃𝒄
 

Ns : effort normal repris par le poteau. 

G : charge permanente.  

Q : charge d’exploitation en tenant compte de la dégression des surcharges.  
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L’effort normal Ns sera déterminé à partir de la descente de charge en considérant le poteau le 

plus sollicité.   

La section S est donnée par la formule suivante : S=
𝑵

𝝈𝒃𝒄
 

 σbc: Contrainte admissible  du béton  σbc=0.6хfc28 =0.6 х 25=15 MPA 

Selon le (RPA99 version 2003 art 7.4.1) les dimensions de la section transversale des poteaux 

doivent satisfaire les conditions suivantes : 

Pour un poteau rectangulaire de la zone IIa, on a :  

min (b, h) ≥ 25 cm  

min (b, h) ≥ he / 20      he est la hauteur libre entre étages 

1/4 ≤b /h≤4  

Remarque : 

 L’effort normal NS sera déterminé à partir de la descente de charge .on aura donc à 

déterminer d’abord les charges et surcharges des différents niveaux du bâtiment. 
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Tableau: II-7- Résumé des sections obtenues par la descente de charges

 

 

 

Niveaux 

 

Charges  permanentes  [KN] 

  

Surchar

ges 

d’exploit

ation  

[KN] 

QC 

 Efforts 

normaux 

N=Gc+Qc 

[KN] 

Section                      

[cm2] 

Poids  

des 

plancher

s 

Poids 

des 

poutres 

Poids des 

poteaux  

 

G(t) 

 

G 

Cumulée 

s
bc

sN


  

Section  

Adoptée 

(bh) 

10  

59.225 

 

11.94 

 

15.30 

 

86.465 

 

86.465 

 

15.45 

 

101.915 

 

67.9 
 
25 x 30 

09 55.414 11.94 15.30 82.654 169.119 30.90 200.019 133.3 25 x 30 

08 55.414 11.94 15.30 82.654 251.773 43.26 295.033 196.6 25 x 30 

07 55.414 11.94 15.30 82.654 334.427 52.53 386.957 257.9 25 x 30 

06 55.414 11.94 15.30 82.654 417.081 58.71 475.791 317.19 25 x 30 

05 55.414 11.94 15.30 82.654 499.735 61.80 561.535 374.3 30 x 35 

04 55.414 11.94 15.30 82.654 582.389 61.80 651.914 434.6 30 x 35 

03 55.414 11.94 15.30 82.654 665.043 69.525 734.568 489.7 30 x 35 

02 55.414 11.94 15.30 82.654 747.697 77.25 824.947 549.9 35 x 40 

01 55.414 11.94 15.30 82.654 830.351 84.975 915.326 610.2 35 x 40 

DRC 55.414 11.94 15.30 82.654 913.005 92.70 1005.705 670.47 40x 45 

S-sol 55.414 11.94 15.30 82.654 995.659 105.575 1101.234 734.1 40x 45 
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II-6)Vérifications : 

II-6-1) Rotule plastique : 
Il convient de vérifier pour les portiques participant au système de contreventement et  pour 

chacune des orientations possibles de l’action sismique (Selon l’article 7.6.2 de RPA 

99Version  2003) que : 

Mn + Ms ≥ 1.25 (Mw + Ms). 

Comme on ne connait pas le moment on peut l’’approcher par : 

On a: σ = Mv/ I, doncM = σI/v 

σIpot/v + σIpot/v ≥ 1.25 (σIpout/v + σIpout/v) 

Ipot≥ 1.25 Ipout 

Poutres principales (25x35) 
Ipout= (0.25x 0.353)/12 = 8.93x 10-4 [m4] 

Ipot≥1.25 x 8.93x 10-4 =1.11 x 10-3[m4]. 

On commence la condition minimale de RPA : 

 Poteaux 25x30 

IPot = (0.25x 0.303)/12 = 5.625x 10-4 [m4]   condition non vérifiée 

 Poteaux 30x35 

IPot = (0.30x 0.353)/12 = 1.07x 10-3 [m4]     condition non vérifiée 

 Poteaux 35x40 

IPot = (0.35x 0.403)/12 = 1.86x 10-3 [m4]      condition  vérifiée 

 Poteaux 40x45 

IPot = (0.40x 0.453)/12 = 3.03x 10-3 [m4]      condition  vérifiée 

 

D’où la section adoptée est : 40x45 cm2 

II-6-2) vérification des poteaux au flambement : 
Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments 

comprimés (de façon excentré ou non)des structures, lorsque les éléments sont lancés, la 

vérification consiste à calculer l’élancement  qui doit satisfaire l’inégalité suivante : 

.50
i

L f
   avec  Lf :longueur de flambement. 

 L0 : longueur libre entre la face supérieure du plancher Successif.   

 i :rayon de giration 
S

I
i   

 I : moment d’inertie du poteau 

 S=bxh 
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Calcul de :  

50
42,2

12

7,0 0

3

0 
b

L

bh

hb

L
 . 

Poteaux de (40x 45) [cm2] pour : 

5051.18
40

30642,2



  

La condition de non flambement des poteaux est vérifiée 

II-7) Pré-dimensionnement des voiles : 

     Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, ils sont destinés d’une 

part, à assurer la stabilité de l’ouvrage sous l’effet des chargements horizontaux, d’autre part, 

à reprendre une partie des charges verticales.                                                                                                                       

D après le règlement (RPA 99 version 2003,art 7.7.1) : sont considères comme voiles  les 

éléments satisfaisant la condition suivante :L≥4 a 

Avec :L : portée min des voiles  

                              a : épaisseur des voiles  

L’épaisseur minimale d’un voile : amin = 15 cm .De plus l’épaisseur est déterminée en 

fonction de la hauteur libre d’étage et des conditions de rigidité aux extrémités comme est 

indiqué sur la figure ci-après : 

1ercas : 

𝑎 ≥
ℎ𝑒

25
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2emcas :  

  

𝑎 ≥
ℎ𝑒

22
 

 

 

3emcas :                 

a≥
ℎ𝑒

20
 

 

Figure II-2: Coupe  des voiles en plan 

 

L : longueur du voile.  

a : épaisseur du voile.  

he : hauteur d’étage.  

 

a≥ (
ℎ𝑒

25
,
ℎ𝑒

22
,

ℎ𝑒

20
 )=

ℎ𝑒

20
 

Figure II-3:  Coupe d’un voile en élévation 

Pour le cas de notre structure nous avons le troisième type de voiles c'est-à-dire des voiles 

linéaires, donc leurs épaisseurs seront comme suit :     

he = H – edalle  

H : hauteur du RDC et étage  courant   

e : épaisseur du la dalle =20 cm 

he = 306 -20 =286 cm  

rdc et étage courant  

a≥ 
ℎ𝑒

20
→a ≥ 

286

20
 =14.3 cm 

On opte pour des voiles d’épaisseur : a = 20 cm  

amin≥15cm  → 20cm> 15 𝑐𝑚…………………… Condition vérifiée. 

 Lmin≥ 4a→ 195 cm ≥ 4 × 20 = 80cm………Condition vérifiée 

 on opte pour une épaisseur  a=20cm
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

Introduction  

Ce chapitre concerne le calcul des éléments de la structure autre que les éléments de 

contreventement ; qui sont l’acrotère l’escalier, la salle machine, les balcons, ainsi que les 

planchers. 

III-1) l’acrotère   

L’acrotère est un élément destiné à assurer la sécurité totale au niveau de la terrasse, dont elle 

forme un écran pourtoute chute et, de plus, il participe dans la mise hors eau de la structure. 

Il est assimilé à une console encastrée au niveau du plancher terrasse ; son ferraillage se 

calcule sous l’effet d’un effort normal dû à son poids propre G et la poussée Q dûe à la main 

courante. 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont préjudiciables et le calcul se 

fera à L’ELU et à L’ELS pour une bande de 1m.   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.1 :coupe verticale de l’acrotère 

 

III-1-1) Calcul des sollicitations : 

a)Effort normal de compression dû au poids propre : 
                N = G x 1 

N=   x S x 1m 

   : masse volumique du béton. 

 S : section transversale de l’acrotère. 

N=25[(0.03 x 0.1/2)+(0.07 x 0.1) + (0.1 x 0.6)] =1.7125 Kn/ml. 

N =1.7125kN/ml 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

b) Moment de renversement M dû à l’effort horizontal : 
Q=1.00kN/ml. 

M= Q x H x 1m = 1 x 0.5 = 0.5 kN.m. 

                 M=0.6 kN. 

c-Effort tranchant : 
T=Q x 1m=1.00 kN 

                  T=1.00 kN 

Diagramme des efforts :  

   

Figure III.2 : Schema  statique de calcul de l’acrotère. 

III-1-2) Combinaison des charges : 

a)A L’ELU : 
 La combinaison de charge est : 1.35G + 1.5Q 

Effort normal dû à G : 

Nu=1.35G  =1.35 x 1.7125 =2.31 KN /ml 

                                              Nu =2.31 KN /ml 

Moment de flexion dû a Q : 

Mu=1.5 x M=1.5x0.6=0.90KN.m 

              Mu=0.90KN.m    

Effort tranchant  

Tu = 1.5 x T = 1.5 KN 

Tu =  1.5 KN 

G 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

b) A L’ELS: 
La combinaison de charge est : G + Q 

Effort normal dû à G :   

Ns=1.7125KN/ml 

Moment de flexion dû a Q :   

                                 Ms=0.6KN.m 

III-1-3) Ferraillage de l’acrotère :  
Il consiste en l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée à l’ELU sous 

(Nu) et (Mu), puis passer à une vérification de la section à l’ELS sous (Ns) et (Ms). 

a- Calcul des armatures à l’ELU : 

Figure III. 3 : Schéma de calcul 

h(épaisseur de la section)= 10 cm. 

b(largeur de la section)= 100 cm . 

c et c’ (enrobage)= 3cm . 

d(hauteur utile)=h–c=7cm 

b- Position du centre de pression : 
 

cm 39  m389.0
2.312

0.90

Nu

Mu
ev 

 

 

eu > h/2 – c 

D’où le centre de pression se trouve à l’extérieur de le section limitée par les armatures. 

L’effort normal N est un effort de compression, donc la section est partiellement comprimée. 

Elle sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif Mf puis elle se ramène à la 

flexion composée. 

 

 
 

 

cm 5.22.5
2

10
C

2

h

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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

c - Calcul en flexion simple : 
- Moment fictif : 

Mf = Nu x g   

Avec :             g = eu + (
ℎ

2
 - c) 

 g : la distance entre le centre de compression et le centre de gravité de la section d’armatures 

tendues. 

Mf = 2.312 x [0.39 + ( 
0.1

2
−  0.02)] = 0.970 KN.m 

Mf = 0.970 KN.m 

𝜇b = 
𝑀𝑓

𝑏𝑑𝑓𝑏𝑢
 = 

0.970 𝑥103

100 𝑥82𝑥 14.2
 = 0.0106  

𝜇𝑏 = 0.0106< 𝜇𝑙= 0.392. La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimées 

ne sont pas  nécessaires   Asc = 0. 

𝜇𝑏 = 0.0106     𝛽 = 0.995 

- Armatures fictives (flexion simple) : 

𝜎𝑠𝑡 = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 = 

400

1.15
 = 348 MPa      et 𝛽 = 0.995 

Donc :         Astf = 
𝑀𝑓

𝛽𝑑𝜎𝑠𝑡
 = 

970

0.995 𝑥 8 𝑥 348
 = 0.350 cm2. 

- Armature réelles (flexion composée) : 

       Ast = Astf  – (
𝑁𝑢

𝜎𝑠𝑡
 )  =  0.350 – 

2.312 𝑥103

348 𝑥102   =  0.284  

                    As = 0.284 cm2. 

III-1-4) Vérifications à l’ELU: 

a)Condition de non fragilité (BAEL 99 Art A.4.2.1) : 
 Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues 

qui travaillent à la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de première fissuration 

de la section droite d’armature.  

Le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la CNF : As ≥ Amin 

Amin = 0.23 b d 
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

ft28 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa. 

Amin = 0.23x 100 x8 x 
2.1

400
  = 0.966 cm2. 

Amin = 0.966 cm2. 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

On remarque que : As <Amin, la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section 

minimale    As = Amin = 0.905 cm2. 

La section d’acier est  4HA 8 / ml = 2.01 cm2avec un espacement de  St = 25 cm. 

          Armature de répartition : 

𝐀𝐫  =  
𝐀𝐬

𝟒
 

𝐴𝑟  = 
2.01

4
 =   0.505 cm2. 

Donc :        𝑨𝒓= 4 HA8 = 2.01 cm2. Espacées de 14 cm2. 

b- Vérification aux cisaillements (Art A.5.1,211/BAEL 91 modifié 99) : 
 

La vérification s’effectue à l’ELU, la fissuration est considérée comme  préjudiciable d’où : 

𝜏𝑢 = 
𝑉𝑢

𝑏𝑑
 

avec     𝜏𝑢 : contrainte de cisaillement 

On doit vérifier que : 

𝜏𝑢 = 
𝑉𝑢

𝑏𝑑
≤ min {0.15 

𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 , 4  } (MPa). 

Et{
𝛾𝑏 = 1.5 → 𝑠𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒.
𝑉𝑢 = 1.5 𝑄 = 1.5 𝑥 1 =  1.5 𝐾𝑁.

 

𝜏𝑢 = 
1.5 𝑥103

1000 𝑥 80 
  = 0.018 MPa.            

𝜏𝑢 = 
𝑉𝑢

𝑏𝑑
  = 0.018 ≤ min {0.15 ,25/1.5 , 4  } = 2.5 MPa  la condition est vérifiée, donc pas 

de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas nécessaires). 

c- Vérification de l’adhérence des barres : 
 Il est important de connaitre le comportement de l’interface entre le béton et l’acier, 

puisque le béton armé est composé de ces deux matériaux, il faut donc vérifier que : 

𝜏𝑠𝑒 ≤ 𝜏 ͞𝑠𝑒𝑎𝑣𝑒𝑐 ∶ 𝜏 ͞𝑠𝑒 =  𝛹𝑠𝑓𝑐28  = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa 

𝜏𝑠𝑒 = 
𝑉𝑢

0.9 𝑑 ∑ 𝑈𝑖
 

∑ 𝑈𝑖 : somme des périmètres utiles des barres. 

∑ 𝑈𝑖= 4 𝜋∅ = 4 x3.14 x 0.8 = 10.05 cm.  

𝜏𝑠𝑒  = 
1.5 𝑥103

0.9 𝑥 80 𝑥10.05
 = 0.207 MPa. 

On a     𝜏𝑠𝑒 = 0.207 < 𝜏𝑠𝑒  = 3.15 MPa donc il n ya pas risque  

 La longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) d’entraînement des barres. 

              Ls= 40 ∅ = 40 x 0.8 = 32 cm. 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

d- Vérification des espacements des barre (Art A.4.5, 33 / BAEL 91 modifiée 99) : 
La fissuration est préjudiciable ; donc  St ≤min {3ℎ , 33 𝑐𝑚} = 30 cm 

h = 10 cm. C’est l’épaisseur de la section de l’acrotère. 

On a adopté un espacement de 25 cm ; donc la condition est vérifiée. 

III-1-5) Vérifications à l’ELS: 

a)Vérification à l’état limite d’ouverture des fissures 
L’acrotère est exposée aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme 

préjudiciable d’où on doit vérifier que : 

𝜎𝑠𝑡 ≤ 𝜎𝑠𝑡  = min{2/3 𝑓𝑒 , 110 √𝜂𝑓𝑡28}. 

Les aciers {
𝐻𝐴 ∶   ∅ ≥ 6 𝑚𝑚

𝑓𝑒𝐸 400
 𝜂 = 1.6 

𝜎𝑠𝑡  = min{(2/3) 400 , 110 √1.6 𝑥 2.1} = 201.63 MPa. 

𝜎𝑠𝑡 = 201.63 MPa. 

Calcul de 𝝈𝒔𝒕 :𝜎𝑠𝑡 = 
𝑀𝑠

𝛽1𝑑𝐴𝑠
  ;   avec :       𝐴𝑠 = 2.01 cm2 

𝜌 = 
100  𝑥𝐴𝑠

𝑏𝑑
  =  

100 𝑥 2.01

100 𝑥 8
  = 0.253  

𝜌 = 0.253                      𝛽1 = 0.920                       

𝜎𝑠𝑡= 
600

0.920 𝑥 8 𝑥 2.01
  = 40.55 MPa. 

𝜎𝑠𝑡 = 40.55 MPa < 201.63 MPa ;               condition est vérifiée. 

b) Vérification des contraintes dans le béton : 
On doit vérifier que :𝜎𝑏𝑠  ≤ 𝜎𝑏𝑠avec : 𝜎𝑏𝑠 = k 𝜎𝑠  

𝛽1 = 0.920                      K1 = 47.50                          K = 
1

𝐾1
  0.02 . 

𝜎𝑏𝑠 = 0.02 x 40.55  =  0.811 MPa ;     et 𝜎𝑏𝑠 = 0.6 x fc28 = 15 MPa     condition vérifiée. 

III-6)  Vérification de l’acrotère au séisme :      (RPA 99 / Art A.6.2.3)             
D’après le RPA 99 (version 2003), les forces horizontales de calcul (Fp) agissant sur    

Les éléments non structuraux et les équipements ancres à la structure sont calcules suivant la 

formule :    Fp = 4 x A x CP x Wp. 

        A : coefficient d’accélération de la zone, obtenu à partir du tableau (4-1) du RPA en 

fonction de la zone et du groupe d’usage  {
𝑍𝑜𝑛𝑒𝐼𝐼𝑎

𝑔𝑟𝑜𝑢𝑝𝑟𝑑′𝑢𝑠𝑎𝑔𝑒 2
                           A= 0.15 

        Cp : facteur de forces horizontales pour un élément secondaire varient entre 0.3 et 0.8 

(voir tableau (6-1) du RPA 99 modifié 2003), dans notre cas Cp = 0.8 

       Wp : poids de l’élément secondaire (acrotère) ; Wp = G = 1.7125 KN/ml. 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

D’où : 

      Fp = 4x0.15 x 0.8 x 1.7125 = 0.822 KN/ml <Q = 1 KN/ml                     Condition vérifiée 

Nota : 

 Dans le cas ou la condition n’est pas vérifiée, on refait les calcules avec la force Fp.  

Conclusion : 

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant : 

Armatures principales :     4 HA8 = 2.01 cm2 /ml avec un espacement de 25 cm. 

Armatures de répartition : 4 HA 8 = 2.01 cm2 /ml avec un espacement de 14 cm. 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III-4)  : Schéma de ferraillage de l’acrotère 

III-2) LES PLANCHERS 

Introduction 
Tous les planchers de l’immeuble étudié sont en corps creux avec une dalle de compression, 

reposant sur des poutrelles préfabriquées  disposées dans la petite portée. 

III-2-1) Calcul de la dalle de compression 
La dalle de compression sera coulée sur place, elle est de 4 cm d’épaisseur, armée d’un treillis 

soudé dont les démentions des mailles ne doivent pas dépasser les valeurs indiquées par le 

B.A.E.L (Art.6.8, 423) : 

 20 cm (5 p.m) pour les armatures perpendiculaires aux nervures. 

 33 cm (3 p m) pour les armatures parallèles aux nervures. 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

a)Armatures perpendiculaires aux poutrelles 
L : distance entre axe des poutrelles (50 cm ≤ l ≤ 80 cm)  

mLcm
fe

L
A /52,0

500

6544 2







 

Soit       6Ø6= 1.7 cm2/ml, St= 15 cm  

b)Armatures parallèles aux poutrelles 

A //≥ 
mLcm

A
/850,0

2

7.1

2

2

 

Soit : A// = 6Ø6 = 1.7 cm2/ml ;  St = 15 cm 

Donc, on optera pour un treillis soudé TL 520 

  
Figure III-5 :Treillis soudé de (15×15) cm2. 

III-2-2)Calcul des poutrelles : 
Les poutrelles supportent des charges uniformément réparties et seront calculées en deux 

étapes : 

 

a)Avant coulage de la dalle de compression 
La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire de (12×4) cm 2           

simplement appuyée à ces deux extrémités, Elle doit supporter son poids propre, le poids du 

corps creux qui est de 0.95KN /ml ainsi que celui de l’ouvrier :  

 Poids propre : G 1= (0.04×0.12)×25= 0.12 KN /ml  

 Poids du corps creux : G2= 0.65×0.95=0.62 kN /ml   

 Surcharges de l’ouvrier : 1 kN /ml  

 

Combinaison de charge   

qu = 1.35G +1.5 Q = 1.35× (0.12+ 0.62) + 1.5  ×1 = 2.5 KN /ml  

qu=2.5KN /ml 
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Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

  

figure III-6 :schima statique 

Calcul le moment isostatique : 

M u = q l2/8 = 2.5×3.552/8= 3.94 KN m 

V U = q l /2 = 2.5×3.55/2 = 4.44 KN  

Ferraillage de la poutrelle  

d = h – c = 4-2 =2 cm  

392.078.5
2.14.2.12

10.94.3M
µ

2

3

2b 





u

u

fbbd
 

 392.0µµ  cb S.D.A 

Remarque :  

Comme la section de la poutrelle est faible (12 ×4) cm2, on ne peut pas placer deux nappes 

d’armatures (des armatures tendues et comprimées obtenues par le calcul). On prévoit alors 

des étais intermédiaires (des échafaudages) pour l’aider à supporter les charges d’avant 

coulage de la dalle compression, de manière à ce que les armatures comprimées ne soient pas 

nécessaires. 

 

b)Après coulage de la dalle de compression 
         Après coulage de la dalle de compression la poutrelle étant de celle-ci, elle sera calculée 

comme une poutre en Té qui repose sur plusieurs appuis, elle est soumise aux charges 

suivantes : 

 poids propre du plancher :G = 5.38 ×0.65= 3.497 KN /ml 

 Charge d’explantation :Q =1.5 ×0.65 =0.975 KN /ml  

Calcul des sollicitations : 
à L’ ELU      qu= 1.35G + 1.5 Q = 1.35×3.497+1.5×0.975 =6.183 KN /ml  

à L’ ELS      qS=G +Q = 3.497+0.975 =4.472KN /ml  
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Détermination de la largeur de la table de compression  

D’ après le BAEL 91 Art .4.1.3 la largeur du hourdis à prendre en compte de chaque coté 

d’une poutrelle de son parement est limité par la condition ci après : 

b1= min(
𝐿

10
;

𝐿0

2
; 8ℎ0)Avec: 

 

Figure. III-7 : construction de la section en Té 

h=16+4 : hauteur de la poutrelle. 

h0 =4cm : épaisseur de la dalle de compression 

b0 = 12cm : largeur de la nervure. 

b : largeur de l’hourdis de chaque coté de la nervure 

L=450cm : largeur libre entre nus d’appuis 

L0=65-12=53cm : distance entre deux parements voisins des deux poutrelles. 

b1=min (45 ;26.5 ;32)  =26,5cm 

b=2 b1+b0=2×26.5+12 

                             b=65cm 

Calcul des efforts internes : 

La détermination des moments se fera à l’aide de l’une de ces trois méthodes : 

 Méthode forfaitaire.  

 Méthode des trois moments.  

 Méthode de Caquot.  

III-2-3) Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire : 
 Domaine d’application : la méthode s’applique aux planchers à surcharges d’exploitation 

modérées constructions courantes (voir BAEL 91 Modifié 99/Art B.6.210). La surcharge 

d’exploitation est en plus égale à deux fois la charge permanente ou 5KN/m2, c à d : 

               Qmax {2G; 5kN/m2}    

2G=2×3.497𝑸 = 𝟎. 𝟗𝟕𝟓𝒌𝑵/𝒎𝒍 ≤ 𝒎𝒂𝒙{𝟔. 𝟗𝟗𝟒 ; 𝟓𝑲𝑵/𝒎𝒍 }Condition vérifie2G=6.994  

kN /m2 
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 Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées La 

même section transversale de poutre dans toutes les travées, donc les moments d’inerties sont 

les mêmes. Condition vérifié 

 Le  rapport des  portées successives des différentes travées est entre 0.80 et 1.25. 

Application numérique :𝟎. 𝟖 ≤
𝑳𝒊

𝑳𝒊+𝟏
≤ 𝟏. 𝟐𝟓 

Les résultats sont cités dans le tableau suivant : 

 
Tableaux  III-1 : resultats conditions d’application de la méthode forfaitaire 

 

 La fissuration est considérée comme non préjudiciable 

 Bâtiment à usage d’habitation   condition vérifiée 

Conclusion : 
Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable  

a) Calcul du rapport de charge (  ) : 
Calcul du rapport de charge (  ) et des fonctions f ( ) : 

22.0
38.55.1

5.1



                        1+0.3 05.1066.1   

05.1066.1   

53.0
2

3.01


 
63.0

2

3.02.1


 
 

b)Calcul des moments fléchissant à l’ELU : 
q=qu=6.183kN/ml)

Figure .III−8 : schéma statique de la poutrelle 

c)Moment isostatique : 

La travée Longueur Li [m] 𝑳𝒊 𝑳𝒊+𝟏⁄  Conclusion 

L1 3.00 0.85 Condition vérifie  

L2 3.55 

L2 3.55 1.06 Condition vérifie  

L3 3.35 

L3 3.35 1.20 Condition vérifie  

L4 2.80 

L4 2.80 1 Condition vérifie  

L5 2.80 

L5 2.80 0.84 Condition vérifie  

L6 3.35 

L6 3.35 0.94 Condition vérifie  

L7 3.55 

L7 3.55 1.18 Condition vérifie  

L8 3.00 
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Tableaux  III-2 : résultats de calcul des Moment isostatique 

d) Moments sur appuis : 
M=0.3 M0     ……………………….. appuis de rive  

M=0.5 M0     ……………………….. appuis voisins d’appuis de rive  

M=0.4 M0     ……………………….. appuis intermédiaire  

Appuis  MA= MI MB=MH MD=MF MC=MG ME 

Ma ( mkN. ) 2.087  

 

4.87   

 

3.470  3.896  

 

2.424  

 

Tableaux  III-3 : résultats de calcul des Moment sur appuis 

e)Moments en travées : 

                   Mt 


 00 )3.01(;05.1max
2

MM
MM we   

  M              Mt 0
2

3.01
M


              dans le cas d’une travée intermédiaire 

    Mt 0
2

3.02.1
M


         dans le cas d’une travée de rive  

Les travées (AB), (HI)   (Bc), (GH)  (CD) , (FG) (DE), (EF)  

 

Mt ( mkN. ) MtAB=4.382  MtBC=5.999  

 

MtCD=5.563kN.m MtDE=3.512  

Tableaux  III-4 : résultats de calcul des Moment en travées 

f)Calcul des efforts tranchants : 

𝑇(𝑥) =
𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
= 𝑞

𝐿𝑖+1

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖+1
 

Pour x=i   

𝑇𝑖 = 𝑞
𝐿𝑖+1

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖+1
 

Pour x=i+1                 

𝑇𝑖+1 = −𝑞
𝐿𝑖+1

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖+1
 

Travée  L (m) qu (KN/m) Mi(KN.m) Mi+1(KN.m) T(x)   (KN) 

Les travées (AB), (HI)   (Bc), (GH) (DE), (EF) (FG), (CD) 
 

M0=

2ql

8
;q=6.183KN/ml 

mkN.956.6  mkN.740.9  mkN.059.6  mkN.674.8  



 

  

 

36 

Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

Ti Ti+1 

1-2 3.00 6.183 2.087 4.87 10.20 -8.35 

2-3 3.55 6.183 4.87 3.896 10.70 -11.25 

3-4 3.35 6.183 3.896 3.470 10.23 -10.48 

4-5 2.80 6.183 3.470 2.424 8.28 -9.03 

5-6 2.80 6.183 2.424 3.470 9.03 -8.28 

6-7 3.35 6.183 3.470 3.896 10.48 -10.23 

7-8 3.55 6.183 3.896 4.870 11.25 -10.70 

8-9 3.00 6.183 4.870 2.087 8.35 -10.20 

                 Tableaux  III-5 : résultats de calcul des efforts tranchants    

j)Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant a l’ELU : 
diagramme des moments : 

Fig.III-9 : Le diagramme des moments fléchissant à l’ELU (en KN.m) 
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diagramme des efforts tranchant :

 

 

Fig.III-10 : Le diagramme des efforts tranchants à l’ELU (en KN) 

h) Calcul des armatures longitudinales : 
Les moments maximaux aux appuis et en travées sont : 

999.5max tM  KN.m  

87.4max aM  KN.m  

 Calcul à l’ELU : 

 Armature en travée : 

Le moment équilibré par la table de compression  











2

h
dbhM 0

bc0t  

072.5910.
2

04.0
18.02.1465.0040.0 3 








tM KN.m 

Mt
max=5.999 KN.m<Mt=59.07KN.m            L’axe neutre est dans la table de compression 

Le calcul se fera pour une section rectangulaire (b×h) : 

𝜇𝑏 =
Mt

max

𝑏.𝑑2𝑓𝑏𝑢
=

5.999×103

65×182×14.2
= 0.020 

𝜇𝑏 = 0.020 < 𝜇1 = 0.392       → S S A 

𝛽 = 0.990 
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𝐴𝑠𝑡 =
Mt

max

𝛽𝑑𝜎𝑠𝑡
=

5.999 × 103

0.990 × 18 × 348
= 0.967𝑐𝑚2 

Soit :     Ast = 3T10=2,35 cm2. 

Armatures aux appuis : 

La table est entièrement tendue, la section à considérer pour le calcul est une   section 

rectangulaire de hauteur utile d=18cm, et de largeur b0=12. 

87.4max aM  KN.m 

.088.0
102.14)18.0(12.0

87.4

b

M
μ

322

0

amax 



bcfd

 

𝜇𝑏 = 0.088 < 𝜇1 = 0.392        →      Section simplement armée. 

  088,0b 0.954 

815.0
348.18.954.0

10.87.4

)/(

3max


se

a

a
fd

M
A


 cm2 

Aa= 0,815 cm2 on adopte : 2HA10 = 1,57 cm2 

Conclusion :  

En travée : 3HA10 =2.35 cm2 

Aux appuis : 2HA10 = 1.57 cm2 

i)Armatures  transversales :(Art 7.2.2 /BAEL91) 

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné comme suit : 

∅𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 {
ℎ

35
;

𝑏0

10
; ∅𝑚𝑎𝑥} = {

20

35
;
12

10
; 1} 

Avec  Ømax : c’est le diamètre maximal des armatures longitudinales : 

∅𝒕 = 0.57cm 

On choisi un cadre ∅𝒕 =6mm avec : At = 2 HA6 =0.57 cm2  

 

g)Espacement des armatures transversales (Art.5.1 ,22 /BAEL91 ) 
    cmcmdSt 2.1640.2.16min40.9.0min   

cm
b

fA
St et 5.47

4.0.12

400.57.0

4.0.

.

0

  

On prend  St =16 cm 
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III-2-4) Les vérifications: 

a) Condition de non fragilité :(BAEL91, A.4.2.1) : 
Aux appuis : 

Amin 0,23 b0d 
e

t28

f

f
= 0,23×12×18×

400

2,1
= 0,26 cm2. 

Aux appuis : Aa = 1.57cm2  >Amin = 0,26cm2 Condition vérifiée. 

Aux Travée : 

Amin 0,23 b0d 
e

t28

f

f
= 0,23×12×18×

400

2,1
= 0.26cm2. 

Aux travée  : At = 2.35cm2  >Amin = 0.26cm2 Condition vérifiée. 

b) Vérification de la contrainte tangentielle BAEL91.Art.5.1.1 ) 

Tmax =11.25 KN. 

 

 

Fissuration non préjudiciable : 

  .33.35,33,3min5,2.0minτ MPaMPa
f

b

cj
u 













 

MPaMPa u 33.3τ52.0τu  Condition vérifiée. 

c)Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : 

𝜏𝑠𝑒 =
𝑇𝑚𝑎𝑥

0.9𝑑 ∑ 𝑈𝑖
≤ 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅  

𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 𝜓. 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 ⟹ 𝝉𝒔𝒆̅̅ ̅̅ = 𝟑. 𝟏𝟓𝑴𝑷𝒂    ; avec  𝜓= 1.5 

𝜓s : Coefficient de scellement. 

∑𝑈𝑖: somme des périmètres utiles 

 

En travée:   

∑𝑈𝑖 = 𝑛. 𝜋. 𝜙 = 3 × 3.14 × 1 = 9.42𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
11.25 × 103

0.9 × 180 × 94.20
= 0.737𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒 = 0.737𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3.15𝑀𝑃𝑎→    Condition vérifiée 

 

.52.0
180120

1025.11
τ

3

0

max

u MPa
db

T






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Aux appuis: 

 

∑𝑈𝑖 = 𝑛. 𝜋. 𝜙 = 2 × 3.14 × 1 = 6.28 𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
11.25 × 103

0.9 × 180 × 62.8
= 1.11𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒 = 1.11𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑠𝑒̅̅ ̅̅ = 3.15𝑀𝑃𝑎  →   Condition vérifiée 

Longueur du scellement (Art.6.1,221) 

𝑳𝒔 =
𝜙 × 𝑓𝑒

𝟒 × 𝜏𝑠𝑒
 

𝜏𝑠𝑒 = 0.6𝜓2𝑓𝑡28 = 0.6 × (1.52) × 2.1 = 2.835𝑀𝑃𝑎 

𝐿𝑠 =
10 × 400

4 × 2.835
= 35.27 𝑐𝑚 

Le BAEL exige pour les HA, FeE400 : LS= 40×1 = 40 cm  

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : La=0.4 LS 

La= 0.4×40=16 cm     →  La= 16 cm   

d)Vérification de l’effort tranchant : 
Sur le béton : 

𝑇𝑚𝑎𝑥 ≤ 0.4𝑏0 × 0.9𝑑 ×
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

𝑇𝑚𝑎𝑥 ≤ 0.4 × 120 × 0.9 × 180 ×
25 × 10−3

1.5
= 129.6 𝐾𝑁 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 11.25 𝐾𝑁 ≤ 129.6 𝐾𝑁 →Condition vérifiée 

 

Sur l’acier: 

𝐴𝑎 ≥
𝑇𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑠
 

𝐴𝑎 ≥
11.25 × 103

348
= 32.33 𝑚𝑚2 

𝐴𝑎 = 1.57 𝑐𝑚2 ≥ 0.32  𝑐𝑚2 →Condition vérifiée 
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III-2-5)Vérification à l’ ELS 

a)Combinaison de charge : 
Lorsque  la  charge  est  la  même  sur  toutes  les  travées  de  la  poutre,  ce  qui  est  le  cas  

pour  nos poutrelles, pour obtenir les valeurs à  L’ELS, il suffit de multiplier les résultats de 

calcul à  L’ELU par le coefficient qs/qu 

qs=4.472 KN/ml  
 

qu =6.183KN/ml
𝑞𝑠

𝑞𝑢
=

4.472

6.183
= 0.72 

Moment isostatique : 

 

 

 

 

 
Tableaux  III-6: résultats de calcul des Moment isostatique a l’ELS 

Moments sur appuis : 

M=0.3 M0     ……………………….. appuis de rive  

M=0.5 M0     ……………………….. appuis voisins d’appuis de rive  

M=0.4 M0     ……………………….. appuis intermédiaire  

 

 

 

Tableaux  III-7: résultats de calcul des Moment SUR APPUIS a l’ELS 

Moments en travées : 

Mt 


 00 )3.01(;05.1max
2

MM
MM we   

  M              Mt 0
2

3.01
M


              dans le cas d’une travée intermédiaire 

    Mt 0
2

3.02.1
M


         dans le cas d’une travée de rive  

Les travées (AB), (HI)   (Bc), (GH)  (CD) , (FG) (DE), (EF)  
 

Mt ( mkN. ) MtAB=3.170  MtBC=4.339  
 

MtCD=4.024kN.m MtDE=2.540  

            Tableaux  III-8: résultats de calcul des Moment en travées  a l’ELS    

Les travées (AB), (HI)   (Bc), (GH) (DE), (EF) (FG), (CD) 
 

M0=

2ql

8
qs=4.472 

mkN.031.5  mkN.044.7  mkN.382.4  mkN.273.6  

Appuis  MA= MI 

 
MB=MH MD=MF MC=MG ME 

Ma ( mkN. ) 1.509 
 

3.522 
 

2.509  2.818 
 

1.753 
 



 

  

 

42 

Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

Calcul des efforts tranchants : 

𝑇(𝑥) =
𝑑𝑀(𝑥)

𝑑𝑥
= 𝑞

𝐿𝑖+1

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖+1
 

Pour x=i   

𝑇𝑖 = 𝑞
𝐿𝑖+1

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖+1
 

Pour  x=i+1 

𝑇𝑖+1 = −𝑞
𝐿𝑖+1

2
+

𝑀𝑖+1 − 𝑀𝑖

𝐿𝑖+1
 

 
Travée  L  

(m 

qS 

(KN/m) 

Mi 

(KN.m) 

Mi+1 

(KN.m) 

T(x)   (KN) 

Ti Ti+1 

1-2 3.00 4.472 1.509 3.522 7.379 -6.037 

2-3 3.55 4.472 3.522 2.818 7.739 -8.136 

3-4 3.35 4.472 2.818 2.509 7.398 -7.583 

4-5 2.80 4.472 2.509 1.753 5.991 -6.531 

5-6 2.80 4.472 1.753 2.509 6.531 -5.991 

6-7 3.35 4.472 2.509 2.818 7.583 -7.398 

7-8 3.55 4.472 2.818 3.522 8.136 -7.739 

8-9 3.00 4.472 3.522 1.509 6.037 -7.379 
Tableaux  III-9: résultats de calcul des efforts tranchant  a l’ELS 

Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant à L’ ELS : 
diagramme des moments :

Fig.III-11 : Le diagramme des moments fléchissant à l’ELS (en KN.m) 
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 diagramme des efforts tranchant :

 

 

Fig.III-12 : Le diagramme des efforts tranchants à l’ELS (en KN) 

Conclusion : 

En travée :Mt
max =4.339 KN.m 

Sur appuis :Ma
max =3.522 KN.m 

      Tmax=8.136KN. 

 

b) Etat limite d’ouverture des  fissures : 
La fissuration est peu nuisible, aucune vérification n’est à effectuer. 

Etat  limite  de  résistance  du  béton  à  la  compression : 

On doit vérifier que : 𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

Aux appuis : 

La contrainte dans les aciers est : 

𝜎𝑠 ≤ 𝜎𝑠̅ =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
=

400

1.5
= 348𝑀𝑃𝑎 

𝜌1 =
100 × 𝐴𝑎

𝑏 × 𝑑
=

100 × 1.57

12 × 18
= 0.727      𝜌1 = 0.727 → {𝛽1 = 0.877 ;  𝐾 = 25.49} 
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𝜎𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽1 × 𝐴𝑠 × 𝑑
=

3.522 × 103

0.877 × 1.57 × 18
= 142.10𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠 = 142.10𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑠̅ = 348𝑀𝑃𝑎         →      Condition vérifiée 

 

La contrainte dans le béton : 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝐾
=

142.10

25.49
= 5.574𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 5.574𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑃𝑎          →   Condition vérifiée 

En travée : 

La contrainte dans les aciers est : 

 

𝜌1 =
100 × 𝐴𝑡

𝑏 × 𝑑
=

100 × 2.35

12 × 18
= 1.087       𝜌1 = 1.087 → {𝛽1 = 0.857 ;  𝐾 = 19.84} 

𝜎𝑠 =
𝑀𝑡

𝛽1 × 𝐴𝑡 × 𝑑
=

4.339 × 103

0.857 × 2.35 × 18
= 119.70𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠 = 119.70𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑠̅ = 348𝑀𝑃𝑎                  →  Condition vérifiée 

La contrainte dans le béton : 

𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 0.6 𝑓𝑐28 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝐾
=

119.70

19.84
= 6.03𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 6.03𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑃𝑎                    →    Condition vérifiée 

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

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

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

vérifier la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées. 

ℎ

𝐿
≥

1

16
       Avec     h : hauteur totale : h =20 cmM0 : moment max de la travée isostatique 

ℎ

𝐿
≥

𝑀𝑠

10𝑀0
L : porté entre nue d’appuisMs : le moment max en travée. 

𝐴

𝑏𝑑
≤

4.2

𝑓𝑒
 A : section des armatures tendues.b0 : largeur de la nervure ; 

Mt : moment max en travée ; d : hauteur utile de la section droite 
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16

1

L

h
  056.0

355

20
 <

16

1
= 0.0625   condition non vérifiée 

 b) .
M

M
.

10

1

L

h

0

t  

 c) .
fe

4.2

.db

A

0

  

Vu que la première condition n’est  pas vérifiée  on doit procéder au calcul de la flèche  

d) Calcul de la flèche : 
On doit vérifier que :  

𝑓 =
𝑀𝑡×𝑙2

10.𝐸𝑣.𝐼𝑓
≤ 𝑓̅ =

𝑙

500
 

𝐸 = 3700√𝑓𝑐28
3

= 10819𝑀𝑃𝑎. 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1 × 𝐼0

1 + 𝜇 × 𝜆𝑣
 

S xx’ : Moment statique de la section 

homogénéisée. 

𝑆𝑥𝑥′ =
𝑏0ℎ2

2
+ (𝑏 − 𝑏0) ×

ℎ0
2

2
+ 15 × 𝐴𝑡 × 𝑑 

𝑆𝑥𝑥′ =
12 × 202

2
+ (65 − 12)

42

2
+ 15

× 2.35 × 18 

𝑆𝑥𝑥′ = 3458.5𝑐𝑚2. 

Aire de la section homogénéisée : 

𝐵0 = 𝑏0 × ℎ + (𝑏 − 𝑏0)ℎ0 + 15 × 𝐴𝑡 

𝐵0 = (12 × 20) + (65 − 12) × 4 + 15 × 2.35 

𝐵0 = 487.25𝑐𝑚2. 

Position du centre de gravité : 

𝑉1 =
𝑆𝑥𝑥′

𝐵0
=

3458.5

487.25
= 𝟕. 𝟎𝟗 𝒄𝒎 

𝑉2 = ℎ − 𝑉1 = 20 − 7.09 = 𝟏𝟐. 𝟗𝟏 𝒄𝒎 

Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité : 

𝐼0 =
𝑏0

3
× (𝑉1

3 + 𝑉2
3) + (𝑏 − 𝑏0) × ℎ0 × [

ℎ0
2

12
+ (𝑉1 −

ℎ0

2
)2] + 15 × [𝐴𝑠(𝑉2 − 𝑐)2] 



 

  

 

46 

Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

𝐼0 =
12

3
× (7.093 + 12.913) + (65 − 12) × 4 × [

42

12
+ (7.09 −

4

2
)2] + 15

× [2.35(12.91 − 2)2] 

𝑰𝟎 = 𝟐𝟎𝟎𝟎𝟑. 𝟐𝟔𝒄𝒎𝟒 

Calcul des coefficients :𝝀𝒗, 𝝁, 𝑰𝒇𝒗 

𝜌 =
𝐴

𝑏0 × 𝑑
=

2.35

12 × 18
= 0.0108 

𝜆𝑣 =
0.02 × 𝑓𝑡28

(2 +
3×𝑏0

𝑏
) × 𝜌

=
0.02 × 2.1

(2 +
3×12

65
) × 0.0108

= 1.5 

𝜇 = 𝑚𝑎𝑥 {1 −
1.75 × 𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜎𝑠 + 𝑓𝑡28
; 0} =  𝑚𝑎𝑥{0.495; 0} = 0.495 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1 × 𝐼0

1 + 𝜇 × 𝜆𝑣
 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1 × 20003.26

1 + 0.495 × 1.53
= 12520.89𝑐𝑚4 

𝑓 =
𝑀𝑡 × 𝑙2

10. 𝐸𝑣. 𝐼𝑓
≤ 𝑓̅ =

𝑙

500
 

 

𝑓 =
4.339 × 3.552

10 × 10819 × 103 × 12520.89 × 10−8
= 0.00403𝑚 

𝑓 = 4.03 𝑚𝑚 < 𝑓̅ = 7.1𝑚𝑚 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 . 

 

 

Fig.III-13:Plan de ferraillage du plancher 
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III-3 - Calcul des balcons : 

Introduction : 
Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive, son 

épaisseur est donnée par la formule suivante : 

10
Lep avec L : largeur du balcon. 

Le balcon est en briques, le poids de garde corps égale 1KN/ml.    

cmep 50.9
10

95
 .     On prend   ep = 15cm  

III-3-1-)Détermination des  Charges et surcharges du balcon:  
Les charges permanentes : 

 

Charges permanentes 

uniformes 

Masse volumique 

(KN/m 3) 

Epaisseur(m) 

 
PoidsKN/m2 

Revêtements en carrelage 22 0,02 0,44 

Mortier de pose 18 0,03 0,54 

Couche de sable 22 0,03 0,66 

Enduit de mortier de 

ciment 
33 0,01 0,33 

La dalle pleine 25 0,15 3,75 

  Poids total G1=5.72 

Tableau III-10  : Les charges permanentes revenant au balcon. 

Poids propre du garde corps : G2 = 1 KN/ml 

Surcharge d’exploitation : 

La surcharge d’exploitation des balcons est : 

Q = 3.5KN /m² (uniformément repartie) 
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Remarque : Le moment provoqué par la main courante sera négligé car le garde corps est en 

maçonnerie.  

III-3-2)- Combinaisons de charge : 
                             qu1 = 1,35 G1 + 1,5 Q1 = 12,972 KN/ml 

E.L.U 

qu2 = 1,35 G2 = 1,35 KN/ml 

 

qs1 = G1 + Q1 = 9,22 KN/ml 

E.L.S 

qs2 = G2 = 1 KN/ml 

 

III-3-3)Calcul des moments de l’encastrement : 
 

                 l’E.L.U : 

 

  
Figure III−14:Schéma statique du balcon 

 

Le moment provoqué par la charge qu1 est : 

Mqu1 = 
85.5

2

95.0972.12

2

2
2 


l

qu

KN.m. 

Le moment provoqué par la surcharge qu2 est : 

M qu2 = qu2× l = mKN.28.195.035.1   

 Le moment total : 

Mu = Mqu1 + M qu2= 5 .85+1.28 =7.13KN.m. 

 

l’E.L.S : 

Le moment provoqué par la charge qs1est : 

Mqs1=
𝑞𝑠1×𝐿2

2
=

9.22×0.952

2
= 4.16𝐾𝑁. 𝑚 
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Le moment provoqué par la charge qs2 est : 

Mqs2=qs2×l=1×0.95=0.95KN .m 

 Le moment total agissant aura la valeur : 

Ms=qs1+qs2 =4.16+0.95=5.11KN m 

Calcul de la section d’armature à la flexion simple : 

392,00297,0
2,14²1301000

1013.7

²

6







bc

u

b
fdb

M


   S.S.A 

0297,0b  0377,0  985,0  

 

 

On adopt 5HA10  A = 3,93 cm² , St1 = 20cm 

Les armatures de répartition : 

²cm9825,0
4

93,3

4

A
A s

r 
 

On adopt 4HA8  Ar = 2,01cm², St2 = 24cm 

III-3-4)Vérifications à L’ELU : 

a-Vérification de la condition de non fragilité :  (Art 4.21/BAEL 91) 
 

228
min 57.1

400

1.21310023.023.0
cm

fe

bdft





 

22

min 93.357.1 cmcm adoptée  Condition vérifiée. 

b-Vérification de la condition de l’adhérence des barres :(Art6.13/BAEL 91) 

On doit vérifier : sese    

MPa15,31,25,1f 28tssese   

mm079,157105Ui   

Effort tranchant : 

KNqlqV uuu 67.13. 21   

 

MPaMPa sese 15,357,0
41.20139.0

1067.13





  Condition vérifiée. 

²60.1
34800130985,0

1013.7 6

cm
d

M
A

st

u

s 






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c-Vérification au cisaillement : 
 

On doit vérifier que : uu    

 

 MPa5,f15,0min
bd

V
28cu

u

u     «Fissuration préjudiciable» 

MPa75,3MPa13,0
1301000

1092,16
u

3

u 



   «Condition vérifiée» 

 

Pas de risque de cisaillement=>Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

d-Vérification de l’écartement des barres : 
Armatures principales : St = 20 cm< min (3h ; 33cm)  = 33 cm.     Condition vérifiée 

 Armatures secondaires: St = 25 cm< min (4h ; 45cm) = 45 cm.        Condition vérifiée 

e-Vérification des contraintes de compression du béton : 

Il faut vérifier que : MPa15f6,0 28cbcbc   

015).13(93,3²500)(
2

²
0  yyydnA

y
b s  

  035,766y95,58²y50   

9,395  cmy 369,3  

I = 6741,91 cm4 

KNm8384,72,11
2

2,122,9
lq

2

lq
M 2s

1s

ser 





  

MPa1591,369,33
67419100

108384,7
y

I

M
6

ser

bc 


  «Condition vérifiée» 

f-Vérification vis-à-vis de l’ouverture des fissures : 
La fissuration est préjudiciable : 

MPa63,201f110,f
3

2
min 28testst 











 

st =Ms /β1.d.As 

 



 

  

 

51 

Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

Valeur de β1 : 

On a   ρ=
100.𝐴𝑆

𝑏.𝑑
      =>ρ=

100×3.93

100×13
=0, 30=>β1=0, 914 

Alors : 

st 5.11×106/0,914×130×3.93×102=109.43. Mpa. 

st < st =>La section est vérifiée vis-à-vis de l’ouverture des fissures. 

 

 

 

 
Figure III-15 –schéma Ferraillage du balcon 
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III-4) Etude des escaliers : 

  

 Le type d’escalier permettant la circulation dans les différents étages de notre bâtiment 

est droit ; à paillasse avec deux volées. 

Vue en plan : 

 
Figure ( III-16) : Schéma descriptif du l’escalier. 

 

 

III-4-1)Pré dimensionnements : 
D’après la formule de « BLONDEL », le tracé de l’escalier est correct si : 

               g + 2h = m     avec    60 ≤ m ≤ 64. 

 Pour un bâtiment d’habitation et commercial, on a m = 64cm. 

n

H
h  et

1


n

L
g  

 Pour déterminer ‘’n’’ on doit résoudre l’équation suivante : 

64n2 – (64 + 2 x H + L)n + 2H = 0         64n2 – (64 + 2 x 140 + 240)n + 2 x 153= 0 

Avec : H → Hauteur d’étage 

   L → Longueur d’étage 

   n → Nombre de contre marches 

a

b
n

2




 

64n2 – 610n + 306 = 0 

  = 542    → 9    on prend     n = 9 contre marches. 
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                                                       n - 1 = 8 marches  

17
9

153


n

H
h . On prend     

 
30

8

240

1





n

L
g .   On prend    cmg 30  

→      palier = 1.70 > 4 x g = 4 x 30 = 1.20m 

→      30 + 2 x 17 = 64  

l’angle d’inclinaison : 

052.326375.0
4.2

53.1
 

L

H
tg  

2030

00 L
e

L
p   

L0 =  
cosα

240
+170×2 = 6.25 cm 

Epaisseur de la paillasse : 


20

625
e

30

625
p   

20.83 cm  ep  31.25cm  on opte pour : ep= 21cm 

III-4-2) Détermination des charges et surcharges: 
    Le calcul se fera en flexion simple pour 1 ml d’emmarchement, pour une bande de 1 m de  

projection horizontale.   

Charges permanentes 

Le palier :G1=6.93 KN / ml 

                      Q=2.5 KN / ml 

La paillasse : G2=10.23 KN / ml 

                           Q=2.5 KN / ml 

III-4-3)Combinaison des charges 
 

Etat limite ultime : ELU   

qu palier  = 1.35G1+ 1.5Q = 1.35×6.93+ 1.5 × 2.5 =13.10 KN / ml 

qU Paillasse = 1.35G2+ 1.5 Q = 1.35×10.23 + 1.5 ×2.5 = 17.56KN /ml  

 

cmh 17
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Etat limite de service : ELS  

qu palier = G1+Q = 6.93+2.5 = 9.43 KN / ml  

qu paillasse = G2+ Q = 10.23 + 2.5 =12.73  KN / m l 

III-4-4)Calcul des efforts internes :à l’ELU 
  

 

 

 

 

 

 

 

 

1.70m                      2.40 m                              1.70 m 

 
Figure-III-17: schéma statique d’escalier 

 

 

-Calcul des réactions d’appuis  

𝑹𝑨 = 𝑹𝑩 = 𝟒𝟑. 𝟑𝟒𝑲𝑵 

- Calcul des moments fléchissant et efforts tranchant   

 Moment fléchissant (KN.m) Effort tranchant  (KN) 

1er tronçon :  0 ≤ x ≤ 1.70m         

𝑀(𝑥) = 43.34𝑥 − 𝑞
𝑥2

2
 

𝑇𝑌 = +43.34 − 𝑞𝑥 

 

 X=  0                   Mz=0 

 

X=1.70                  Mz=54.75 

 

Ty=43.34 

Ty=21.07 

2em tronçon : 1.70 ≤ x ≤ 4.10m 

𝑀(𝑥) = −8.78𝑥2 + 50.92𝑥
− 6.44 

𝑇𝑌 = −17.56𝑥 + 50.92 
 

 

X=1.70                 Mz=54.75  

X=4.10                  Mz=54.75 

 

Ty=21.07 

Ty=-21.07 

3em tronçon :0 ≤ x ≤ 1.70m 

𝑀(𝑥) = 43.34𝑥 − 𝑞
𝑥2

2
 

𝑇𝑌 = −43.34 + 𝑞𝑥 
 

 

X=1.70                 Mz = 54.75 

X=0                   Mz =0 

 

Ty =-21.07 

Ty=-43.34 

            X=2.90m          Mzmax=71.69 Ty=0 

 

Tableaux III-11:résultats de calcul des effort internes 

 En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

 - Aux appuis : Mua = - 0,3 Mz
max = - 21.21 KN.m 

 - en travées :   Mut = 0,85 Mz
max =  60.94KN.m 

les résultas trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous  

13.10 KN/ml 
17.56 KN/ml 

13.10 KN/ml 
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-  Diagramme des efforts internes      

 

 
 

Figure ( III-18) :   Diagramme des efforts internes 
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III-4-5) Calcul des armatures: 
 

     Le calcul se fera à en flexion simple pour une bande de largeur (b=1m) et d’épaisseur       

( =21cm). 

b = 100cm.       c = 2cm         d = 19cm        h = 21cm. 

 

  
Aux appuis : 

 Mu = 21.21 KN.m 

Armatures principales : 

040.0
14,2²91100

1021.21

b.d².f

M
μ

3

bc

au

a 



 < r  = 0,392 

 

 la section est simplement armée (S.S.A) 

04.0a  980.0βu   

𝐴𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

21.21 × 103

0.980 × 19 × 348
= 3.27𝑐𝑚2. 

Soit :7𝐻𝐴12 → 7. 92𝑐𝑚2avec un espacement 𝑆𝑡 = 14𝑐𝑚. 

Armatures de répartitions : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑃

4
=

7.92

4
= 1.98𝒄𝒎𝟐. 

Soit : Ar =5HA8  = 2.51cm2 avec un espacement St = 20cm 

 

En travée : 

              Mt = 60.94KN.m 

Armatures principales : 

0.118
14,2²19100

1060.94

b.d².f

M
μ

3

bc

ut

t 



 < r  = 0,392 

    la section est simplement armée (S.S.A) 
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0.118μ a   0.937βu   

𝐴𝑡𝑟𝑎𝑣é𝑒 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

60.94 × 103

0.937 × 19 × 348
= 𝟗. 𝟖𝟑𝒄𝒎𝟐. 

Soit 𝟕𝑯𝑨𝟏𝟒 = 𝟏𝟎. 𝟕𝟖𝒄𝒎𝟐.avec un espacement𝑺𝒕 = 𝟏𝟒𝒄𝒎 

Armature de répartition : 

𝑨𝒓 =
𝟏𝟎.𝟕𝟖

𝟒
= 𝟐. 𝟔𝟗𝒄𝒎𝟐. 

Soit 𝟔𝑯𝑨𝟏𝟎 = 𝟒. 𝟕𝟏𝒄𝒎𝟐. avec un espacement𝑺𝒕 = 𝟏𝟕𝒄𝒎. 

 

 

III-4-6) Vérification à l’ ELU : 

a-Espacement des armatures : 
Armatures principales : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{3ℎ; 33} = {3 × 21; 33} = 𝟑𝟑𝒄𝒎 

 En travée:𝑆𝑡 = 14𝑐𝑚 < 33𝑐𝑚 → 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆 . 

Aux appuis :𝑆𝑡 = 14𝑐𝑚 < 33𝑐𝑚 → 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆. 

 

Armatures de répartition : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{4ℎ; 45} = 𝑚𝑖𝑛{4 × 21; 45} = 𝟒𝟓𝒄𝒎. 

En travée:𝑆𝑡 = 17𝑐𝑚 < 45𝑐𝑚 → 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆 . 

Aux appuis :𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 < 45𝑐𝑚 → 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆 

 

b- Condition de non fragilité (Art A.4.2/BAEL91): 

𝐴𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡é > 𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23. 𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23 × 100 × 19 × 2.1

400
= 2.29𝒄𝒎𝟐. 

(𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐28 = 0.6 + 0.06 × 25 = 2.1𝑀𝑃𝑎). 

Aux appuis: 𝐴𝑎𝑝𝑝 = 7.92𝑐𝑚2. > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 2.29𝑐𝑚2 → 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆 . 

En travée: 𝐴𝑡𝑟 = 10.78𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 2.29𝑐𝑚2 → 𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆. 
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c-Vérification de l’effort tranchant (contrainte de cisaillement): (Art .A.5.1, 1 

/BAEL 91): 
 

Vmax =43.34 KN  

𝝉𝒖 =
𝑽𝒖𝒎𝒂𝒙

𝒃𝟎𝒅
< 𝝉𝒖̅̅ ̅ 

Pour une fissuration non préjudiciables:𝑀𝑖𝑛 (
0.2𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 5𝑀𝑃𝑎) = 3.33𝑀𝑃𝑎. 

𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 43.34𝐾𝑁 → 𝝉𝒖 =

43.34 × 103

1000 × 190
= 𝟎. 𝟐𝟑𝑴𝑷𝒂 

u = 0.23MPa <
u

 =3.33MPa            →    La condition est vérifiée. 

 

d-Contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres :(BAEL 91, Art A.6.1.3) 

Il faut vérifier que : 15.31.25.1. 28  ftSSeSe  MPa 

𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9𝑑 ∑ 𝑈𝑖
 Avec   iU  : Somme des périmètres utiles des barres 

 ..nU i = 8x 3,14 x 1.4 = 35.17cm 

72.0
7.3511909,0

1034.43 3





se MPa 

se  = 0.72MPa <
Se

 = 3.15MPa   →   La condition est vérifiée. 

Donc Pas de risque d’entraînement des barres. 

e- Ancrage des barres (BAEL 91 modifié 99 Art A6-1.2.1, CBA93) : 

𝐿𝑠 =
𝜙𝑓𝑒

4𝜏𝑠𝑒
 

𝜏𝑠𝑒 = 0.6Ψ𝑠
2𝑓𝑡𝑗 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑠𝑒 = 2.835𝑀𝑃𝑎. 

𝐿𝑠 =
1.4 × 400

4 × 2.835
= 𝟒𝟗. 𝟑𝟖𝒄𝒎 

Vu que Ls dépasse l’épaisseur du voile dans le quel il sera ancré, on calculera un crochet 

normal dont la longueur d’ancrage est fixée à 0,4 Ls   

Lc = Ls x 0,4 = 49.38 x 0,4 = 20 cm 
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f-  Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1,313 / BAEL91): 
On doit vérifier :  

𝜎𝑏𝑐 =
2𝑉𝑢

𝑏. 0.9𝑑
≤

0.8𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

𝜎𝑏𝑐 =
2 × 43.34 × 103

1000 × 0.9 × 190
= 0.51𝑀𝑃𝑎 

0.8 × 25

1.5
= 13.33 𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 0.51𝑀𝑃𝑎 <
0.8𝑓𝑐28

𝛾𝑏
= 13.33 𝑀𝑃𝑎 →  𝑪𝒐𝒏𝒅𝒊𝒕𝒊𝒐𝒏𝒗é𝒓𝒊𝒇𝒊é𝒆 

g-Influence effort tranchant sur armatures :(Art 5.1.1,312 / BAEL91) : 
On doit prolonger les aciers au de là du bord de l’appui coté travée et y ancrer une section  

D’armatures suffisante pour équilibrer l’effort tranchant. 

𝐴𝑠𝑡 min à𝑎𝑛𝑐𝑟𝑒𝑟 ≥
𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑓𝑠𝑢
 

𝑉𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑓𝑠𝑢
=

43.34×103

348×102 = 1.25𝑐𝑚2. 

𝐴𝑠𝑡 min à𝑎𝑛𝑐𝑟𝑒𝑟 = 12.31𝑐𝑚2. 

𝐴𝑠𝑡 min à𝑎𝑛𝑐𝑟𝑒𝑟 >
𝑉𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑓𝑠𝑢
 

Condition vérifiée 

Donc les armatures inférieures ancrées sont suffisantes. 

III-4-7) Etat limite de service : ELS 
qu palier = G1+Q = 6.93+2.5 = 9.43 KN / ml  

qu paillasse = G2+ Q = 10.23 + 2.5 = 12.73 KN / m l  

 

-Calcul des efforts internes ELS : 

  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure-III-19: schéma statique d’escalier 
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-Calcul des réactions d’appuis Ra et Rb : 

𝑹𝑨 = 𝑹𝑩 = 𝟑𝟏. 𝟑𝟏𝑲𝑵. 

Calcul des moments fléchissant et efforts tranchant  : 

 

 Moment fléchissant (KN.m) Effort tranchant  (KN) 

 1er tronçon :  0 ≤ x ≤ 1.70m         

𝑀(𝑥) = 31.31𝑥 − 𝑞
𝑥2

2
 

𝑇𝑌 = +31.31 − 𝑞𝑥 

 X=  0                   Mz=0 

 

X=1.70                  Mz=39.60 

Ty=31.31 

Ty=15.24 

2em tronçon : 1.70 ≤ x ≤4.10m 

𝑀(𝑥) = −6.36𝑥2 + 25.72𝑥
− 4.76 

𝑇𝑌 = −12.72𝑥 + 25.72 
 

X=1.70                 Mz=39.60 

X=4.10                  Mz=39.60 

Ty=15.24 

Ty=-15.24 

3em tronçon : 0 ≤ x ≤ 1.70m 

𝑀(𝑥) = 31.31𝑥 − 𝑞
𝑥2

2
 

𝑇𝑌 = −31.31 + 𝑞𝑥 
 

X=1.7                Mz = 39.60 

X=0                  Mz =0 

Ty =-15.24 

Ty=-31.31 

            X=2.90m          Mzmax=51.98 Ty=0 
 

Tableaux III-12:résultats de calcul des effort internes 

 

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :  

- Aux appuis : Mua = -0,3 Mz
max = -15.59 KN.m 

 - en travées :   Mut = 0,85 Mz
max = 44.18KN.m 

les résultas trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous : 

Diagramme des efforts internesELS :
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Figure III-20 : Diagramme des efforts internes 

  

III-4-8)Vérification à L’ELS 

a-Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91)  : 
 

On doit vérifier :  𝜎𝑏𝑐 =
𝜎𝑠

𝑘1
≤ 𝜎𝑏𝑐 = 0.6 × 𝑓𝑐28. 
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Aux appuis: 

Contrainte dans le béton: 

𝜌1 =
100𝐴𝑠

𝑏𝑑
=

100 × 5.65

100 × 19
= 0.297 

𝜌1 = 0.297 → 𝛽 = {0.914; 𝑘1 = 43.14}. 

𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽 × 𝑑 × 𝐴𝑠
=

15.59 × 103

0.914 × 19 × 5.65
= 158.89𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 =
158.89

43.14
= 3.68 < 15 𝑀𝑃𝑎 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Contraintes dans les aciers : 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
=

400

1.15
= 348𝑀𝑃𝑎  

𝜎𝑠 =
15.59 × 103

0.914 × 19 × 5.65
= 158.89𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠 < 𝜎𝑠 = 348𝑀𝑃𝑎 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞. 

En travée : 

Contrainte dans le béton: 

𝜌1 =
100𝐴𝑠

𝑏𝑑
=

100 × 9.83

100 × 19
= 0.518 

𝜌1 = 0.518 → 𝛽 = {0.892; 𝑘1 = 31.30}. 

𝜎𝑠 =
44.18 × 103

0.892 × 19 × 9.83
= 𝟐𝟔𝟓. 𝟏𝟗𝑴𝑷𝒂 

𝜎𝑏𝑐 =
265.19

31.30
= 8.47 < 15 𝑀𝑃𝑎 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

Contraintes dans les aciers : 

𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽 × 𝑑 × 𝐴𝑠
=

44.18 × 103

0.892 × 19 × 9.83
= 𝟐𝟔𝟓. 𝟏𝟗𝑴𝑷𝒂 

𝜎𝑠 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
=

400

1.15
= 348𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠 < 𝜎𝑠 = 348𝑀𝑃𝑎 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

b)  Etat limite d’ouverture des fissures: (Art B.6.3/BAEL91) 
 

La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, donc il est inutile de la vérifier.  
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c)  Etat limite de déformation:(Art B.6.5.1/BAEL91) 
Les règles de BAEL (Art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de 

vérifier la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées. 

 

 
𝒉

𝒍
≥

𝟏

𝟏𝟔
 

 
𝒉

𝒍
≥

𝑴𝒕

𝟏𝟎𝑴𝟎
 

 
𝑨

𝒃𝒅
≤

𝟒.𝟐

𝒇𝒆
 

Avec: 

h: hauteur de la section est égale. 

L: portée libre est égale 

A: section des armatures tendues. 

21

580
= 0.036 ≤

1

16
= 0.625 

 

La première condition n’est pas vérifiée Donc le calcule de la flèche est nécessaire 

d-Calcul de la flèche:(Art B.6.5,2/BAEL91) 
 

𝑓 =
5

384

𝑞𝑠𝑙4

𝐸𝑣𝐼
≤ 𝑓̅ =

𝑙

500
=

240

500
= 0.48 𝑚𝑚 

𝑬𝒗: module de  déformation différée.𝐸𝑣 = 3700√𝑓𝑐28
3 = 𝟏𝟎𝟖𝟏𝟖. 𝟖𝟔𝑴𝑷𝒂 

I: moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la section. 

V1: position de l’axe neutre. 

qS = max {9.43 KN/ml , 12.73 KN/ml} = 12.73KN/ml. 

L: Longueur libre. 

Calcul des paramètres 

Moment statique : 

S xx’ : Moment statique de la section homogénéisée. 

𝑆𝑥𝑥′ =
𝑏ℎ2

2
+ 15 × 𝐴𝑡 × 𝑑 

𝑆𝑥𝑥′ =
100 × 212

2
+ 15 × 9.83 × 19 

𝑆𝑥𝑥′ = 24851.55. 
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Aire de la section homogénéisée : 

𝐵0 = 𝑏 × ℎ + 15 × 𝐴𝑡 = (100 × 21) + (15 × 9.83) 

𝐵0 = 2247.45𝑐𝑚2. 

Position du centre de gravité : 

𝑉1 =
𝑆𝑥𝑥′

𝐵0
=

24851.55

2247.45
= 𝟏𝟏. 𝟎𝟓𝒄𝒎 

𝑉2 = ℎ − 𝑉1 = 21 − 11.06 = 𝟗. 𝟗𝟓𝒄𝒎 

Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité : 

𝐼0 =
𝑏

3
(𝑉1

3 + 𝑉2
3) + 15 × 𝐴𝑡(𝑉2 − 𝑐)2 

𝐼0 =
100

3
(11.053 + 9.953) + 15 × 9.83 × (9.95 − 2)2 

I0 = 87129.45cm4 

𝑓 =
5

384
×

12.73 × (5800)4

10818.86 × 87129.45 × 104
= 0.58𝑚𝑚 

𝑓 = 3.98 𝑚𝑚 < 𝑓̅ = 4.8𝑚𝑚 → 𝐜𝐨𝐧𝐝𝐢𝐭𝐢𝐨𝐧𝐯é𝐫𝐢𝐟𝐢é𝐞 

-Ferraillage de l'escalier: 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figure-III-21: schéma de ferraillage  d’escalier 
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III-5-Calcul de la poutre palière : 

III-1) Pré dimensionnement 

Hauteur :                     
𝐿𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
 

Largeur:                       0.4ℎ ≤ 𝑏 ≤ 0.7ℎ 

Avec :                   •    h : hauteur de la poutre.  

                             •    b : largeur de la poutre.  

                             •    L : portée maximum entre nus d’appuis  

Hauteur:  

𝐿 = 280𝑐𝑚 

280

15
≤ ℎ ≤

280

10
   → 18.66 ≤ ℎ ≤ 28 

𝒉 = 𝟑𝟎𝒄𝒎. 

Largeur:       

0.4 × 30 ≤ 𝑏 ≤ 0.7 × 30 

12 ≤ 𝑏 ≤ 21 

𝒃 = 𝟐𝟓𝒄𝒎. 

Exigences du RPA 99 (art 7-5-1) :  

        b  ≥ 20 cm.  

ht  ≥ 30 cm.                            

       ht/b < 4. 

Vérification des conditions du RPA 

ht  ≥ 30 cm.                               

𝑏 = 25𝑐𝑚 > 20𝑐𝑚                                Toutes les conditions sont vérifiées 

ℎ

𝑏
= 1.2 < 4    S 

Section adoptée : 

Poutre palière                           (25x30) cm² 

Détermination des charges : 

 - Poids propre de la poutre : Gp = 25 x 0.25 x 0.30= 1.875KN/ml 

       - Charge d’exploitation : Q = 2,5 KN/m 

- Gmur ext= 2.94× 1.53=4.49 kN/ml 

 - Réaction du palier à l’ELU : …………………..= 43.34KN 
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 - Réaction du palier à l’ELS  : ………………….= 31.31KN 

Combinaison de charges  

ELU 𝑞𝑢 = 1.35𝐺+𝑅𝐵 = 1.35 × (1.875 + 4.49) + 43.34 = 51.93[𝐾𝑁/𝑚𝑙] 

qu = 51.93[KN/ml] 

ELS 𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑅𝐵 = (1.875 + 4.49) + 31.31 = 37.68 [
𝐾𝑁

𝑚𝑙
] 

qs =37.68 [KN/ml] 

III-5- 2-) Calcul des efforts à l’ELU  

  
Figure-III-22: schéma statique de la poutre palier 

Moment isostatique  

mKN
lq

MM
u

uu .89.50
8

8.293.51

8

22

max

0 






 

Effort tranchant  

KN
lq

TT u

uu 70.72
2

8.293.51

2

max 





  

En considérant l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Sur appuis :  mKNMM ua .27.1589.503.03.0 max 
 

En travée :  mKNMM ut .26.4389.5085.085.0 max 
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Diagramme du moment et de l’effort tranchant : 

 

  
 

Figure III -23: Diagramme des efforts internes 

III-5-3-)  Calcul des armatures Ferraillage : 
 

En travée  

 154.0
2.14280250

1026.43

.. 2

6

2







bc

t

b
fdb

M
  

 392.0154.0 lb     Section simplement armée   

β = 0.916 

2
3

62.4
34828916.0

1026.43

..
cm

d

M
A

st

t

t 






        On opte pour : 3HA14 = 4.62cm2 
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Sur appuis  

054.0
2.14280250

1027.15

.. 2

6

2







bc

a

a
fdb

M


 

 392.0055.0 lb     Section simplement armée 

972.0  

2
3

61.1
34828972.0

1027.15

..
cm

d

M
A

st

a

a 






     On opte pour 3 HA14 = 4.62cm2. 

N.B :  

Article 7.5.2.1 du R.P.A : Le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur 

de la poutre est de 0.5% en toute la section. 

²75.3
100

30255.0

100

5.0
cm

xxxbxh
 . 

4.62 +4.62 = 9.24cm²  3.75 cm2…………………………………La condition est vérifiée. 

III-5-4-)Vérification : 
Condition de non fragilité : 

0.845
400

2,1
28.250,23

f

ft
0,23b.dA

e

28

min  cm² 

 En travée :    At = 4.62cm² > Amin = 0.845cm² ……….. La condition est vérifiée. 

 Aux appuis : Aa = 1.61cm² > Amin = 0.845cm²………....La condition est vérifiée. 

Condition de l’effort tranchant : (Art A.5.2.2, BAEL 91) 

 MPafcudb

Tu

u 4;1,0min
.

28   

038.1
280250

1070.72 3





u MPa 

MPa33.3MPa5;
f

2.0min
d

28c
u 










  

u  = 1.038MPa <
u

 = 3.33MPa ………………………. La Condition est vérifiée 
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Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis : Art. 5.1.3.2, BAEL 91 

Influence sur les armatures inférieures : 

2

4

5
3

038.0
10348

289.0

1027.15
1070.72

15.1/

9.0 cm
f

d

M
T

A
e

u

u

u 










  

²038.062.4 cmAA ua  ….……………………………….  la condition est vérifiée. 

Influence sur le béton : 

b

u

fc
dbT


28

max .9,0.4,0  

420
5,1

25
2809,02504,0.9,04,0 28 

b

fc
db


KN >Tu= 72.70KN  La Condition est 

vérifiée. 

Vérification de l’adhérence aux appuis : 

 28
max .
..9,0

ft
Ud

T
u

i

u
u 


 =3.15 

 iU  : Somme des paramètres utiles des armatures. 

cmnui 188.134.114.33    

188.2
10188.132809.0

1070.72 3





u MPa 

u  = 2.188 MPa <
u

 = 3,15MPA    La Condition est vérifiée 

Il n’y a pas risque d’entraînement des barres. 

 Armatures transversales : 

 Les diamètres des armatures transversales doivent être tel que : 










10
;

35
;min

bh
L = min {12 ; 8.57 ; 25} = 8.57cm 

Φt = 6mm < 8,57mm Condtion vérifiée  

On choisit 4T6 = 1.13cm² 

St  min {0,9d ; 40 cm} = min{25.2 cm ; 40 cm} = 25.2 cm 

Soit : St = 6 cm 
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Espacement des barres : 

Article 7.5.2.2 RPA 99 : 

 En zone nodale : 

bSAt ..003,0  07,15
25003,0

13,1

.003,0





b

A
S t cm 

St 








 30;12;
4

min
h

= 7.5cm 

On prend: St = 6cm 

En zone courante : 

15
2

30

2


h
S t

cm Soit : St = 15cm 

III-5-5) Calcul à l’ELS : 

a)Combinaison des charges : 
ELS 𝑞𝑠 = 𝐺 + 𝑅𝐵 = (1.875 + 4.49) + 31.31 = 37.68[𝐾𝑁/𝑚𝑙] 

qs =37.68[KN/ml] 

 Le moment isostatique : 

93.36
8

80.268.37

8

² 2





lq

M s

s KNm 

L’effort tranchant : 

75.52
2

8.268.37

2





lq
T s

s KN 

En tenant compte de l’effet de semi encastrement : 

Msa = -0,3Ms = -11.08 KN.m 

     Mst = 0,85Ms =31.39 KN. 
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b) Diagramme du moment et de l’effort tranchant 
 

 
 

Figure III-24 : Diagramme des efforts internes 

III-5-6) Vérification des contraintes : 

a)Etat limite de compression dans le béton : 

MPafcbcbc 156,0 28 
 

Aux appuis : 








 231.0

2825

61.1100100
1

bd

Aa 231.01   

923.01   

 



 

  

72 

 Chapitre III : Calcul des éléments secondaires 

La contrainte dans l’acier : 

t

ts

s
dA

M

1
  , tsM : moment de service en travée. 

a

as

s
dA

M

1
  =

61.128923.0

1008.11 3




= 266.29 MPa < 348

15.1

400


s

e

s

f


 MPa             Condition  

Vérifié. 

 La contrainte dans le béton : 

15020.0
115 1

1 


 bcs

s

b 



  MPa 

33.529.26602.0 b MPa < 15 MPa               Condition   Vérifié. 

En travée : 








 661.0

2825

62.4100100
1

bd

At 357.01   

881.01   

La contrainte dans l’acier : 

t

ts

s
dA

M

1
  , tsM : moment de service en travée. 

t

ts

s
dA

M

1
  =

62.428881.0

1039.31 3




= 275.43 MPa < 348

15.1

400


s

e

s

f


 MPa            Condition   

Vérifié. 

La contrainte dans le béton : 

15.037.0
115 1

1 


 bcs

s

b 



  MPa 

19.1043.275037.0 b MPa < 15 MPa              Condition    Vérifié. 

b)Etat  limite d’ouverture des fissures : BAEL 91Art A5.3.4 
La fissuration étant peu nuisible, donc aucune  vérification n’est à effectuer. 

  Etat limite de déformation : 

 Vérification de la flèche : 

 Nous pouvons disposer du calcul de la flèche si trois conditions suivantes sont 

vérifiées : 
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CadreT8 

a) 
16

1


L

h  107.0
8.2

3.0
 >

16

1
= 0,0625   condition  vérifiée 

b) 
0

.
10

1

M

M

L

h t  107.0
8.2

3.0
 >

93.3610

39.31

x
= 0.085  condition  vérifiée 

c) 
fedb

At 2.4

.0

  0066.0
2825

62.4


x
<

400

2.4
= 0,0105   condition vérifiée 

Les 3 conditions sont vérifiées donc il n’y a pas lieu de vérifier la flèche 

 

 

  Plan de ferraillage de la poutre palière : 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

figureIII -25: Ferraillage de la poutre palière 
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III-6) Calcul de la dalle pleine de la salle de machine 

Vu le nombre de niveaux que comporte notre bâtiment 10 niveaux un ascenseur a été prévu 

pour la circulation verticale entre niveaux.    

 la surface de la cabine est de 4.50m² (2,50x1,80) 

 la charge totale que transmet le système de levage avec la cabine chargé est de 9 tonnes. 

 la vitesse d’entraînement V= (1m/s) 

 
 
Figure ( III-26) : Schéma descriptif du la salle de machine 

III-61) Calcul de la dalle pleine  
Hypothèse :    

-  La dalle est coulée sur place liée par des amorces. 

-  La machine est centrée au milieu.                                    

-  Pour le calcul de cette dalle on utilisera les abaques de PIGEAUD 

Epaisseur de la dalle : 

Epaisseur de la dalle est donnée par la formule  

00.6
30

180

30
 x

t

l
h cm 

ht doit être au moins égale à 12cm (RPA99 version 2003) ; 

Soit : ht = 15cm 

 

 

 

 

 Ly=

2.5

0 

lx=

1.8

0 

U 

V 

UxV 

h0 

a 

Q 

Feuillet 

moyen 
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50.2

80,1


y

x

l

l
=0,72 > 0,4    la dalle travail dans les deux sens. 

Calcul de de U et V : 

00 2 hhUU r        ,       

00 2 hhVV r  cmVU 11000     ,     0rh  

U = 1.10+ 0,15 = 1.25 m 

 V = 1.10 + 0,15 = 1.25m 

Evaluation des moments Mx et My : 

Les moments au milieu de la dalle pour une bonde de 1m de longueur dans le sens de la petite 

portée et de la grande portée sont respectivement : 

Mx1= P (M1+  M2 ) 

 Mx2= P (M2 + M1 )    ,avec   : coefficient de poisson     ELU               = 0 

ELS   = 0,2 

M1 et M2 : sont des coefficients à déterminer à partir des abaques de PIGEAUD suivant le 

rapport :
xL

U
 et 

YL

V
 

.72,0
5.2

8,1


y

x

L

L


 

ρ=0.72                  0,4≤ ρ ≤ 1              la dalle travaille dans les deux sens. 

 
xL

U
=

180

125
=0.69      ,          

YL

V
=  

250

125
= 0.5 

Détermination des moments M1 et M2  

Pour déterminer M1 et M2, doit faire une interpolation double, ρ est compris entre deux 

valeurs on a pour : 0,707≤ ρ ≤ 0,8 

  

a) Pour 5.069;707,0 
yx l

v
et

l

u
  

 































054,0

093,0

5,0

7.01

2

1

M

M

l

v

l

u

y

x
    ;    

 































057,0

105,0

5,0

6.02

2

1

M

M

l

v

l

u

y

x
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003,0057,0054,0

012,0105,0093,01,06,07,0

2

1















M

M
l

u

x
 

Pour 



































0027,0
1,0

09,0003,0

0108,0
1,0

09,0012,0

09,06,069,0

2

1'

m

m

l

u

x

 












































0513,0)0027,0(054,0

0822,0)0108,0(093,0

5,0

69.0

2

1

M

M

l

v

l

u

y

x
 

  

 b)     Pour   5,0;69,0;8,0 
yx l

v

l

u
  

    



























































063,0

086,0

5,0

7.0

2
067,0

095,0

5,0

6.0

1
2

1

2

1

M

M

l

v

l

u

M

M

l

v

l

u

y

x

y

x

 





















004,0067,0063,0

009,0095,0086,0
1,06,07,0

2

1

M

M

l

u

x

 

 

 

Pour :



































0036,0
1,0

09,0004,0

0081,0
1,0

09,0009,0

09,06,069,0

2

1'

m

m

l

u

x

 
































0594,0)0036,0(063,0

0779,0)0081,0(086,0

5,0

69.0

2

1

M

M

l

v

l

u

y

x
 

 

c )  Interpolation entre les valeurs de 707,0 et  8,0  

 




























0594,0

0779,0
8,0;

0513,0

0822,0
707,0

2

1

2

1

M

M

M

M
  

 










0081,00513,00594,0

0043,00822,00779,0
093,0707,08,0

2

1

m

m
  
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Pour :  
 

 

 
 

























00113,0
093,0

013,00081,0

000601,0
093,0

013,00043,0

013,0707,072,0
'

2

'

1

'

m

m

  

Résultat final :












0524,0)00113,0(0513,0

0815,0)000601,0(0822,0

2

1

M

M
 

Après  interpolation :     M1 = 0.0815  ,  M2 = 0.0524 

 

A l’ELU : Mx1 = q M1 

  My1 = q M2 

Avec : q = 1,35G + 1,5Q = 1,359000 + 1,50 = 12150 Kg/m 

Mx1 = 12,150,0815 = 0.990 t.m = 9.9 KN/m 

My1 = 12,150,0524 = 0.636 t.m = 6.36KN/m 

d)  Les moments dus aux poids propre de la dalle pleine Mx2;My2 : 

Poids propre de la dalle G = 0.15×1×25 = 3.75KN/mℓ                              

La surcharge d’exploitation Q est prise égale à 1KN/mℓ 

  = 0,72 > 0,4   La dalle travail dans les deux sens. 

 = 0,72 x = 0.0658 

 y = 0.464 

Mx2 = x .q.lx
2 

My2 = y . Mx2 

 q = 1,35G + 1,5Q = 1,353,75 + 1,5x1 = 6,563KN/ml 

Mx2 = 0,06586,563 (1.8)² = 1.28 KN.m 

My2 = 0,4641.28 = 0.60 KN.m 

e) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

 Mx = Mx1 + Mx2 = 11.18KNm 

 My = My1 +My2 = 6.96 KN.m 
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III-6-2) Ferraillage  
Sens X-X : 

 Aux appuis  

Ma = 0,311.18 = 3,354KN.m 

2,1413100

10.354,3

². 2

3




bc

a

b
fbd

M
 = 0,013   S.S.A 

     = 0,993 

34813993,0

10.354,3

..

3




S

a
a fe

d

M
A




= 0.75 cm² 

Soit : 5HA8 = 2,51 cm²  Avec : St = 20 cm  

 Mt  = 0,85  11.18 = 9,50KN.m 

2,1413100

10.50,9

2

3


b  = 0.039    S.S.A    = 0,979 

34813979,0

10.50,9 3


tA  = 2.14 cm² 

Soit : 10HA8 = 5,03 cm²  Avec : St = 10 cm  

Sens y y : 

Aux appuis  

         Ma = 0,3 6.96 = 2.088 KN.m.  

b = 
bc

2 f db

Ma
= 

2,1413100

10088.2
2

3




  = 0,0087          S.S.A. 

  = 0,996.  

Aa = 
se /fdb

Ma


 = 

34813996,0

10088.2 3




  = 0,46cm2. 

Soit : 5 HA8 = 2,51 cm2     avec St = 20cm. 

En travée   

         Mt = 0,85 x 6,96 = 5,92 KN.m. 
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b =  
bc

2 f db

Mt
 = 





2,1413100

1092,5
2

3

 0,024             S.S.A. 

  = 0,987 

At = 
se γ/fdb

Mt
 = 

34813987,0

1092,5 3




 = 1,33cm2. 

Soit : 10HA8 =5,03 cm2     avec St = 10cm 

 

III-6-3) Vérification à l'ELU 
Condition de non fragilité (Art A-4-2-1 du BAEL91) : 

Ast ≥ 𝜌0×b×
ht

2
 (3 - 

Lx

Ly
 )        avec      𝜌0 : taux d’armatures dans chaque direction ; 𝜌0 = 0.8‰ 

Ast ≥ 0.0008×100×
15

2
 (3 - 

180

250
 ) = 1.368cm² ------------------------------------ condition vérifiée. 

 2368,1 cmA Condition vérifiée dans les deux sens. 

Armatures transversales           Elles ne sont pas nécessaires. 

Ecartement des barres : (Art A.8.2.42 BAEL 91) 

L'écartement des barres d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

(charges concentrées) 

Direction la plus sollicitée : min (2h, 25 cm). 

Direction perpendiculaire : min (3h, 33 cm). 

-Sens x-x: 

Armatures supérieures : St = 20 cm< min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

Armatures inférieures : St = 10 cm< min (2h, 25 cm) = 25 cm. 

-Sens y-y: 

Armatures supérieures : St = 20 cm< min (3h, 33 cm) = 33cm. 

Armatures inférieures : St = 10 cm< min (3h, 33 cm) = 33 cm. 
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Vérificatoin de non poinçonnement   

P ≤ 0,045 c h
b

28cf


  (aucune armature transversale n'est nécessaire si cette formule est 

vérifiée). Avec c  : périmètre de contour de l'air sur laquelle agit la charge dans le plan de 

feuillet moyen. 

c  = 2 (u + v) = 2 (1.10 +1.10) = 4.40 m. 

P = 9.00 t ≤ 0,045   4.40   0,15 
5,1

1025 2
 = 49.5 t                 condition vérifiée. 

Aucune armature transversale n'est nécessaire.  

Contrainte tangentielle   

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge : on a U < V, alors : 

Sens x-x :   Tmax= Vu = 
P

2V+U
 = 

90

2×1.25+1.25
 = 24KN 

Sens y-y :  Tmax= Vu = 
P

3V
 = 

90

3×1.25
 = 24KN 

Ainsi on aura :   τ = 
Vmax

b×d
 = 

24×103

1000×130
 = 0.185MPa 

τ̅ = min (
0.2

γb

×ƒc28 ;5MPa) = min(3.33 ;5) = 3.33MPa 

On remarque que τ <τ̅ ;  la condition est vérifiée.                

Diametre maximal des barres 

10

0
max

h
  

                Condition vérifiée   

 

III-6-4)Vérification de l'E.L.S 
Les moments à l’E.L.S  

Moment engendré par le système de levage   

Mx1 = (M1 + V M2) qs . 

My1 = (M2 + V M1) qs . 

qs = G + Q = 90 KN/m2 

 Mx1=(0,0815 + 0,2   0,0524 )   90 = 8,28 KN.m          

My1=( 0,0524 + 0,2   0,0815 )   90 = 6.18 KN.m 

mmmm 15
10

150
8max 
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Moment engendré par le poids propre de la dalle   

qs = G + Q = 3,76 + 1 = 4,76 KN/m2. 

x = 0.0719 

 = 0,72
y = 0,608 

Mx2 = x qs l
2

x
 = 0,0719  4,76   (1,80)2 = 1.11 KN.m 

My2= 
y Mx2  = 0,674 KN.m. 

Superposition des moments  

Mx = Mx1 +  Mx2   = 8,28 + 1.11 = 9.39 KN.m. 

My= My1+ My2  = 6.18 + 0.674 = 6.854 KN.m. 

III-6-5)Ferraillage 
 
Sens x-x  

Aux  appuis  

Ma = 0,3   9.39 = 2,82 KN.m  

b =  
bc

2fbd

Ma
 = 

2,1413100

1082,2
2

3




 = 0,012 < 0,392               S.S.A. 

  = 0.993 

Aa = 
sefd

Ma

γ/
= 

34813993,0

1082,2 3




=0,63 m2 . 

En travée  

 Mt = 0,85 x 9.39 = 7.98 KN.m  

b = 
bc

2fbd

Mt
=

2,1413100

1098,7
2

3




 = 0,033                 S.S.A.       = 0.983 

At =
sefd

Mt

γ/
 =

34813983,0

1098,7 3




= 1.79 cm2 . 

Sens y-y  

Aux  appuis  

Ma = 0,3 x 6,854= 2.056 KN.m  

b =
bc

2fbd

Ma
=

2,1413100

10056.2
2

3




 = 0,0086             S.S.A.         = 0,995 
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 Aa = 
sefd

Ma

γ/
 = 

34813995,0

10056.2 3





X
= 0,46 cm2 

En travée  

Mt = 0,85 x 6,854 = 5,826 KN.m  

b = 
bc

2fbd

Mt
=

2,1413100

10826,5
2

3




 = 0,024                S.S.A.         = 0,987 

At =
sefd

Mt

γ/
 = 

34813987,0

10826,5 3




= 1,30 cm2 . 

Conclusion  

Les armatures adoptées à l'E.L.U sont largement suffisantes. 

III-6-6)Vérification des contrainte de compression dans le béton 
Sens x-x  

Aux  appuis                   Ma = 3.354 KN.m .  

On doit vérifier : 

bcbc
σσ   = 0.6 fc28 = 15 MPa. 

1 = 193,0
13100

51,2100

bd

Aa100








      k = 0.018 et  = 0.930. 

s
σ = MPa

Aad

Ma
52.110

1051,2130930,0

10354.3

β 2

6

1





  

b
σ = k

s
σ  = 0,018 x 110.52 = 1,98 MPa < 15 MPA                condition vérifiée. 

En travée         Mt = 5,22N.m.  

On doit vérifier  

bcbc
σσ   = 0.6 fc28 = 15 MPa.                                                              

387,0
13100

03,5100100









bd

At
 

1 = k = 0.027 et  = 0.905. 

s
σ = MPa

Atd

Mt
20,88

1003,5130905,0

1022,5

β 2

6

1





  

b
σ = k

s
σ  =  0.027 x 88.20 =2.38MPa < 15 MPA                condition vérifiée. 

On trouve aussi que la condition est vérifiée dans le sens y-y.  
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III-6-7) Etat limite de fissuration 
La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                 X-X 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                                Y-Y 

 

 

FigureIII-27 :plan de ferraillage de la dalle pleine salle machine 
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Introduction : 

Dans ce chapitre, nous étudierons le système structurel d’éléments permettant d’assurer la 

stabilité du bâtiment vis – à- vis des efforts horizontaux. 

L’étude du contreventement est une étape importante est décisive dans l’étude de tout 

bâtiment. Elle consiste à parer la structure contre les deux types de sollicitation horizontales ; 

vent et séisme. 

Le contreventement peut être assuré par : 

a- Des voiles ou murs appelés couramment refends entrant dans la composition de 

L’ouvrage. 

b- Du système « poteaux poutres » formant des portiques d’étage ; 

c- Des cages d’escalier et d’assesseurs ou gaines représentant une grande rigidité à la 

Flexion et à la torsion ; 

Une combinaison des deux systèmes suscités, forment un contreventement mixte ou 

portiques et refends rigidement liés travaillent conjointement pour faire face au séisme. 

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 auxquels nous allons attribuer « une 

inertie fictive » 

IV-1 )Inertie des voiles : 

Il est remarquable que les voiles de notre structure ne compte pas d’ouvertures, nous 

n’aurons donc à calculer que l’inertie de refends pleins : 

 

IV-1 -1)Les refends longitudinaux 
          Iy=e.L3/12   

          Ix=L.e3/12<<Iysoit Ix=0 

IV-1 -2)Les refends transversaux                                 
Ix=e.L3/12 

            Iy=L.e3/12<<Ixsoit Iy=0 
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avec : 

L:longueur du voile dans le sens considéré. 

L’inertie des voiles, pour un niveau donné, est résumée dans les tableaux suivants : 

Sens longitudinal (X-X) : 

Voiles L (m) e (m) Iy (m4) 

VL1 3.55 0.2 0.715 

VL2 3.55 0.2 0.715 

VL3 1.95 0.2 0.122 

VL4 1.95 0.2 0.122 

 Somme  1.82 

Tableau IV-1 : Inerties des voiles dans le sens longitudinal 

Sens transversal (Y-Y) : 

 

 

Tableau IV-2 : Inerties des voiles dans le sens transversal 

IV-2) Inertie fictive des portiques : 

Dans le but de comparer l’inertie des voiles à celle des portiques, nous allons utiliser la 

méthode exposée dans l’ouvrage d’Albert Fuentes « calcul pratique des ossatures de bâtiment 

en béton armé », qui consiste à attribuer une inertie fictive aux portiques. 

Pour déterminer cette inertie, il suffira de : 

calculer les déplacements de chaque portique au droit de chaque plancher sous l’effet d’une 

série de forces horizontales 

Voiles L (m) e (m) Ix (m4) 

VT1 3.00 0.20 0.45 

VT2 3.00 0.20 0.45 

VT3 3.00 0.20 0.45 

VT4 3.00 0.20 0.45 

VT5 4.50 0.20 1.518 

VT6 4.50 0.20 1.518 

VT7 4.50 0.20 1.518 

Somme 5.286 
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comparer ces déplacements aux flèches que prendrait un refend bien 
déterminé de l’ouvrage 

IV-2- 1) Calcul des flèches des refends : 
Le calcul des flèches des refends dont l’inertie est I = 1 m4, soumis au même système de 

forces que les portiques (une force égale à 1 tonne à chaque niveau), sera obtenupar la 

méthode des « moments des aires ». 

La flèche est donnée par la relation suivante : 
i

ii

i
E

XS
f

 


  ; 

Avec :
 
Si : Surface du trapèze.   

 

Xi : Distance entre le centre de gravité du trapèze et le niveau considéré. 

2

h
)b(bS 1iii  

. 

h
)b(b3

)bb(2
d

1ii

1ii











.   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figure IV-1 : Diagramme des moments des aires 
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Le tableau suivant donne les aires (( Si )) et la position du centre de gravité (( di )) par 

 Diagramme des moments : 

 

Niveaux 
h 

(m) 
bi (m) bi+1(m) Si(m2) di(m) ii dS   

10 3,06 3,06 0 4,68 2.04 9.55 

9 3,06 9,18 3,06 18,73 1.79 32.99 

8 3,06 18,36 9,18 42,14 1.36 71.64 

7 3,06 30,60 18,36 74,91 1.40 124.35 

6 3,06 45,90 30,60 117,05 1.43 190.79 

5 3,06 64,26 45,90 168,54 1.45 273.03 

4 3,06 85,68 64,26 229,41 1.46 367.06 

3 3,06 110,16 85,68 299,64 1.47 476.43 

2 3,06 137,70 110,16 379,23 1.47 602.98 

1 3,06 167.76 137,70 467.35 1.48 738.41 

RDC 3,06 201.42 167.76 518.95 1.48 892.46 

s-sol 3,06 238.14 201.42 672.53 1.49 1055.87 

 
Tableau IV-3 : les aires (( Si )) et la position du centre de gravité (( di )) 

 

Nous aurons. 

EI

4006.28
F2 

EI

8525.42
F3 

EI

13799.6
F4   

EI

21185.96
F5 

EI

28840.08
F6 

EI

37102.28
F7 

EI

45796.71
F8 

EI

54783.75
F9   

EI

63947.59
F10 

EI

73203.53
F11 

EI

82494.16
F12 

 

IV-2- 2)Calcul du déplacement des portiques et leurs inerties fictives :
 

a)Calcul du déplacement des portiques : 
La translation est donnée par : 

hEE nn 
 

Avec :            
212

1






nn

pn

n

n
K

M 
 

h : Hauteur d’étage considéré. 

∑Kpn :Somme des raideurs des poteaux au niveau « n ». 

EI

1055.87

EI

1.49672.53
F1 



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 
h

I
K

pn

pn  

Ipn : Inertie des poteaux du niveau « n ». 

La rotation d’étage est donnée par : 

Pour les poteaux articulés au 1er niveau : 




1

21
1

24 tK

MM
  

Pour les poteaux encastrés à la base au 1er niveau : 
 




11

21
1

224 pt KK

MM
  

Pour les poteaux d’étages courants : 





tn

nn

n
K

MM

24

1  

Avec : 

 Ktn : Raideur des poutres : 
L

I
K tn  

 Kpn : Raideur des poteaux : 
h

I
K

pn
  

 h : Hauteur d’étage. 

 L : Portée libre de la poutre. 

 Mn : Moment d’étage. 

 

 Tn : Effort tranchant au niveau « n ». 

IV-3) Calcul de l’inertie fictive 

L’inertie fictive des portiques est donnée par : 

n

n

en

f
I


  

I en: Inertie fictive du portique au niveau n 

f n : Flèche du refend au même niveau n 

 n: Déplacement du portique au niveau n 

Remarque: 

Le calcul des inerties se fera pour tous les portiques, dans les deux directions 
orthogonales. 

Les résultats des différents calculs sont présentés dans les tableaux suivants :

hTM nn 
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Inerties fictives des portiques longitudinaux : 

N
iv

ea
u

x
 

p
o

rtiq
u

e  

 

H 

 

Mn  

(t.m) 

 

Mn+1 

(t.m) 

 

∑Kn 

(m3) 10-

4 

 

∑Ktn (m3) 

10-4 

 

 

 

Eθn 

 

 

EΨn 

 

 

EΔn 

 

Dn=∑EΔ  

 

      Efn 

 

Ien 

 

∑Ien 

 

12 

 

1-1 3.06 3.06 0 89.37 11.42 111.65 254.50 778.77 55851.45 82494.16 1.4  

5.24 2-2 3.06 3.06 0 39.72 4.10 311.00 686.16 2099.64 142984.14 82494.16 0.52 

 

11 

1-1 3.06 6.12 3.06 89.37 11.42 340.30 506.33 1549.37 55072.68 73203.53 1.29  

4.83 2-2 3.06 6.12 3.06 39.72 4.10 932.92 1372.29 4199.20 140884.5 73203.53 0.48 

 

10 

1-1 3.06    9.18 6.12 89.37 11.42 558.23 755.47 2311.74 53523.31 63947.59 1.14  

4.34 2-2 3.06 9.18 6.12 39.72 4.10 1554.87 2058.44 6298.82 136685.3 63947.59 0.46 

 

09 

1-1 3.06 12.24    9.18 89.37 11.42 781.52 1007.30 3082.348 51211.57 54783.75 1.01  

3.83 2-2 3.06 12.24 9.18 39.72 4.10 2176.82 2744.60 8398.47 130386.48 54783.75 0.40 

 

08 

 

1-1 3.06 15.30 12.24 89.37 11.42 1004.82 1259.12 3852.90 48129.23 45796.71 0.85  

3.21 2-2 3.06 15.30 12.24 39.72 4.10 2798.78 3430.74 10498.06 121988.01 45796.71 0.33 

 

07 

1-1 3.06 18.36 15.30 89.37 11.42 1228.10 1510.95 4623.50 44276.33 37102.28 0.73  

2.79 2-2 3.06 18.36 15.30 39.72 4.10 3420.73 4116.89 12597.68 111489.95 37102.28 0.30 

 

06 

 

1-1 3.06 21.42 18.36 89.37 11.42 1451.40 1762.78 5394.09 39652.83 28840.08 0.56  

2.18 2-2 3.06 21.42 18.36 39.72 4.10 4042.68 4803.04 14697.30 98892.27 28840.08 0.25 

 

05 

1-1 3.06 24.48 21.42 89.37 11.42 1674.69 2014.59 6164.67 34258.74 21185.96 0.46  

1.72 2-2 3.06 24.48 21.42 39.72 4.10 4664.63 5489.20 16796.95 84194.97 21185.96 0.17 

 

04 

1-1 3.06 27.54 24.48 89.37 11.42 1897.98 2266.42 6935.25 28094.07 13799.60 0.40  

1.48 2-2 3.06 27.54 24.48 39.72 4.10 5286.58 6175.34 18896.54 67398.02 13799.60 0.14 

 

03 

1-1 3.06 30.60 27.54 89.37 11.42 2121.27 2518.25 7705.84 21158.82 8525.42 0.32  

1.20 2-2 3.06 30.60 27.54 39.72 4.10 5908.53 6175.34 18896.54 48501.48 8525.42 0.12 

 

02 

1-1 3.06 33.66 30.60 89.37 11.42 2344.57 2770.07 8476.44 13452.98 4006.28 0.22  

0.90 2-2 3.06 33.66 30.60 39.72 4.10 6530.48 6925.69 21192.61 29604.94 4006.28 0.12 

 

01 

1-1 3.06 36.72 33.66 89.37 11.42 2567.86  1626.32 4976.54 4976.54  1055.87 0.20  

0.80 2-2 3.06 36.72 33.66 39.72 4.10 3957.48 2749.13 8412.33 8412.33  1055.87 0.10 

                                  Tableau IV-4-Inerties fictives des portiques longitudinaux  
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Inerties fictives des portiquestransverseaux: 

N
iv

ea
u

x
 

p
o

rtiq
u

e  

 

H 

 

Mn  

(t.m) 

 

Mn+1 

(t.m) 

 

∑Kn 

(m3) 10-

4 

 

∑Ktn (m3) 

10-4 

 

 

 

Eθn 

 

 

EΨn 

 

 

EΔn 

 

Dn=∑EΔ  

 

      Efn 

 

Ien 

 

∑Ien 

 

12 

 

A-A 3.06 3.06 0   39.71 7.94 160.58 385.37 1179.23 88376.08 82494.16 0.93  

7.72 

 E-E 3.06 3.06 0   19.86 1.98 643.94 1416.27 4333.79 292772.20 82494.16 0.28 

 

11 

A-A 3.06 6.12 3.06   39.71 7.94 481.73 770.75 2358.49 87196.85 73203.53 0.83  

6.89 E-E 3.06 6.12 3.06   19.86 1.98 1931.81 2832.55 8667.60 288438.41 73203.53 0.25 

 

10 

A-A 3.06 9.18 6.12   39.71 7.94 802.90 1156.12 3537.72 84838.36 63947.59 0.75  

6.22 

 
E-E 3.06 9.18 6.12   19.86 1.98 3219.70 4248.84 13001.45 279770.81 63947.59 0.22 

 

09 

A-A 3.06 12.24    9.18   39.71 7.94 1124.05 1541.49 4716.95 81300.64 54783.75 0.67  

5.56 E-E 3.06 12.24 9.18   19.86 1.98 4507.58 5665.11 17335.23 266769.36 54783.75 0.20 

 

08 

 

A-A 3.06 15.30 12.24   39.71 7.94 1445.21 1926.87 5896.22 76583.69 45796.71 0.59  

4.90 

 
E-E 3.06 15.30 12.24   19.86 1.98 5795.45 7081.38 21669.02 249434.13 45796.71 0.18 

 

07 

A-A 3.06 18.36 15.30   39.71 7.94 1766.37 4239.19 12971.92 70687.47 37102.28 0.52  

4.32 E-E 3.06 18.36 15.30   19.86 1.98 7083.33 8497.66 26002.84 227765.11 37102.28 0.16 

 

06 

 

A-A 3.06 21.42 18.36   39.71 7.94 2087.53 2697.62 8254.72 57715.55 28840.08 0.49  

4.06 

 
E-E 3.06 21.42 18.36   19.86 1.98 8371.21 9913.94 30336.66 201762.27 28840.08 0.14 

 

05 

A-A 3.06 24.48 21.42   39.71 7.94 2408.69 3083.00 9433.98 49460.83 21185.96 0.42  

3.48 E-E 3.06 24.48 21.42   19.86 1.98 9659.09 11330.22 3470.47 171425.61 21185.96 0.12 

 

04 

A-A 3.06 27.54 24.48   39.71 7.94 2729.85 3468.37 10613.29 46026.85 13799.60 0.34  

2.82 E-E 3.06 27.54 24.48   19.86 1.98 10946.97 12746.50 39004.29 136755.14 13799.60 0.10 

 

03 

A-A 3.06 30.60 27.54   39.71 7.94 3051.00 3842.41 11757.77 29413.63 8525.42 0.28  

2.32 E-E 3.06 30.60 27.54   19.86 1.98 12234.85 14162.78 43338.11 97750.85 8525.42 0.08 

 

02 

A-A 3.06 33.66 30.60   39.71 7.94 3372.17 3695.87 11309.36 17655.86 4006.28 0.22  

1.83 E-E 3.06 33.66 30.60   19.86 1.98 13522.73 12207.45 37354.80 54412.74 4006.28 0.07 

 

01 

A-A 3.06 36.72 33.66   39.71 7.94 2606.86 2074.02 6346.50 6346.50  1055.87 0.16  

1.34 E-E 3.06 36.72 33.66   19.86 1.98 8067.40 5574.49 17057.94 17057.94  1055.87 0.06 

             Tableau IV-5 :Inerties fictives des portiquestransverseaux
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Chapitre IV : Etude du contreventement 

 Comparaison des inerties des voiles à celles des portiques : 

Sens longitudinal : 

Inertie totale (voiles+portiques) …….. 4.53 [m4] ……....100% 

Inertie des portiques…………………... 2.71[m4] ……….59.8% 

Inertie des voiles ....…………………... 1.82 [m4] ……….40.20% 

Sens transversal : 

Inertie totale (voiles+portiques) …….9.57 [m4]…………100% 

Inertie des portiques…………………4.28 [m4]………..44.72% 

Inertie des voiles…………………......5.29 [m4]…………55.28% 

Le RPA prescrit pour ce genre de système de contreventement « mixte », les 

recommandations suivantes : 

Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux 

charges verticales. 

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

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultantes de 

leurs interactions à tous les niveaux. 

Les portiques doivent reprendre, outre sollicitations dues aux charges verticales au moins 

25%de l’effort tranchant d’étage. 

En comparant les résultats, on voit bien que, dans le sens longitudinal, l’inertie fictive des 

portiques est supérieure à celle des voiles, contrairement aux sens transversal. 

Conclusion  

Le contreventement est assuré par les voiles et les portiques. 

Donc le coefficient de comportement global de la structure R=5 
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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. 

V.1) Choix de la méthode de calcul : 

L’étude sismique à pour but de calculer les forces sismiques ; ces forces peuvent être 

déterminées par trois méthodes qui sont les suivantes : 

la méthode statique équivalente ; 

la méthode d’analyse modale spectrale ; 

la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes 

La méthode utilisée est : « la méthode d’analyse modale spectrale » utilisée par le logiciel de 

calcul  ETABS 

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

dans le cas où la méthode statique équivalente n’est pas permise. 

V.2)Modélisation : 

Introduction : 

L’étude dynamique d’une structure est très complexe en particulier le calcul sismique qui 

Demande des méthodes très fastidieuses dont le calcul manuel est pénible. Pour cette raison, 

on fait appel à l’outil informatique basé sur la méthode des éléments finis (MEF) afin d’avoir  

les Résultats les plus approchés aux résultats réels dans des délais raisonnables. 

On dispose de nombreux programmes permettant l’étude statique et dynamique des structures 

Dont on site : ETABS, ROBOT, SAP…etc. Pour notre étude nous avons utilisé ETABS 

Version 9.6.0 

V-2-1-Description de l’ETABS (Extended Three Dimensions  Analyses 

Building Systems):  
L’ETABS  est un logiciel de calcul et de conception des structures particulièrement adapté 

aux bâtiments et aux ouvrages de génie civil.  

    L’ETABS  offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques 

avec des compléments de conception et de vérification des structures ; il nous permet aussi la 
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visualisation de la déformée du système, les diagrammes des efforts internes, les champs de 

contraintes,  les modes de vibration...etc. 

V-2-2-Etapes De Modélisation : 
L’ETABS  se  trouve  sur  plusieurs  versions,  dans  notre  travail,  on  utilisera  la  version  

9.6.0  . 

Les étapes de  modélisation peuvent être résumées comme suit :  

1-Introduction de la géométrie du modèle (trames, hauteur d’étage)  

2-Spécification des propriétés mécaniques de l’acier et du béton.  

3- Spécification des propriétés géométriques des éléments (poutre, poteaux, voile...)  

4-Définition des charges (G, Q) et introduction du spectre (E)  

5-Affectation des charges revenant aux éléments.  

6-Introduction des combinaisons d’actions.  

7-Définition des nœuds maitres et inertie d’étages.  

8-Affectation des masses sismiques et inerties massiques.  

9-Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).  

10-Exécution de l’analyse et visualisation des résultats. 

V-2-3-Terminologie : 
Grid line : ligne de grille.                      Joints : nœuds.  

Frame : portique (cadre).                      Shell : voile.  

Element : élément.                                Restraints : degrés de liberté (DDL).  

Loads : charge.                                     Uniformed loads : point d’application de la charge.  

Define : définir.                                    Material : matériaux.  

Concrete : béton.                                  Steel : acier.  

Frame section : coffrage.                      Column : poteau.  

Beam : poutre.                                      Response specrum : spectre de réponse. 

 

V-2-4- Manuel d’utilisation de L’ETABS : 
Dans notre travail on a utilisé la version ETABS V 9.6 

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône d’ETABS  
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fig.V.1-Icône d’ETABS 

V-2-5-Etapes de modélisation : 

a)- Premièreétape: 

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser 

Choix des unités : 

On doit choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. En bas de l’écran, 

on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements . 

 

fig.V.2- Choix des unités 

Géométrie de base :  

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model,une page de 

dialogue s’affiche puis en clique sur deffault.edb 

 

 

 

 

 

 

 

 

fig.V.3-choix de géométrie  de base 

Cette option nous permet d’introduire le nombre de portique suivant la direction X et suivant 

la direction Y ; ainsi que le nombre des étages.  
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fig.V.4-Introduction le nombre de portiques 

Cliquons sur la case Custom Grid Spacing puis Edit Grid, la fenêtre suivante s’affiche ; 

cocher Spacing 

 

fig.V.5-Introduction des distances selon x-x et y-y 

 

Pour chaque élément vertical ou horizontal, il faut dessiner une grille qui lui correspond  

Pour modifier la hauteur d’étage on clic sur le bouton droit de la souris puis Edit Story Data. 

A la fin on clique sur ok pour confirmer les données. 

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et 

l’autre a 2D suivant l'un des plans : Xr-Y, X-Z, Y-Z. 
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fig.V.6-les lignes de grille de la structure 

b)Deuxième étape : 
Ladeuxième  étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des matériaux en 

l’occurrence, l’acier et le béton 

On clique sur Define puis Materialproprietesou bien nous sélections le matériau CONC. 

 

 

 

 

 

 

 

fig.V.7-définition du matériau CONC (béton). 

Dans la boite de dialogue qui apparait on aura à définir les propriétés mécaniques des 

matériaux utiliser  

Dans cette fenêtre, on introduit les valeurssuivantes :  

1- Masse volumique du béton = 25kN/m3  

2- Poids volumique du béton = 2.5kN/m3  

3- Module d’élasticité du béton  

= 11000 fcj3 = 32164200 kN/ 3  

4- Coefficient de poisson à l’E.L.U= 0, à l’ELS=0.2 
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fig.V.8- définition des propriétés du matériau CONC (béton). 

c)Troisième étape :  
Cette étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments (poutres, 

poteaux, dalle pleine, voile...) 

Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP), les poutres 

secondaires (ps) et ceci de la manière suivante :  

Nous choisissons le menu Definepuis Frame sections oubien .On clique sur la liste 

d’ajout de sections et on sélectionne AddRctangularpour ajouter une section rectangulaire ou 

bien une section en Té. 

  

 

 

 

 

fig. V.9-définition des section 

Et on choisitMaterialBETON 

Poutre principale  Poutre secondaire  

 

 

 

 

 

   

fig. V.10-définition des section rectangulaire 
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Nous procéderont de la même manière pour les sections des poteaux. 

 

fig. V.11-définition des section des poteaux 

Les voiles: 

Pour les voiles Nous choisissons le menu Definepuis wall/slab/deck sectionon clique sur Add 

new wall et on spécifie le nom et l’épaisseur. 

 

 

 

 

 

 

 

Dessin des éléments de la structure : 

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes ci 

après : 

Pour les poteaux : 

On clique sur le bouton  

une fenêtre s’affiche (properties of object)      None        on choisit le nom de la section 

(pot40×45 par exemple)        on valide 

Pour les poutres et les voiles : de même  que pour les poteaux sauf qu’on clique cette fois sur 

le bouton pour les poutres et sur pour les voiles ; on obtient la structure suivante : 

NB : pour se déplacer d’un niveau à un autre ou d’un portique à un autre on utilise les flèches 

qui se trouvent dans la barre d’outils  

fig. V.12-création  de nouveau  voile fig.V.13-propriétés du voile 
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d)Quatrième étape   
Après avoir dessiné la structure on doit définir les appuis et encastrer les poteaux et les 

voiles : Sélectionner les nœuds de la base dans la fenêtre X-Y       Assign/pointRestraints 

(support),ou en cliquant sur  

Cliquer sur l’icône qui représente un encastrement dans la fenêtre qui apparaît (encastrement à 

la base des portiques pour les structures en B.A 

pour les nœuds : 

Translation dans le sens de X (libérer translation 1). 

Translation dans le sens de Y (libérer translation 2).  

Rotation autour de Z (libérer rotation about  

 

 

 

 

 

 

 

fig. V.14-définition des appuis 

e)5éme étape  
Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure 

modélisée 

Masse-Source (masse revenant à chaque plancher) : 

DefineMasse sourcefrom loads 

On donne la valeur 1 pour la chargepermanente G et 0.2 la charge d’exploitation Q 

 

 

 

 

 

 

 
fig.V.15- le pourcentage de participation des charges 
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Remarque :  

Le modèle va prendre les charges permanentes et d’exploitations  comme des charges 

réparties on coche la case from load. 

f)6éme étape  
Diaphragmes (constraints) : 

 Les masses des planchers sont supposées concentrées en leurs centres de masse et qui sont 

désignés par lanotation de« Nœuds Maîtres».Comme les planchers sont supposés 

 infiniment rigides, on  doit relier les nœuds du même plancher à leurs nœuds maitres de 

 telle sorte qu’ils puissent former un diaphragme ceci a pour effet de réduire le nombre 

d’équations à résoudre par ETABS  On sélectionne  le premier niveau  

Assign     Joint/Point      Diaphragms       D1       OK 

Le deuxième niveau : 

Assign        Joint/Point       Diaphragms Add NewDiaphragm      D2      OK 

On suit la même procédure pour les autres niveaux. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

fig. V.16-définition des diaphragms 
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Il est possible d’afficher différente information (numéros de nœuds d’éléments. etc)  sur le 

modèle sélectionner la fenêtre 3D du modèle on clique sur l’icône Set elements  

 

 

fig. V.17-affichage des différentes information 

g)7éme étape  
Définition des charges appliquées sur la structure à modéliser 

 charges statiques (G, Q) : 

La structure est soumise à des charges permanentes (G) et des charges d’exploitations (Q), 

pour les définir on clique sur: Define        Static Load Cases. 

 

 

 

 

 

 

fig.V.18-nom des charges permanent et d’exploitations 

charge sismique (E): 

Spectre de réponse : 

Define Réponse Spectrum fonctions 

Pour  le calcul  dynamique de  la structure on  introduira un  spectre de réponse, Ce spectre est 

une courbe de réponse maximal d’accélérations pour un système à un degré de liberté soumis 

à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propres T.  

On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icône : 
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Une fois tous les paramètres sont déterminés, on peut les introduire dans le Spectre RPA99 : 

Enregistrer le fichier RPA sous le nom EX1 ; puis sous le nom EY1. 

Zone :IiaGroupe d’usage :2 

Coeff de comportement :5 

Facteur de qualité :1.15 

Amortissement :10%Site :S3 Site Meuble 

 

 

fig.V.19- le spectre 

Après on clique surSavgarde Fichier Format ETABS. 

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur : 

DefineResponse Spectrum Functionsou bien  Spectrum from fileAdd                     

NewFunction  

  

fig.V.20-définition de spectre Fig.V-21 la réponse de spectre 
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Puis sous le nom EY 

Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la définition du 

chargement EX et EY (séisme). 

Chargement des éléments : 

On sélectionne chaque élément surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui lui 

revient en cliquant sur : Assign         Frame/Line Loads          Distributed  

-Introduction des combinaisons d’actions : 

Combinaisons aux états limites : 

ELU : 1.35G + 1.5Q 

ELS : G + Q 

Combinaisons accidentelle du RPA : 

GQE : G+Q±E 

08GE : 0.8G±E  

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : Define        Load 

Combinaisons         Add New Combo 

  

 

 

 

 

 

fig.V.24-création des combinaisons 

  

 Fig.V.22 ajout de spectre selon x Fig.V.23 ajout de spectre selon y 
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démarrer l’exécution du programme  mais avant l’exécution il y a lieu de spécifier de modes 

propre en conciliation et la création d’un fichier et l’indication de son contenu. 

h)8éme étape : Analyse et visualisation des résultats : 
Modes de vibration : 

 Analyze →Set analysis Options 

On  spécifier le nombre de modes à prendre en considération là où s’est écrit Numbre of 

modes et on valide avec OK. Valider une autre fois dans la fenêtre de Analysis option. 

Pour  lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur : Analyze           Run Analysis 

 

 

 

 

 

 

 

fig. V.25-définition des modes 

visualisation des résultats à l’écran : 

L’interface graphique de L’ETABS permet de visualiser les résultats sous différentes formes 

 

 

 

 

 

 

fig. V.26-visualisation des résultats 

Déplacements :  

On clique sur l’icône : Show Deformed Shape et on sélectionne l’une des combinaisons de 

charge introduites. 

Diagramme des efforts internes : 

 On se positionne sur un plancher, on clique sur  Display, et on sélectionne : Show Member 

forces/Stresses Diagram 

Sélectionner le cas de chargement   

Cocher  

DynamieAnalysisEt 

cliquer sur 

Set Dynamieparame 
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-  L’option Axial force permet d’afficher le diagramme d’efforts normaux (DEN)  

-  L’option Shear 2-2 permet d’afficher le diagramme 

d’efforts tranchants (DET)  

-  L’option Shear 3-3 affiche l’effort tranchant hors plan.  

-  L’option Moment 3-3 affiche le diagramme des 

moments  fléchissant et effort tranchant  

 L’option Torsion et Moment 2-2 affichent les moments  

autour d’axes. 

L’option Scal factor permet d’ajuster la taille des 

diagrammes.    

-  Pour voir les valeurs dans les diagrammes on décoche  Fill Diagram et on coche 

ShowValues on Diagram.  

Conclusion: 

Pour la modélisation de notre structure avec le logiciel ETABS, on procédera par les mêmes 

étapes illustrées dans ce chapitre. 

 

fig.V.27-schéma final de notre structure en 3D 
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V-3) Vérification RPA : 

V.3-1) Vérification de la période : 
Estimation de la période fondamentale de la structure : 

    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: 

4
3

NThCT           (Article 4-6/RPA99 .version2003)
 

 hN:hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N). 

   CT : coefficient fonction du système de contreventement et du type de remplissage et donné 

par le tableau                4.6 du RPA2003                  CT=0.05. 

Remarque : à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes numériques ne doivent pas 

dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%  

T= 0.0534.263/4 =0.720sec 

D’où : T=  1.3  0.720= 0.936[s]Tetabs= 0.935[s]…………..(Condition vérifiée). 

Mode Période UX UY UZ SumUX SumUY 

1 0.935878 70.9229 0 0 70.9229 0 

2 0.808485 0 67.3767 0 70.9229 63.3767 

3 0.680647 0.0558 0 0 70.9787 67.3767 

4 0.242765 15.4305 0 0 86.4092 67.3767 

5 0.175342 0 18.3953 0 86.4092 85.7719 

6 0.146318 0.0131 0 0 86.4223 85.7719 

7 0.109152 6.1369 0 0 92.5592 85.7719 

8 0.072764         0                                     6.7963 0 92.5592 92.5682 

 

Tableau V-1- tableau Récapitulatif des périodes 

La période analytique est tirée du tableau donné par le logiciel EtabsTanal =0.953sec  

Le mode fondamental est un mode de translation suivant X avec une mobilisation de masse de 

70.92% et translation suivant Y avec une mobilisation de masse de 67.37%. 

V.3-2)Pourcentagede participationdelamassemodale: 
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Pourles structures représentées par des modèles plans dans deuxdirections orthogonales, 

lenombredemode devibration à retenirdans chacunedes deuxdirections d’excitation doit êtretel 

quelasommedes massesmodales effectives pourles modes retenus soit égaleà90%au moins 

delamassetotaledelastructure.(article4.3.4  RPA99 version 2003). 

On tire les valeurs du tableau dans le calcul de la période comme indiqué ci-après : 

Lasomme des masses modales dans le 8
ème

mode dépasse 90%dela masse totale du 

bâtimentdanslesdeuxdirections, d’où lacondition du RPA(article4.3.4)estvérifiée. 

M%X-X=92.5592 ≥ 90% 

M%Y-Y=92.5682≥ 90% 

V-3-3)Spécification pour les poteaux :(Art 7.4.3.1/RPA99 version 2003) 
Outre les vérifications prescrites par CBA et dans le but d’éviter ou limiter le risque de 

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

de calcul est limité par la condition suivante : 

3.0
f.B

N
=V

28cC

d ≤
 

fc28 : résistance caractéristique du béton 

Bc : l’aire (section brute) de béton 

Nd : l’effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton  

Pour les poteaux de section (40x45)                         Nd =1262.9kN 

V = 
𝟏𝟐𝟔𝟐.𝟗𝒙𝟏𝟎𝟎𝟎

(𝟒𝟎𝟎).(𝟒𝟓𝟎).𝟐𝟓
 = 0.28 <  0.3  ..................condition vérifie  

V-3-4)Vérification de l’effort tranchant à la base  
-La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales 

ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la 

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

formule empirique appropriée. 

- Si Vt < 0.80 VMSE il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, 

déplacements, moments,...) dans le rapport  0,8VMSE      Vt . 

  

V=                                (RPA 99 _ formule 4-1) 

Pour faire le calcul, on doit déterminer les coefficients suivants : 

Coefficient d’accélération de zone (A) : 

Le coefficient A est donné par le tableau 4-1-RPA 2003 suivant la zone sismique et le groupe 

d’usage du bâtiment.   

W
R

QDA



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A= 0.15 (groupe d’usage 2, zone ІІa). 

Coefficient de comportement global de la structure (R) : 

Le coefficient R est donné par le tableau (4.3 RPA 2003) en système de contreventement 

mixte (portiques/voiles avec interaction),  dans notre cas : R=5 

D : Facteur d’amplification moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur de correction 

d’amortissement () et de la période fondamentale de la structure (T) 

 

   













sTTT

sTTTT

TT

D

0,3≥0,30,35,2

0,3≤≤5,2

≤≤05,2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







 (4.2) 

T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 

Site 3                 T2=0.5[s] 

 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

( ) 7,0
ξ+2

7=η ≥ (4.3) 

ζ: pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux. 

     Voiles ou murs : remplissages en Béton armé/ maçonnerie ⇒ ζ = 10%. 

( )10+2

7
=η

  0,76 ≻ 0,7 vérifiée. 

Facteur de qualité (Q) : 

Le  facteur de qualité de la structure est fonction de : 

La redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent. 

La régularité en plan et en élévation. 

la qualité du contrôle de la construction. 

La valeur de Q est déterminée par la formule :Q=1+∑6
q=1Pq 

Pq : pénalité à retenir selon la satisfaction Ou non du critère de qualité, sa valeur est donnée 

par le tableau suivant :  

 

 

Pénalité Pq : 

Critère : Observé: Nonobservé : 

Régularité en plan 0 / 
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Régularité en élévation 0 / 

Conditionsminimales sur les 
filsdecontreventement 

         0 / 

Redondanceen plan 0 / 
Contrôledela qualitédes matériaux / 0.05 

suivi dechantier: / 0.1 

 

Tableau V-2-Valeurs de pénalités Pq dans les deux sens 

Q=1+∑6
q=1 =1+0.15=1.15 

Poids total de la structure :(W = 35016.41 KN) 

Sens x-x :Tx= 0.935s  

3
2

X

2

T

T
η5.2=D …

2T <
XT <3.0 [s] 

D=1.25 

KNW
R

QDA
V X

x 151041.35016
5

15.125.115.0
.

..



  

KNVx 12088.0 
 

Sens y-y :Ty= 0.808s 

3
2

y

2

T

T
η5.2=D …

2T <
XT <3.0 sec 

38.1D  

KNW
R

QDA
V Y

y .166741.35016
5

15.138.115.0
.

..



  

KNVy 6.13338.0   

Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique : LOGICIEL ETABS 

Spec Mode Dir F1 F2 F3 

E All All 1458.64 1574.31 0 

       

Tableau V-3- efforts tranchant obtenus par etabs 

Vx = 1458.64KN 

Vy=  1574.31KN 
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Vérification : 

 Sens x-x :Vdyn = 1458.64> 0,8 Vx = 1208 KN 

Sens y-y :Vdyn = 1574.31> 0,8 Vy=1333.6 KN 

Conclusion : 

 L’effort tranchant à la base est vérifié dans les deux sens . 

V-3-5)Déplacements relatifs: 
D’après leRPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latérauxd’unétagepar rapport auxétages 

qui lui sont adjacents nedoivent pas dépasser 1% delahauteurd’étage. 

D’après leRPA 99 (art 4.4.3): 

k = R ek 

ek: déplacement dû aux forces sismiques  Fi (y compris l’effet de torsion) 

          R : coefficient de comportement. 

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

k = k - k 

Dans le sens longitudinal 

 

 

 

 

 

 

 

 

fig.V.28-affichage des déplacement relatif 

ANALYSISRESULTSDisplacementDatatable:DiaphragmCMdisplacement 

Puis on définitlacombinaison Exencliquant sur : 

Select cases/combos…2fois surOk 

Dans le sens transversal 



 

 

  

111 

 Chapitre V : Vérification et modélisation 

 

 

Demêmepour lesens transversal, on remplaceseulement la combinaisonExpar Eyencliquant 

sur : 

Selectcases/combos…2foissurOK 

 

Fig-V-29 :Déplacements inter étages dans les deux Sens 

V-3-6-Justification vis à vis de l’effet P- : 
Les effets du second ordre dus aux forces de gravité peuvent être négligés si, à chaque niveau 

(n), la condition suivante est satisfaite :  

 = Pk  k  /  Vk  hk      0.10 

Pk: poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du  niveau  k,  

 

Vk: effort tranchant d’étage au niveau "k" :       

k : déplacement relatif du niveau  k   par rapport au niveau  k-1 

hk: hauteur de l’étage k  

 

 

 

 

 

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants : 

 


 

n

ki

qiGik βWWP
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 Sens longitudinal (x) Sens transversal (y) 

Niveau  Pk (KN) hk(m) k (m) 
Vx 

(KN) 
 k (m) Vy (KN)  

RDC 35016.41 3.06 0.0005 1458.64 0.0039 0.0003 1574.31 0.0021 

1er 

étage 
31856.65 3.06 0.0011 1417.21 0.008 0.0007 1525.12 0.0047 

2èm 

étage 
28696.9 3.06 0.0014 1362.73 0.009 0.001 1462.79 0.0064 

3èm 

étage 
25537.14 3.06 0.0017 1294.55 0.01 0.0013 1391.25 0.0077 

4èm 

étage 
22377.38 3.06 0.0019 1210.54 0.011 0.0014 1309.12 0.0078 

5èm 

étage 
19217.63 3.06 0.0018 1110.91 0.01 0.0016 1209.06 0.0083 

6èm 

étage 
16057.87 3.06 0.0019 995.69 0.01 0.0016 1088.04 0.0077 

7èm 

étage 
12898.11 3.06 0.0017 862.54 0.0083 0.0016 944.91 0.0071 

8èm 

étage 
9738.56 3.06 0.0017 707.86 0.0076 0.0016 780.53 0.0065 

9èm 

étage 
6578.6 3.06 0.0015 527.97 0.0061 0.0016 591.81 0.0058 

Terrass

e 

 

3418.84 3.6 0.0015 303.93 0.0055 0.0055 347.26 0.0048 

Tableau V-4-résultats de verification de l’effet P-  

Effets du second ordre dans les deux Sens : 

D’après les résultats obtenus pour les deux sens considérés et selon les prescriptions du code 

parasismique RPA 99 : < 0.10    l'effet du second ordre est négligé. 

V-3-7-Vérification de l’excentricité: 
 

     D’ après le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle 

(additionnelle) égale ± 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire à la 

direction de l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant 

chaque direction. 
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Soit : 

CM: centre de masse 

CR: centre de rigidité 

Suivant le sens x-x : 

On doit  vérifier que : 

|CM    - CR| ≤    5% LX 

5% Lx = 0.05×25.4= 1.27  

              Lx = 25.4 m 

 

Tableau V-5- résultats de vérification de l’excentricité sens x-x 

Suivant le sens y-y 

On doit  vérifier que : 

|CM    - CR| ≤    5% Ly 

Ly= 10.5 m      5%Ly = 0.05×10.5= 0.53 

Niveau Diaphragm CM CR CM -CR 5%LX OBS 

RDC D1 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 1 D2 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 2 D3 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 3 D4 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 4 D5 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 5 D6 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 6 D7 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 7 D8 12.7 12.7     0 1.27 C  V 

ET 8 D9 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

ET 9 D10 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

Terrasse D11 12.7 12.7 0 1.27 C  V 

Niveau Diaphragm CM CR CM -CR 5%LY OBS 
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Tableau V-6- résultats de vérification de l’excentricité sens y-y 

Conclusion : 

D’après les résultats obtenus ci-dessus on peut conclure que les exigences du RPA ont été 

observées : 

 Le pourcentage de la participation massique est vérifie 

Les déplacements relatifs sont vérifiés 

L’effort tranchant à la base est vérifié 

L’excentricité est vérifiée  

Nous pouvons passer au ferraillage de la structure 

 

 

RDC D1 5.314 5.850 0.53 0.53 C V 

ET 1 D2 5.314 5.843 0.52 0.53 C V 

ET 2 D3 5.314 5.787 0.47 0.53 C V 

ET 3 D4 5.314 5.734 0.42 0.53 C V 

ET 4 D5 5.314 5.687 0.37 0.53 C V 

ET 5 D6 5.314 5.646 0.33 0.53 C V 

ET 6 D7 5.314 5.61 0.29 0.53 C V 

ET 7 D8 5.314 5.578 0.26 0.53 C V 

ET 8 D9 5.314 5.552 0.23 0.53 C V 

ET 9 D10 5.314 5.53 0.21 0.53 C V 

Terrasse  D11 5.345 5.514 0.16 0.53 C V 
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Introduction : 

Le ferraillage des éléments résistant s’effectuera selon le règlement BAEL91/révisé 99 et les 

règles parasismiques en vigueur en Algérie (RPA 99/ version 2003). 

Les poteauxetles voiles seront donc calculés enflexion composée. 

Les poutres serontcalculées à la flexion simple. 

Lescaractéristiquesmécaniquesdesmatériauxutilisésdanslaconceptiondenôtrestructuresont 

citées dansle tableau suivant :  

Situation 

 

Béton Acier (FeF40) 

γb Fc28[Mpa] Fbu [Mpa] γs Fe[Mpa] σs[Mpa] 

Durable 1,5  25  14,167  1,15  400  348 

Accidentelle 1,15  25  18.48 1  400  400 

Tableau VI.1 : caractéristiques mécaniques des matériaux 

VI-1-Ferraillage des poteaux 

Pour le ferraillage des poteaux on adopte le même ferraillage pour tous les  niveaux. 

Un poteau est soumis à un effort normal « N » et à un moment de flexion « M » dans les deux 

sens soit dans le sens longitudinal et le sens transversal. Les armatures seront calculées sous 

l’effet des sollicitations suivantes :  

Effort normal maximal NmaxMoment correspondant 

Moment maximal MmaxEffort normal correspondant 

Effort normal minimal NminMoment correspondant 

Nous pouvons alors avoir l’un des trois cas suivants : 

Section partiellement comprimée SPC. 

Section entièrement tendue SET. 

Section entièrement comprimée SEC. 

Combinaisons des charges :  

En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les combinaisons suivantes : 

Selon BAEL 91 : E.L.U : Situation durable : 1,35 G +1,5 Q 

Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (Art 5.2) 

G + Q + E 

0,8 G ± E 
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 Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisie 

correspondra à la maximale des trois valeurs (le cas le plus défavorable). 

VI-1-1- Etapes de calcule en flexion composée 

a)Section partiellement comprimée (SPC) : 

Calcul de centre de pression e=
u

u

N

M

 

 

La section est partiellement comprimée Si Le centre C se 

trouve 

 à l’extérieur du segment délimité par les armatures.  

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

e = 







 C

h

N

M

u

u

2
 

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

  .fbh
h

c
81,0337,0McdN bc

2
'

f

'

u 







 avec : 

Mf  : moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures. 

M f= 
















 c

h
NMec

h
NgN UUuu

22
 

b

c

bc

f
F



2885,0
  

1 Pour fissuration durable  

85,0 Pour fissuration accidentelle 

Nu : effort de compression. 
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 En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 

bc

2

f

fbd

M
   .Si la 392,0 section est simplement armée (SSA). 

s

f

d

M
A


1 avec :  

s

e
s

F


    

D’où la section réelle est 
s

u
S

N
AA


 1 si l’effort est négatif. 

Si As est négative









e

t

s
F

f
bh

bh
A 2823,0,

1000
max . 

Si la 392,0 section est doublement armée (SDA).  

On calcul: 

Mr = bufbd 2

  

rf MMM   

Avec :  

 Mr : moment ultime pour une section simplement armée. 

  ssr

r

cd

M

d

M
A

 '1



  

  scd

M
A

'

'




 avec : 

s

e
s

f


   

La section réelle d’armature est ., 1

''

s

u

ss

N
AAAA


  

b) Section entièrement comprimée (SEC) : 

La section est entièrement comprimée si : 









 c

h

N

M
e

u

u

2
. 
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  bcfu fhb

h

c
McdN 2

'
' 81,0337,0 








 . 

Deux cas peuvent se présenter : 

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

 

Les sections d’armatures sont : 

 

 
.

5,0
'

'

s

bcf

s
cd

fhbhdM
A




  

sA

s
σ

bc
bhf

u
N

As '


 . 

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

  005,081,0337,0
'2

'
'2

'


















 sSbcu AetAfbh

h

c
cdNbh

h

c
 

Les sections d’armatures sont : 

s

bcu

s

fhbN
A




'

 

Avec : 

 

.

8571,0

351,0

'

2

'

h

c

fbh

McdN

bc

f






  

VI-1-2) Recommandation du RPA 99/Version 2003 : 

 

D’après le RPA99/version 2003 (Art 7.4.2), les armatures longitudinales doivent être à haute 

adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique II.a est limité à : 

Le pourcentage minimal est de 0.8% de la section du poteau. 

Le pourcentage maximal est de 4% en zone courante et 6% en zone de recouvrement. 

 

  .005,0 '2'' 







 ssbcf AetAfhb

h

c
McdN
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Tableau VI.2 : Récapitulatif des sections d’aciers recommandées par RPA. 

 

Le diamètre minimal est de 12[mm]. 

En zone IIa. 

La longueur minimale des recouvrements est de 40 Ø. 

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

25[ cm]. 

Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones nodales 

(zones critiques). 

VI-1-3-Ferraillage des poteaux :  

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

lelogiciel ETABS  

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux ci-après 

Section de 

poteaux (cm2) 

Pourcentage minimal 

Amin=0.8 %xbxh [cm2] 

Pourcentage maximal [cm2] 

Zone de recouvrement 

Amax = 6%xbxh 

Zone courante 

Amax=4%xbxh 

(40 x 45) 14.4  108 72 

 Combinaison accidentelles Amin 

cm2 

Adopté 

(cm2) 

Choix 

Des 

barres 

 

Nmax         

 

Mcorres 

0.8G±ExNmax=-1561.3KN 

 
 

 

 

14.4 

 

 

 

24.13 

 

 

 

12HA 

16 

M3 =  38.063KN.m 

 
M2 =3.44KN.m 

obs.    As
’
 

(cm) 
As 

(cm) 

S.E.C    0.10 0.00 

 

Nmin        

 

Mcorres 

0.8G±EyNmin = 657.7KN 

 

M3 = 0.461 KN.m M2 =  0.562 KN.m 

 

obs. As
’
 

(cm) 

As 

(cm) 

obs. As
’
 

(cm) 

As 

(cm) 

S.P.C 0.00 7.50 S.P.C 0.00 7.10 

M3max         

 

Ncorres 

G±Ex 

M3max =41.096KN.mNcorres = 82.96 

obs. As
’
 

(cm) 
As 

(cm) 

S.P.C 3.43 1.36 
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Tableau VI-3- ferraillages des poteaux 

Conclusion :les sections d’armatures trouvées sont inférieures à celles exigées par le RPA 

donc les poteaux seront ferraillés avec les sections minimales réglementaires. 

VI-1-4-Vérifications 

a)Armatures longitudinales : 
Sections des poteaux 

(cm2) 

Amin 

(cm2) 
Aadoptée (cm2) Ferraillage 

(40×45) 14.40 
24.13 

 
12 HA16 

Tableau VI.4 : choix des armatures longitudinales 

 

La section totale adoptée qui est de Aadoptée =24.13cm2est supérieur à celle qui est  donnée par 

le RPA 99modéfié2003 Amin=14.40 cm2. 

b)Le diamètre minimum est de 12mm : 

Nous avons utilisé des barres de diamètres 16et 20 mm> 12m                condition vérifiée 

c)Condition de non fragilité :   

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
(
𝑒𝑠 − 0.455𝑑

𝑒𝑠 − 0.185𝑑
) 

Sens y-y : 

Section N (kN) Mcor KN.m es (cm) Amin(cm2) Asadoptée(cm2) 

40×45 

Nmax=1550.12KN 

 

0.344  0.02     0.12 24.13 

Nmin=27.06 KN 

 

15.127     55.90  0.76 24.13 

M (kN.m) Ncor (kN) es (cm) Amin(cm2) Asadoptée(cm2) 

Mmax=32.927 

 

71.43 46.09 0.69 24.13 

 

Sens x-x : 

Section N (kN) McorkN.m es (cm) Amin(cm2) Asadoptée(cm2) 

40×45 

Nmax=1550.12KN 

 

2.986 0.19  0.12 24.13 

Nmin=27.06 KN 

 

0.073 0.27  2.48 24.13 

M (kN.m) Ncor (kN) es (cm) Amin(cm2) Asadoptée(cm2) 

M2max         

 

              

Ncorres 

                            0.8G±Ex 

M2max = 48.443KN.m           Ncorres = 47.4 

obs. As
’
 

(cm) 
As 

(cm) 

S.P.C 3.83 2.65 

Tableau-VI-5condition de non fragilité sens y-y 
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 30.812 

 

66.84 46.09 0.69 24.13 

 

 

Pour chaque casAadoptée >Amin…………………………… Condition vérifiée. 

VI-1-5)Les armatures transversales : 
On fixe pour les armatures transversales une section de At=4HA8 =2.01 cm²(un cadre et un 

losange). 

a)Calcul de l’espacement : 
On a : 
𝐴𝑡

𝑆𝑡
=

𝜌𝑎𝑉𝑢

ℎ1𝑓𝑒
                ;              𝑆𝑡 =

𝐴𝑡ℎ1𝑓𝑒

𝜌𝑎𝑉𝑢
 

Vu: effort tranchant de calcul. 

h1 : hauteur totale de la section brute. 

fe: coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant   

ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant; 

il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction considérée est supérieur 

ou égal à 5 et à 3.35 dans le cas contraire.   

 St : est l'espacement des armatures transversales en (zone II). 

Elancement géométrique du poteau :λ=Lf/i 

Lf : longueur de flambement ( Lf=0.707L0). 

i : rayon de girationi=√𝑰 𝑺⁄  

L0 : hauteur libre du poteau. 

S : section brute du poteau 

I : moment d’inertie du poteau 

λ=Lf/i : Élancement du poteau 

𝜆 =
0,7𝑙0

√
𝐼

𝐵

=
0,7𝑙0

√
𝑏ℎ3 12⁄

𝑏ℎ

=
√12. 0,7. 𝑙0

ℎ
 

𝜆 = 0,7√12
𝑙0

ℎ
 

Donc :                 𝝀 = 𝟐, 𝟒𝟓
𝒍𝟎

𝒃
 

Sachant que: tous les poteaux de notre structure sont de section de (40x45 cm²). 

Tableau-VI-6 condition de non fragilité sens x-x  
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 Etage courant : λ = 2.45 x
3.06

0.40
=18.74> 5 

L’élancement géométrique λg ≥ 5 donc ρa=2.5 

Donc: 

𝑆𝑡 =
𝐴𝑡ℎ1𝑓𝑒

𝜌𝑎𝑉𝑢
=

201 × 400 × 450

2.5 × 55.73 × 103
= 25.96𝑐𝑚 

b)Vérification de l’espacement : 
La valeur maximale est fixée comme suit :(art7.4.2.2 RPA 99 modifié 2003) 

En zone nodale : 

St ≤ min (10×1.2; 15cm)=12cm or on a St=25.96cm>12cm donc on prend St= 10 cm. 

En zone courante: 

St ≤ 15ømin =18cm on prend St= 15 cm.  

c)Verification des armatures transversales : 
On a: λg ≥ 5  Amin =0.3% St.b 

Zone nodale : St =10cm. 

Amin=0.003×10×40=1.20cm2 

Amin=1.20 cm2 < 2.01 cm2 

Zone courante: St =15cm 

Amin=0.003×15×40=1.80cm2 

Amin=1.80 cm2 < 2.01 cm2 

d)Détermination de la zone nodale : 

ℎ′ = max (
ℎ𝑒

6
; 𝑏1; ℎ1; 60𝑐𝑚) 

b1, h1 : Di-mensions du poteau. et  he : Hauteur entre nu des poteaux. 

-Pour les étages :ℎ′ = max (
306

6
; 40; 45; 60𝑐𝑚) = 60𝑐𝑚 

e)La longueur minimale des recouvrements Pour la zone IIa  est de: 
40Ф       Pour les HA16 : lr=40×1.6=64cm 

f)Vérification des contraintes tangentielles :  
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 

λg ≥ 5 donc le coefficient 𝜌𝑑sera pris égale à 0.075 

𝜏𝑏𝑢̅̅ ̅̅ = 𝜌𝑑 . 𝑓𝑐28 = 0.075 × 25 =1.875 MPa 

L’effort tranchant total à la base suivant y-y est :Vy=1574.31KN 
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 L’effort tranchant d’un poteau : 

𝑉𝑦𝑝 =
1574.31

35
= 44.98𝐾𝑁    

𝜏 =
𝑉𝑢

𝑏.𝑑
=

44.98×103

450×430
= 0.23𝑀𝑃𝑎 < 1.875….….condition vérifiée 

VI-1-6)Vérification à l’ELS : 
La vérification d’une section en béton armé à l’ELS consiste à déterminer les contraintes dans 

le béton𝜎𝑏𝑐et dans les aciers 𝜎𝑠𝑡et  à démonter que ces contraintes sont au plus égales aux 

admissibles 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ Œet𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ . 

𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐̅̅ ̅̅ = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠𝑡 < 𝜎𝑠𝑡̅̅ ̅̅ = 348𝑀𝑃𝑎 

Sens y-y : 

 

Section N (kN) 
MCOR  

(kN.m) 

ž 𝝈𝒃𝒄 

(MPa) 

𝝈𝒔𝒕 

(MPa) 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅  

Inf Sup inf sup 

(40×45) 

Nmax = 

1550.12 

0.344 7.71 7.65 115.5 114.8 15 348 

Nmin= 

27.06 

15.127 0 1.52 40.7 15.7 15 348 

M(kN.m) 
Ncor 

(KN) 

ž 𝝈𝒃𝒄 

(MPa) 

𝝈𝒔𝒕 

(MPa) 
𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅  

Mmax= 

32.927 

71.43 0 3.32 81.8 35.3 15 348 

Mmin= 

-32.927 

-71.43 2.66 0 16.9 166.7 15 348 

 

Sens x-x : 

 

Section N (kN) 
MCOR  

(kN.m) 

ž 𝝈𝒃𝒄 

(MPa) 

𝝈𝒔𝒕 

(MPa) 𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅  

Inf Sup Inf Sup 

(40×45) 

Nmax = 

1550.12 

2.986 7.55 7.81 113.6 116.7 15 348 

Nmin= 

27.06 

0.073 0.13 0.14 1.97 2.05 15 348 

M(kN.m) 
Ncor 

(KN) 

ž 𝝈𝒃𝒄 

(MPa) 

𝝈𝒔𝒕 

(MPa) 
𝝈𝒃𝒄̅̅ ̅̅̅ 𝝈𝒔𝒕̅̅ ̅̅  

Mmax= 

30.812 

66.84 0 3.11 75.9 33 15 348 

Mmin= 

28.349 

63.41 0 2.86 68.7 30.6 15 348 

 

Tableau-VI-7 vérification à l’ELS sens y-y 

Tableau-VI-8 vérification à l’ELS sens x-x 
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Toutes les contraintes sont vérifiées 

VI-1-7)Vérification d’un poteau à 25% de Vmax effort tranchant à la base : 
 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI-1 : schéma de ferraillage des poteaux 

L’effort tranchant total à la base suivant y-y est :Vy=1574.31KN 

L’effort tranchant d’un poteau : 

𝑉𝑦𝑝 = 44.98𝐾𝑁 

25%Vyp=0.25×44.98=11.245KN. 

Or le Vmax de calcul pour un poteau est :Vmax=18.83KN. 

Vmax=18.83KN > 25%Vyp=0.25×43.88=11.245KN…………….………. Condition vérifiée. 

VI-2-Ferraillage des poutres 

Les poutres sont ferraillées en flexion simple à L’ELU et vérifiées à L’ELS, les sollicitations 

maximales sont déterminées par les combinaisons suivantes : 

1.35G + 1.5Q : à L’ELU. 

G + Q : à L’ELS. 

G + Q ± E : RPA99 révisé 2003. 

0.8G ± E : RPA99 révisé 2003. 

VI.2.1)  Recommandations du RPA : 

a)Pourcentage total minimum : 
 hb%5.0Amin  , en toute section. 

Poutres principales   PP  :
2

min 4.375cmA   
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 Poutres  secondaires PS  :  2

min cm375.4A  . 

b)Pourcentage total maximum : 
  hb%4Amax  En zone courante, 

  hb%6Amax  En zone de recouvrement. 

Poutres principales PP(25×35): 

 Zone courante : 
,35 2

max cmA 
 

 Zone de recouvrement : 
.5.52 2

max cmA 
 

Poutres secondaires PS(25×35): 

Zone courante : 
,35 2

max cmA 
 

 Zone de recouvrement : 
.5.52 2

max cmA 
 

La longueur minimale de recouvrement est de 40  en zone IIa. 

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de rive et 

d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

VI.2.2 calcul de ferraillage  
Les armatures longitudinales sont déterminées en utilisant les moments fléchissant en travées 

et aux appuis, le calcule se fera comme suit : 

      𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
    Avec: 𝑓𝑏𝑐 =

0.85𝑓𝑐28

𝛾𝑏 . 𝜃
 

 

𝜃: Coefficient dépendant de la durée (t) de l'application de combinaisons d'action ,il apour 

valeur :              {
𝜃 = 1         𝑠𝑖 𝑡 ≥ 24ℎ

𝜃 = 0.9  𝑠𝑖 1ℎ ≤ 𝑡 ≤ 24ℎ
𝜃 = 0.85  𝑠𝑖         𝑡 ≤ 1ℎ

 

1er cas: 

Si 𝜇 < 𝜇1 = 0.392 → Section simplement armée (SSA) Les armatures comprimées ne sont 

pas nécessaires   𝐴𝑠𝑐 =
0. 

la section d'acier tendue  

𝑨𝒔𝒕 =
𝑴𝒖

𝜷. 𝒅. 𝝈𝒔
 

 

Avec: 

𝝈𝒔 =
𝒇𝒆

𝜸𝒔
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 d: distance entre la fibre extrême comprimée et ls aciers tendus. 

2emecas: 

Si 𝜇 > 𝜇1 = 0.392 →Section doublement armée (SDA) . 

La  section  réelle  est  considérée  comme  équivalente  à  la  somme  des  deux  sections 

𝑨𝒔𝒕 = 𝑨𝒔𝑳 + 𝑨𝒔𝟐 =
𝑴𝑳

𝜷.𝑫𝝈𝑺
+

∆𝑴

(𝒅−𝒄́)𝝈𝒔
 

𝑨𝑺𝑪 =
∆𝑴

(𝒅−𝒄́)𝝈𝒔
  

 

 

 

 

 

VI.2.3 Ferraillage des poutres : 
En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les 

moments à l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles. 

M elu : Moment max à l’ELU. 

M sa : Moment max dû aux combinaisons accidentelles. 

VI.2.4 Ferraillage des poutres principales : 
En travée :   section (25×35) 

Tableau VI.9.Ferraillage des poutres principales en travée. 

Aux appuis : 

 section  combin

aison 

Mt U B OBS AS 

(cm2) 

Amin Adopt 

(cm2) 

Ferra 

llaige 

En  

Tra

vée 

25×35 0.8GEY 55.316 0.0785 0.959 SSA 4.37 4.375 4.62 3HA14 

 section  combinai

son 

Ma U B OBS AS 

(cm2) 

     Amin Adopt 

(cm2) 

Ferralla

ige 

En  

app

uis 

 

25×35 GQEYM  62.603 0.0889 0.953 SSA 4.97    4.375 8.01 3HA14

+ 

3HA12 
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TableauVI.10: Ferraillage des poutres principales en appuis 

VI.2.5) Ferraillage des poutres secondaires  :
 en travée(25×35) : 

TableauVI.11 : Ferraillage des poutres secondaires   en travées 

Aux appuis : 

TableauVI.12 : Ferraillage des poutres secondaires   en appuis 

VI.2.6) Vérifications des sections minimales :                                                    

a)Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) 
les poutres principales : 

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

Amin= 
fe

0,23.b.d.f t28  

Amin = 2t28 0.996cm=
400

x2.10.23x25x33
=

fe

0.23.b.d.f

 

.62.4' min

2 verifiéeconditionAcmAoùD s   (En travée)                                                                                                                      

.01.8 min

2 verifiéeconditionAcmAs 
    (Sur appuis) 

Poutres secondaires  

.996.0
400

1,2
332523.023.0 228

min cm
f

f
bdA

e

t  .→ 

.62.4' min

2 verifiéeconditionAcmAoùD s   (En travée)                                                                                                                      

.01.8 min

2 verifiéeconditionAcmAs 
    (Sur appuis)

 

 section  combin

aison 

Mt U B OBS AS 

(cm2) 

Amin Adopt 

(cm2) 

Ferralla

ige 

En  

Travé

e 

25×35 ELU 18.42 0.034 0.983 SSA 1.63    4.375 4.62 3HA14 

 section  combin

aison 

Mt U B OBS AS 

(cm2) 

Amin Adopt 

(cm2) 

Ferrallaig

e 

En  

appui

s 

 

25×35 GQEXM 25.286 0.0359 0.982 SSA 1.95 4.375 8.01 3HA14 

+3HA12 



 

 

 

128 

 
Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 b)Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentes  :(BAEL91.art A.5.1) 

 

La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs `a l’effort tranchant est 

définie par : 

𝛕𝐮 =
𝐓𝐮

𝐛. 𝐝
⁄  

Poutres principales: 

MPa776.1
330250

310x53.146

u
τ 




 

Poutres secondaires PS : 

 

MPa520.0
330250

310x91.42

u
τ 




 
 

c)Vérification de la contrainte tangentielle du béton :(BAEL91.art A.5.1.21)
 

La fissuration étant peu nuisible, la contrainte τu doit vérifier la relation suivante : 

 Mpa33.3;5Mpa
γ

f
0.2.min

b.d

T
τ

b

c28u

u 








  

Poutres principales : 776.1
u
τ  Mpa< 3, 33 Mpa  → condition vérifie 

Poutres secondaires PS : 520.0
u
τ  Mpa< 3.33 Mpa     → condition vérifie  

d)Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui (BAEL91art 5.1.32) 

 

b

c28
uu

γ

0,9.d.b.f
0,40xTT   

Poutres principales : 

 

Condition vérifie  

 

Poutres secondaires : 

450kN
1.5

3 x1025 x  x.0.250.330.9
0.4xuT42.91KN

u
T 




 

condition vérifie

 

kN450
1.5

3x10 x.0.25x250.330.9
0.4xuTKN 146.53

u
T 



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 e)Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 
 

Appuis de rive :(Art 5.1.31 / BAEL91) 

On doit prolonger au-delà du bord de l’appui coté travée et y ancrer une section d’armatures 

suffisante pour équilibrer l’effort tranchant uV . 

Poutres principales  : 

Ast min à ancrer  =
su

u

f

V
max

 = 
348

10.53.146 3

= 4.21cm2 ;  

Ast adopté = 3HA14+3HA12=  8.01cm2→ condition vérifie  

Poutres secondaires : 

Ast min à ancrer  = 
su

u

f

V
max

 = 
348

10.91.42 3

= 1.23 cm2 ;                                      Ast adopté = 

3HA14+3HA12=  8.01cm2    →   condition vérifie 

 

Appuis intermédiaire :(Art 5.1, 32 / BAEL91) 

Lorsqu’au droit d’un appui l’effort tranchant Tu est supérieur à
d0.9

M u


, on doit prolonger les 

armatures au-delà de l’appui et y ancrer une section d’armature supérieur à : 

 
su

u

us
f

1.15

d0.9

M
TA 










  

Poutres principales  : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1.15

.33 00.9

62.603
146.53 










 = -0.21cm2 ; Ast adopté =  8.01cm2.  

Condition vérifie  













d0.9

M
T u

u = 











0.330.9

62.603
146.53 = -64.25 

Poutres secondaires  : 

Ast min à ancrer  = 
suf

1.15

0.330.9

25.286
11.44 










 = - 0.135cm2   ;      Ast adopté =  8.01cm2. 

Condition vérifie 
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≤ 3.15 Mpa 













d0.9

M
T u

u = 











0.330.9

25.286
11.44 =  - 41.02 

  D’où les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires 

Vérification de l’entrainement des barres : (BAEL91 art. A6.13) 

i

U

se
Ud0.9

T
τ


 ≤ 

t28Sse fΨτ   

 

.3.15Mpa2.11.5τse   

Ui : périmètre utile des barres. 

Poutres principales : 3HA14+3HA12Ui = 24.49cm. 

 

Condition vérifie  

 

Poutres secondaires : 3HA14+3HA12Ui = 24.49cm. 

Mpa
x

se 606.0
9.2443309.0

100011.44



 ≤ 3.15Mpa → Condition vérifie  

Longueur de scellement droit des barres : 

On définit la longueur de scellement droit ls comme la longueur à mettre en œuvre pour avoir 

un bon ancrage droit. 

 
se

e

S
4τ

fφ
l


  

La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de façon forfaitaire par la relation : 𝛕su = 

0.6Ψ² ×  ftj= 0,6×(1,5)2×2,1 =  2.835 Mpa. 

Pour les HA12 :   ls= 45  cm. 

Pour les HA14 :   ls= 50  cm. 

Les règles de BAEL 91 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.Ls pour les aciers H.A 

Pour les HA12 :  ls= 18 cm. 

Pour les HA14 :  ls= 20 cm. 

 

Mpa
x

se 01.2
9.2443309.0

100053.146




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 f)Calcul des armatures transversales : 
Diamètre des armatures transversales : 

Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante : 











10

b
,,

35

h
min lt

 

 25mm12mm..10mmminΦ t   

Soit : 𝚽t =8mm. 

On optera pour un cadre et un étrier soit At = 4HA8 =2.01cm².  

Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1,22 / BAEL91) 

 𝐒𝐭𝐦𝐚𝐱 ≤ min(0,9d ; 40cm) 

St ≤ min(29.7 ;  40cm)=  29.7 cm. 

  Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures Transversales  

doit satisfaire la condition suivante(Art. A.5.1,232 / BAEL91). 

18.30cm=
15x300.3x2.1)1.-(1.776

002.01x0,9x4
St 

 

Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003): 

Poutres principales : 

Zone nodale :   

St ≤  min








12φ  ;
4

h
 =  min









;12x1.2
4

35
(  = min (8.75cm ;  14.4cm) =8.75cm 

Soit : St max ≤ min (29.7cm ; 18.30cm ; 8.75cm) =8.75cm. 

 On opte pour Stmax=8.75cm. 

Zone courante : 

St≤ .17.5cm=
2

h
 

Soit : St max ≤ min (29.7cm ; 17.5cm)=17.5cm 

On opte pourStmax=15cm 

 s28u

ad

)b.γ0,3.ft-(τ

.0,9.feA
S ≤ t
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 Poutres secondaires : 

Ces poutres sont sollicitées essentiellement par les charges sismiques, par conséquent l’effort 

tranchant est constant sur toute leurs longueurs ; on se doit de maintenir un écartement 

constant des armatures transversales. 

St ≤ min ;12φ
4

h
( ) =  min









;12x1.2
4

35
( ) = min (8.75 cm ;  14.4cm)=8.75cm 

Soit : St max ≤ min (33.3cm ; 18.3cm ; 10cm)=10cm. 

 On opte pourSt =10cm. 

 

g)Délimitation de la zone nodale : 
Dans le cas de poutres rectangulaires  , la longueur de la zone nodale L’ est égale à deux fois 

la hauteur de la poutre considérée. 

Poutres principales : L’ = 2×35= 70cm. 

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante : 

𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧= 3‰ St ×b 

Amin =0.72 cm²<Aadopté= 2.01cm² 

Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à  5cm du nu de l’appui. 

Dispositions constructives pour les armatures longitudinales: 

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, il 

y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que : 

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

   À 
5

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

appui  n’appartenant pas à une travée de rive. 

À 
4

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

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongées 

jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus 

égale à
10

1
 de la portée.     
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 VI.2.7)vérification à L’ELS : 

a)Etat d’ouverture des fissures : 
La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas 

nécessaire.  

b)Etat limite de compression du béton : 
Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max  du 

béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles 

-Contrainte admissible de l’acier :𝝈̅𝒔 = 𝟑𝟒𝟖𝐌𝐏𝐚 a l’ELU 

-Contrainte admissible de l’acier :𝝈̅𝒔 = 𝟒𝟎𝟎𝑴𝑷𝒂 accidentelle  

-Contrainte admissible du béton:𝝈̅𝒃𝒄 = 𝟏𝟓 𝑴𝑷𝒂 

Œ𝝈𝒃𝒄 =
𝝈𝒔

𝜿𝟏
⁄ ≤ 𝝈̅𝒃𝒄 = 𝟏𝟓𝑴𝑷𝒂. 

Tel que : 

  𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1. 𝑑𝐴𝑠𝑡
  ; 𝜌1 =

100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏0 × 𝑑
 

Avec : 

  𝝈𝒔: Contrainte de traction des aciers. 

𝑨𝒔𝒕:Armatures adoptées à l’ELU ou accidentelle 

𝜷𝟏𝑒𝑡𝜿𝟏sont tirés des tableaux en fonction de 𝜌1 

Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS : 

 

Tableau VI-13   Vérification du ferraillage des poutres principales à l’ELS : 

Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ELS : 

Tableau VI-14   Vérification du ferraillage des poutres secondaires à l’ELS 

 Nature Mmax 

(kN.m) 

Ast (cm2) ρ1 β1 k1 σs (MPa) 𝝈𝒃𝒄 
(MPa) 

Obs 

Travée 55.316 4.62 0.56 0.888 29.64 337.76 11.39 CV 

Appuis 62.603 8.01 0.97 0.862 21.23 274.75 12.94 CV 

 Nature Mmax 

(kN.m) 

Ast (cm2) ρ1 β1 k1 σs (MPa) 𝝈𝒃𝒄 
(MPa) 

Obs 

Travée 18.42 4.62 0.56 0.888 29.64 136.05 4.59 CV 

Appuis 25.286 8.01 0.97 0.862 21.23 110.97 5.22 CV 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 Vérification vis à vis des déformations : 

Les valeurs des différentes flèches sur l’ensemble des travées  sont obtenues à l’aide du  

logiciel ETABS. 

Poutres principales: la valeur maximale de la flèche se trouve au niveau de la travée de 

longueur l=4.50m  

𝑓 = 3.46𝒎𝒎 <
4500

500
= 𝟗𝒎𝒎 →  𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Poutres Secondaires: la valeur maximale de la flèche se trouve au niveau de la travée de 

longueur l=3.55m 

𝑓 = 𝟎. 𝟒𝟗𝒎𝒎 <
3550

500
= 𝟕. 𝟏𝒎𝒎 →  𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Les schémas de ferraillages : 

 

 

 

 

 

 

                 Aux appuis                                                                       En travée  

 

Figure VI-2 : ferraillage des poutres principales  

 

 Aux appuis                                                                       En travée 

Figure VI-3 : ferraillage des poutres secondaires  
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 VI-3)Ferraillage des voiles : 

Les voiles sont des éléments structuraux de contreventement soumis à des forces horizontales 

et verticales. 

Ils sont calculés en flexion composée sous les combinaisons les plus défavorables. Pour cela 

nous allons utiliser la méthode des contraintes. 

VI-3-1)Exposé de la méthode de calcul : 
La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes en utilisant les formules 

suivantes : 

I

VM

B

N
max




  

I

VM

B

N
'

min




avec : 

 B : section du voile. B=L×e 

 I : moment d’inertie du voile considéré.  

 V=V' : bras de levier du voile : V=L/2 

a-Largeur de a zone comprimée : 

𝐿𝑐 =
𝜎𝑐

𝜎𝑐 + 𝜎𝑡
𝐿 

b-longueur de la zone tendue : 
𝐿𝑡 = 𝐿 − 𝐿𝑐 

c-calcul de la longueur :(d1,d2,d3) 

𝑑 ≤ min (
ℎ𝑒

2
;

2

3
𝐿𝑐)     avec : 

 he : hauteur entre nus du plancher du voile considéré.   

 Lc : la longueur de la zone comprimée. 

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter : 

 Section entièrement comprimé (SEC). 

 Section partiellement comprimé (SPC).  

 Section entièrement tendue(SET). 

VI-3-2-Armatures verticales  

a)Section entièrement comprimée (SEC) : 

𝑁1 =
𝜎𝑐

𝑚𝑎𝑥 + 𝜎1

2
𝑑. 𝑒 

𝑁2 =
𝜎1 + 𝜎2

2
𝑑. 𝑒 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 Avec :e : épaisseur du voile 

Section d’armature :  

𝐴𝑣𝑖 =
𝑁𝑖 − 𝐵. 𝑓𝑏𝑐

𝜎𝑠
 

B : section du voile. 

𝜎𝑠 : Contrainte de l’acier. 

Situation durable (courante) :    → s =348MPa      et    fbc=14.2MPa. 

Situation accidentelle :   →            s = 400MPa et   fbc=18.48MPa 

bcf  : Contrainte de calcul dans le béton. 

Armatures minimales : (Art A.8.1, 21BAEL91, CBA93) 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 4𝑐𝑚2/𝑚𝑙 

0.2% ≤
𝐴𝑚𝑖𝑛

𝐵
≤ 0.5% 

b)  Section partiellement comprimée (SPC) : 
Effort normal :   

𝑁1 =
𝜎𝑡𝑟𝑎𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛1 + 𝜎𝑡𝑟𝑎𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛2

2
𝑑. 𝑒 

𝑁2 =
𝜎𝑡𝑟𝑎𝑐𝑡𝑖𝑜𝑛1

2
𝑑. 𝑒 

Section d’armature : 

𝐴𝑣𝑖 =
𝑁𝑖

𝜎𝑠
 

Armatures minimales :(BAEL art A4.2.1). 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥
𝐵. 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥ 𝐴 = 0.002. 𝐵 Section min de (RPA art 7.7.4.1). 

 

c)Section entièrement tendue (SET) : 
Effort normal :   

𝑁1 =
𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎1

2
𝑑. 𝑒 

𝑁2 =
𝜎1 + 𝜎2

2
𝑑. 𝑒 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 Section d’armature : 

𝐴𝑣𝑖 =
𝑁𝑖

𝜎𝑠
 

Armatures minimales : (BAEL art A4.2.1, 

CBA93) 

𝐴𝑚𝑖𝑛 ≥
𝐵. 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

VI-3-3)Armatures horizontales : 
Les armatures horizontales doivent êtres munies de crochets à 135° ayant une longueur  

de 10Ф et disposées de manière à servir de cadre aux armatures verticales. 

𝐴ℎ =
𝐴𝑣

4
 

Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit : 

𝐴ℎ ≥ 0.15%𝐵Globalement dans la section du voile. 

𝐴ℎ ≥ 0.10%𝐵Zone courante. 

VI-3-4)Armature transversale : 
Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient 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 de surface. 

VI-3-5)Armature de couture : 
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 :  

𝐴𝑣𝑗 = 1.1
𝑇

𝑓𝑒
 

Avec :𝑇 = 1.4𝐿. 𝑉𝑢 

Vu : effort tranchant calculé 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.   

VI-3-6)Armature pour les potelets : 
Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la 

section de celle-ci est ≥ 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne 

doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile. 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 VI-3-7)Disposition constructives : 

a)Espacement : 
L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

𝑺𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏{𝟏. 𝟓𝒆; 𝟑𝟎𝒄𝒎}         Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003) 

Avec : e = épaisseur du voile 

Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 

b)Longueur de recouvrement : 
40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible. 

20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons 

possibles de charges. 

Le long des joints de reprise de coulage l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 

couture. 

 

 

 

 

 

 

VI-3-8)Diamètre minimal : 
Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser1/10 de 

l’épaisseur du voile. 

𝜑𝑚𝑎𝑥 =
𝑒

10
 

VI-3-9)Vérification des contraintes de cisaillement :  
Contrainte de cisaillement dans le béton 𝜏𝑏 doit être inférieur à la contrainte admissible𝜏𝑏̅. 

𝜏𝑏 ≤ 𝜏𝑏̅ = 0.2𝑓𝑐28 

𝜏𝑏 =
𝑉

𝑏0.𝑑
          Avec : 

 𝑉 = 1.4𝑉𝑢𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑒 

 b0 :Épaisseur du linteau du voile 

 d : hauteur utile d=0.9h 

 h : hauteur totale de la section brute. 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 D’après le BAEL91 : 

Il faut vérifier :𝜏𝑢 ≤ 𝜏𝑢̅ 

Fissuration préjudiciable : 

𝜏𝑢̅ = 𝑚𝑖𝑛 {0.15
𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
; 4𝑀𝑃𝑎}= 3.26 Mpa 

Avec : :u contrainte de cisaillement 

VI-3-10)Vérification à L’ELS : 

A l’état limite de service il faudra vérifier que la contrainte de compression soit  ˂ 15 Mpa. 

𝜎𝑏𝑐 =
𝑁𝑠

𝐵+15𝐴Avec :
 

 B : section du béton. 

 A : section d’armatures. 

 Ns : effort normal de service (sous G + Q). 

VI-3-11)Ferraillage des voiles 

a) Exemple de calcul : 
Soit à calculer le ferraillage d’un voile longitudinale VT1= 3.5m sur la zone 1 ; SPC 

Caractéristiques géométriques : 

L = 4.5 m       e = 0.2 m                 B = 0.9 m2 

I = 
𝑒×𝑙3

12
 = 1.519 m4               V = V’ = 

𝑙

2
 = 2.25m  

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 = 5962.65 KN / m2 

𝛔𝐦𝐢𝐧 = - 2498.91 KN / m2 

 Largeurde la zone comprimée : 

L c = 
𝜎𝑚𝑎𝑥

𝜎𝑚𝑎𝑥+𝜎𝑚𝑖𝑛
× 𝐿 = 3.17 m 

 Largeur de la zone tendue :  

Lt = L – L c  = 4.5 – 3.17 =1.33  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 = 0.40md2 = 0.93m 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 Détermination de N : 

Zone tendue : 

𝜎𝑚𝑖𝑛

𝐿𝑡
 = 

𝜎1

(𝐿𝑡−𝑑)
{σ1 = 1249.46  KN

m2⁄ } 

N1 = 
𝜎𝑚𝑖𝑛+𝜎1

2
× d × e = 348.59 KN 

N2 = 
𝜎1

2
× d × e = 116.19 KN 

Calcul des armatures verticales : 

1erebande : 

Av1 = 
𝑁1

𝜎𝑠
 = 

348.59

400×10−1
 =8.71cm2 

Av1 <Amin                 en prend Av1=9.76cm 

2èmebande : 

Av2= 
N2

σs
 =

116.19

400×10−1 = 2.9cm2<Amin             en prend Av2=9.76cm2è 

Armatures minimales (BAEL 91 Modifiée 99) :  

Amin ≥ max {
𝑑 × 𝑒 × 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
; 0.2%𝐵} = max {

93 × 20 × 2.1

400
; 0.002 × 93 × 20} 

Amin = max {9.76; 3.72} = 9.76 cm2 

Les armatures de couture : 

A vj= 1.1×
1.4 × T

𝑓𝑒
 = 32.04 cm2 

Sections d’armatures totales : 

A1= Av1+ 
A vj

4
 = (9.76 + (

32.04

4
 )) = 17.77 cm2 / bande 

A2= Av2 + 
A vj

4
 = 9.76+ (

32.04

4
 ) = 17.77cm2/ bande 

Ferraillage adopté : 

A1= Av1+ 
A vj

4
 = 17.77 cm2 / bande 

On adopte: 2× 8HA12 = 18.10 cm2                                    avec St = 12 cm 

A2 = 17.77 cm2/ bande 

On adopte:2 × 8HA12 = 18.10 cm2                           avec St = 12 cm 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 Armatures horizontales : 

D’après le BAEL 91 : Amin (h) = Max {
𝐴𝑣

4
; 0.0015 × 350 × 20} = Max {4.53 ; 13.5} 

Amin (h) =13.5 cm2  

Soit : 2 × 6HA12 = 13.55 cm2 / 1m de hauteur ; avec                  SH = 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.  

Vérification des espacements :  

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

St ≤ min {1.5 𝑒 , 30 𝑐𝑚} = 30 cm               Condition vérifiée. 

Vérification des contraintes de cisaillement :  

 Selon le RPA 2003 : 

𝝉𝒃=
𝑽

𝒆 ×𝒅
 = 

𝟏.𝟒×𝟖𝟑𝟐.𝟒𝟏×𝟏𝟎𝟑

𝟐𝟎𝟎× 𝟎.𝟗𝟑 ×𝟒𝟓𝟎𝟎
 = 1.40MPa 

𝜏𝑏= 1.40MPa 

𝜏𝑏 = 0.2 × 𝑓𝑐28 = 5 MPa  

𝜏𝑏= 1.40 MPa ≤ 𝜏𝑏 = 0.2 × 𝑓𝑐28 = 5 MPa ……………………………….Condition vérifiée 

 D’après le BAEL 91 :  

𝝉𝒖=
𝑻

𝒆×𝒅
 = 

𝟖𝟑𝟐.𝟒𝟏×𝟏𝟎𝟑

𝟐𝟎𝟎×𝟎.𝟗𝟑×𝟒𝟓𝟎𝟎
 = 0.27 MPa 

𝜏𝑢= 1.027 MPa 

𝜏𝑢= min {0.15 
𝑓𝑐25

𝛾𝑏
; 4 𝑀𝑃𝑎} = 3.26MPa  

𝜏𝑢= 1.027 MPa ≤ 𝜏𝑢 = 3.25 MPa ………………………...…………….Condition vérifiée 

Vérification à l’ELS : 

𝜎𝑏𝑐= 
𝑁𝑠

𝐵+15 𝐴𝑣
 =  

6327.87×103

200×4500+15 ×17.77 × 102 = 6.82MPa  

 

𝜎𝑏𝑐 = 6.82 MPa ≤ 𝜎𝑏𝑐= 15 MPa ………………………………………....Condition vérifiée 

Les résultats de calcul sont illustrés dans les tableaux suivants : 
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments structureaux 

 

 

 

Tableau VI-17- les résultats de calcul du sens transversal. 

  Voiles transversales   
VT1 VT2 

 
      

caractéristiques 

géométriques 

L (m)       4.5      3.00 

he (m) 3.06 3.06 

ep (m) 0.20 0.20 

B (m2) 0.90 0.60 

I (m4) 1.519 0.45 

V (m) 2.25 1.50 

Caractéristiques 

mécaniques des 

matériaux 

ft28 (MPa) 2.10 2.10 

fe (MPa) 400      400 

σst (MPa) 400.0 400.0 

Calcul des 

sollicitations. 

σmax (KN/cm2) 5962.65 6753.05 

σmin (KN/cm2) -2498.91 -3890.79 

T (KN) 832.41 695.71 

Nser (KN) 6327.87 3116.56 

Nature de la section  SPC SPC 

Lc (m) 1.33 2.45 

Lt (m) 3.17 0.55 

d (m) 0.98 0.27 

Lt-d (m) 2.19 0.27 

σ1 (KN/m2) 1249.46 -1945.40 

Nu1 (KN) 348.59 -159.14 

Nu2 (KN) 116.19 -53.05 

Calcul des 

armatures. 

Amin (cm2) 

Bt.ft28/fe [1] 14.70 18.8 

0,002.Bt  [2] 5.60 7.88 

0.23*B*ft28/fe [3] 8.33 8.39 

max ([1] ; [2] ; [3])  [4] 14.70 18.8 

Av1 (cm2) 
Nu1/σst             [5] 0.54 0.5 

max ([4] ; [5] ) 14.70 18.8 

Av2 (cm2) 
Nu2/σst            [6] 0.18 0.17 

max ([4] ; [6]) 14.70 18.8 

Avj (cm2) 32.04 16.6 

Bande1 

A1 (cm2) 17.77 13.55 

Choix des barres/nappe 2*8HA12 2*5HA14 

sections adoptées/nappe (cm2) 18.1 15.39 

Bande2 

A2 (cm2) 13.5 9 

Choix des barres/nappe 9.05 7.7 

sections adoptées/nappe (cm2) 2*6HA12 2*4HA12 

armatures 

horizontales 

(cm2) 

RPA99 13.5 9.00 

BAEL91 9.05 7.70 

choix/nappe/ml 2*6HA12 2*4HA12 

armatures transversales/m2 4HA8 4HA8 

Vérification des 

contraintes 

Cisaillement 
RPA99:    τ b(max) = 5 MPa 1.44 1.56 

BAEL91: τ (max) = 3.25 MPa           1.03 1.11 

ELS σbc(max) = 15 MPa 6.82 1.16 
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Tableau VI-18-les résultats de calcul du sens longitudinal 

  Voileslongitudinales   
VL1 VL2 

 
      

caractéristiques 

géométriques 

L (m) 3.55 2.15 

he (m) 3.06 3.06 

ep (m) 0.20 0.20 

B (m2) 0.71 0.43 

I (m4) 0.746 0.166 

V (m) 1.78 1.08 

Caractéristiques 

mécaniques des 

matériaux 

ft28 (MPa) 2.10 2.10 

fe (MPa) 400 400 

σst (MPa) 400.0 400.0 

Calcul des 

sollicitations. 

σmax (KN/cm2) 9206.12 7118.41 

σmin (KN/cm2) -3491.28 -3057.73 

T (KN) 918.69 327.68 

Nser (KN) 4513.21 2540.45 

Nature de la section  SPC SPC 

Lc (m) 2.57 1.5 

Lt (m) 0.98 0.65 

d (m) 0.49 0.32 

Lt-d (m) 0.49 0.32 

σ1 (KN/m2) 1745.64 1528.87 

Nu1 (KN) 255.59 148.15 

Nu2 (KN) 85.20 49.38 

Calcul des 

armatures. 

Amin (cm2) 

Bt.ft28/fe [1] 5.12 3.39 

0,002.Bt  [2] 1.95 1.29 

0.23*B*ft28/fe [3] 1.18 0.08 

max ([1] ; [2] ; [3])  [4] 5.12 3.39 

Av1 (cm2) 
Nu1/σst             [5] 6.39 3.70 

max ([4] ; [5] ) 6.39 3.70 

Av2 (cm2) 
Nu2/σst            [6] 2.13 1.23 

max ([4] ; [6]) 5.12 3.39 

Avj (cm2) 35.37 12.62 

Bande1 

A1 (cm2) 15.23 6.86 

Choix des barres/nappe 2*5HA14 2*4HA12 

sections adoptées/nappe (cm2) 15.39 9.05 

Bande2 

A2 (cm2) 13.97 6.55 

Choix des barres/nappe 2*5HA14 2*3HA12 

sections adoptées/nappe (cm2) 15.39 6.79 

armatures 

horizontales 

(cm2) 

RPA99 10.65 6.45 

BAEL91 7.70 3.96 

choix/nappe/ml 2*5HA12 2*4HA12 

armatures transversales/m2 4HA8 4HA8 

Vérification des 

contraintes 

Cisaillement 
RPA99:    τ b(max) = 5 MPa 2.01 1.19 

BAEL91: τ (max) = 3.25 MPa           1.44 0.85 

ELS σbc(max) = 15 MPa 5.97 5.6 
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VI-3-12 –schéma de  Ferraillage 
 VT1;VT2 

 

 

 

 

 

 

 

VL01; VL02 
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VII-1- Etude du voile périphérique 

VII-1-1- Pré dimensionnement : 
D’après l’article 10.1.2 du RPA2003, l’épaisseur minimale du voile est de 15cm, et d’après 

l’article 7.7.1 du RPA2003, l’épaisseur du voileest déterminer en fonction de la hauteur libre 

du sous sol et des conditions de rigidité aux extrémités :  

a max (he/25 , he/22 , he/20) 15.3cm
20

h
a e   

RPA2003 e =15cm 

a  max(15.3cm;15cm)               On prend :  a = 20cm 

VII-1-2- Détermination des contraintes :  
 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VII-1-   Schéma de voile de soutènement 

a-Poussée due aux terres : 
Poussée des terres équilibrée (pas de déplacement en tête)   

h =  K0 . h . HAvec : 

 h: contrainte horizontale. 

 K0 : coefficient de poussée des terres au repos 

 K0=  tg2(45°  -  /2) 

 (K0 = 0,3). 

 h : poids volumique humide du sol (h  = 19 KN/m2).   

0  z  3.06m : 

h =  K0 . h . Hh = 17.44KN/m2. 

0,2m q

3.06m Remblai
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b-Poussée due aux surcharges : 
Une contrainte éventuelle d’exploitation  ²/5 mKNq   

q = K0.q = 1.5 

c-Contrainte totale  
tot= h(z)+ q  

tot= 18.78KN/m2. 

Nous trouvons : 









m 3.06ZpourKN/m 18.94

0Zpour1.5
(z)σ

3tot  

Conclusion : 

La charge maximale appliquée sur les voiles est : 

                                           P =  tot = 18.94KN / m². 

VII-1-3- Ferraillage du voile : 
Le ferraillage sera calculé pour le panneau le plus sollicité en flexion simple avec une 

fissuration très préjudiciable, le calcul se fait pour une bande de 1 m. 

lx = 3.06m    ly = 4.5m 

Dans le sens de la petite portée :   M0x = x.P. lx ²                                                                     

Dans le sens de la grande portée : M0y = y.M0x 

 = 
ly

lx
= 0.68 

ELS :   

x = 0,0766    Mox = 13.58 KN.m =0.01358 MN 

y= 0,563     Moy =7.64KN.m = 0.00764 KN.m 

Panneau intermédiaire: 

Mtr = 0,85 M0 

Mapp = 0,3 M0 

a)Ferraillage vertical: 
En travée: 

b=1m    ;   h0 =0,20m    ; d =  0,9h =0,18 m 

Mtx = 0.115MN.m 

557.0
15

15





sbc

bc

r




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μrb = αr(1 – αr/3)/2 = 0,227 

Zr = d (1 –αr/3) = 0,146 m 

Atx = 

/ml5.55cm
σ.Z

M 2

sr

tx 

 

Atx = /ml5.55cm2

 

Sur appuis: 

Max = 0,04074 MN.m 

Aax = 1.97 cm²/ml 

b-Ferraillage horizontal: 
En travée: 

                  Mtry = 0,06494 MN.m 

Aty = 3.13 cm²/ml 

Sur appuis: 

May = 0,02292MN.m 

Aay = 1.11 cm²/ml 

c-Ferraillage minimal: 
Selon le RPA2003 (Art.10.1.2), le pourcentage minimal des armatures et de 0,1% B dans les 

deux sens et en deux nappes ce qui nous donne: 

ARPA = 0,1.b.h /100 = 0,1×20×100/100 = 2.00cm²/ml. 

Selon le BAEL 91, le ferraillage minimal est de: 

Aminx ≥ 0,0008 ((3-ρ)/2).b.h = 1,86cm²/ml. 

Aminy ≥ 0,0008.b.h = 1,60 cm²/ml. 

Finalement on obtient deux nappes  

 Nappe intérieure pour les sollicitations en travée. 

 Nappe extérieure  pour les sollicitations sur appuis 

les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2  de HA8.  

d)Ferraillage adopté : 

Ferraillage vertical :En travée : Av = /ml5.55cm2 on adopte : 5T12 (e=20cm) 

                                   Sur appuis :Av = 1.97 cm²/mlon adopte : 5T10 (e=20cm) 

Ferraillage horizontal :En travée :AH= 3.13 cm²/ml  on adopte : 5T10 (e=20cm) 

                                   Sur appuis :AH= 1.11 cm²/ml on adopte : 5T10 (e=20cm) 
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e)Schéma de firaillage :  
 

 

 

 

 

 

 

 

figVII-2 Nappe intérieure 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 FigVII-3 Nappe extérieure 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigVII-4 coupe A-A 
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 VII-2)Les fondations : 

Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission au sol des 

efforts apportés par la structure.Cette transmission peut être directe, cas de fondation 

superficielle (semelles isolées, semelles continues, radier) où par des éléments spéciaux 

(puits, pieux). 

VII-2-1 )Etude géotechnique du sol : 
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

La contrainte admissible du sol est σsol =2.5 bars à 1.30m de profondeur.  

Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

VII-2-2) 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 les semelles 

filantes et un radier, en fonction des résultats du dimensionnement on adoptera le type des 

fondations  convenable. 

VII-2-3)Dimensionnement 
a)semelle isolé sous poteau: 

Pourle pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Nsmax  qui est 

obtenue à la base du poteau le plus sollicitée. 

𝐴 × 𝐵 ≥
𝑁𝑠𝑒𝑟

𝜎𝑠𝑜𝑙
= 450.08 

Homothétie des dimensions: 

𝐾 =
𝐴

𝐵
=

𝑎

𝑏
= 0.80𝑑′𝑜𝑢′𝐴 = 0.80 𝐵 

0.80B2=450.08 

𝐵 ≥ √
450.08

0.80
= 𝑒𝑡𝜎𝑠𝑜𝑙 = 2.37           D’où B=2.4m  et A=2m 
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Remarque :Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de 

chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 

b)Semelles filantes 
Semelles filantes sous voiles : 

𝜎𝑠𝑜𝑙 >
𝑁

𝑆
=

𝐺+𝑄

𝐵.𝐿
Avec : 

 𝝈𝒔𝒐𝒍 : Contrainte admissible du sol. 

 B : largeur de la semelle. 

 G : charge à la base du voile  

 Q : surcharge à la base du voile  

 L : longueur du voile. 

Les résultats de calcul (la surface de semelles filantes sous voiles) sont résumés dans le 

tableau suivant : 

 

Tableau VII-1- la surface de semelles filantes sous voiles 

𝑆𝑣 = ∑𝑆 = 36.06 + 20.29 + 50.58 + 62.25 = 𝟏𝟔𝟗. 𝟏𝟖𝒎𝟐 

Semelles filantes sous poteaux :   

Hypothèse de calcul : 

Une  semelle est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur 

centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes 

sur la semelle. 

Etape de calcul : 

 Détermination de  la résultante des charges  iNR  

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e

iii 
  

 étermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

 
6

L
e Répartition triangulaire. 

Voiles Ns (kN) L (m) B  (m) S=B x L (m2) Nbre de 

voiles 

VL1 4513.21 3.55 5.08 18.03 2 

VL2 2540.45 2.15 4.72 10.148 2 

VT1 6327.87 4.5 5.62 25.29 2 

VT2 3116.56 3 4.15 12.45 5 
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 








 


L

e6
1

L

N
qmin 







 


L

e6
1

L

N
qmax

 

 
  







 


L

e3
1

L

N
q 4/L

 

Application : 

Poteau Ns Minf ei N×ei 

C31 1125.2 2.192 5.25 5907.03 

C32 580.39 3.421 0.75 435.29 

C11 1047.05 0.621 -2.25 -2355.86 

C7 1117.10 1.592 -5.25 -5864.775 

 R=∑ Ns=3869.74 ∑M inf=7.826  ∑ N×ei=-1878.32 

Tableau : VII-2-Semelles filantes sous poteaux 

Détermination de la distribution  par mètre linéaire des sollicitations des semelles : 

R=∑Ni=3133.486KN. 

e =
Σ Ni ei+Σ Mi

R
  = -0.48 m 

e = -0.48 m ≤ 
L

6
 = 1.75 m                     Répartition trapézoïdale. 

qmax = 
R

L
 (1+

6e

L
 )= 

3869.74

10.5
 (1+

6(0.48)

10.5
 ) = 469.63KN/ml. 

qmin = 
R

L
 (1-

6e

L
 ) =  

3869.74

10.5
 (1-

6(0.48)

10.5
  ) = 267.45KN/ml. 

 qS (
L

4
) = 

R

L
 (1+ 

3e

L
 ) =

3869.74

10.5
  (1+

3(−0.48)

10.5
)= 318KN/ml. 

Détermination de la largeur de la semelle: 

B ≥ 
q(

l

4
)

σsol
 = 

318

250
 = 1.50m 

On prend : B=1,5m 

Ssp=1.5×10.5=15.75m2 

Surface totale des semelles sous poteaux :   

La surface totale des semelles sous poteaux est:𝑠𝑝 = 𝑠 × 𝑛 

Tel que :  

n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

𝑠𝑝 = 15.75 × 9 = 𝟏𝟒𝟏. 𝟕𝟓𝒎𝟐 

Surface totale des semelles: 

𝑠𝑡 = 𝑠𝑝 + 𝑆𝑣 = 𝟏𝟒𝟏. 𝟕𝟓 + 𝟏𝟔𝟗. 𝟏𝟖 = 𝟑𝟏𝟎. 𝟗𝟑𝒎𝟐 
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La surface totale de la structure :   

𝑠𝑏𝑎𝑡 = (13.30 × 25.80) = 𝟑𝟒𝟑. 𝟏𝟒𝒎𝟐 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure : 

𝑆𝑡

𝑠𝑏𝑎𝑡
=

310.93

343.14
= 0.9061 → 90.61% 

La surface totale des semelles représente 𝟗𝟎. 𝟔𝟏% de la surface du bâtiment. 

Conclusion :  

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 %  de la surface totale du bâtiment, pour cela 

nous opterons pour un radier général. 

VII.2-4)Etude du radier général nervuré: 
Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont 

les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du sol 

diminuée du poids propre du radier. 

VII.2-5)Pré dimensionnement du radier : 
L’épaisseur minimale du radier doit satisfaire les deux conditions suivantes : 

a)Condition forfaitaire : 

cmhh

L
h

L

9025.56
5

450

8

450

58

maxmax





 

On prend   h=70[cm] 

b)Condition de vérification de la longueur élastique : 

.
max

4
e L

2

bK

IE4
L 









 

 eLL
2

max


 Ce qui conduit à 3

4

max

32

E

K
Lh














 

Avec             Le : Largeur du radier présentant une bande de 1m; 

 K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 [MPa] pour un sol  

moyen. 

 I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m) ; 

 E : Module de déformation longitudinale différé E = 10818.86 [ MPa]. 

 Lmax : Distance maximale entre deux voiles successifs ou poteaux. 

D’où :     ][90.0
86. 10818

403

14.3

5.42
3

4

mh 









 
  
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La dalle : la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :  

 
20

maxL
hd  , avec un minimum de 25[cm] 

][5.22
20

450
cmhd 

 

La nervure : la nervure du radier doit avoir une largeur :  

][45
10

450

10

max cm
L

hn   

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :  

 hn=130 [cm] ……………...……. Hauteur de la nervure  

 hd= 30 [cm]…………………….  Hauteur de la dalle  

 b=70 [cm]……………....…….. Largeur de la nervure 

 hd’=10[cm]……………………..Hauteur de la dalle flottante 

VII-2-6)Détermination des efforts: 
D’après le(BAEL91),on doit ajouter au radier un débord  minimal de: 

𝐿𝑑é𝑏 ≥ max (
ℎ

2
; 30) 𝑎𝑣𝑒𝑐: ℎ = 𝑙𝑎 ℎ𝑎𝑢𝑡𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑛𝑒𝑟𝑣𝑢𝑟𝑒 

𝐿𝑑é𝑏 ≥ max (
130

2
; 30)            → 𝐿𝑑é𝑏 ≥ 65𝑐𝑚 𝑂𝑛 𝑝𝑟𝑒𝑛𝑑: 𝐿𝑑é𝑏 = 65𝑐𝑚 

Donc on aura une surface totale du radier : 

𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑆𝑏𝑎𝑡 + 𝑆𝑑é𝑏 

𝑆𝑟𝑎𝑑 =××= 𝟑𝟗𝟒𝒄𝒎𝟐 

VII-2-7) Calcul des sollicitations à la base du radier : 

a)charges permanentes 
G1 : charges permanentes de la superstructure 

G1=33906.89 KN 

G2 : charges permanentes de l’infrastructure (radier) 

G
rad
 poids de la dalle + poids de la nervure + poids du remblais + poids de la dalle flottante 

 Poids de la dalle:𝐺𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 = 𝑆𝑟𝑎𝑑 × ℎ𝑑 × 𝜌𝑏 → 394 × 0.3 × 25 = 2955𝐾𝑁 

 

 Poids des nervures:𝑃𝑛𝑒𝑟𝑣𝑢𝑟 = 𝑏𝑛 × (ℎ𝑛 − ℎ𝑑) × 𝐿 × 𝑛 × 𝜌𝑏 

𝐺𝑛 = 0.7 × (1.3 − 0.3) × 10.5 × 9 × 25 + 0.7 × (1.3 − 0.3) × 25.8 × 4 × 25 

         Gn = 3459.75KN 
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 Poids de TVO :𝐺𝑇𝑉𝑂 = (𝑆𝑟𝑎𝑑 − 𝑆𝑛𝑒𝑟𝑣𝑢𝑟𝑒) × (ℎ𝑛 − ℎ𝑑) × 𝜌 

𝑆𝑛𝑒𝑟𝑣𝑢𝑟𝑒 = (0.65 × 10.5 × 9) + (0.65 × 25.8 × 4) = 128.50𝑚2 

𝐺𝑇𝑉𝑂 = (394 − 128.50) × (1.3 − 0.3) × 17 = 4513.50𝐾𝑁 

 Poids de la dalle flottante libre : (ep=10cm) 

𝐺𝑑𝑓 = 394 × 0.1 × 25 = 985𝐾𝑁. 

𝐆𝐫𝐚𝐝 = 𝟐𝟗𝟓𝟓 + 𝟑𝟒𝟓𝟗. 𝟕𝟓 + 𝟒𝟓𝟏𝟑. 𝟓𝟎 + 𝟗𝟖𝟓 

 𝐆𝟐 = 𝟏𝟏𝟗𝟏𝟑. 𝟐𝟓𝐊𝐍 

b)Surcharges d’exploitations: 
Surcharge de bâtiment :𝑄 = 5547.6𝐾𝑁 

Surcharge du radier :4 × 394 = 1576𝐾𝑁 

Poids total de la structure : 

𝑮𝒕𝒐𝒕 = 𝐺𝑏𝑎𝑡 + 𝐺𝑟𝑎𝑑 = 33906.89 + 11913.25 = 𝟒𝟓𝟖𝟐𝟎. 𝟏𝟒𝑲𝑵 

𝑸𝒕𝒐𝒕 = 𝑄𝑏𝑎𝑡 + 𝑄𝑟𝑎𝑑 = 5547.6 + 1576 = 𝟕𝟏𝟐𝟑. 𝟔𝑲𝑵 

Combinaison d’actions: 

ELU: Nu = 1.35G + 1.5Q → 1.35 × 45820.14 + 1.5 × 7123.6 

𝑵𝒖 = 𝟕𝟐𝟓𝟒𝟐. 𝟔𝟎𝑲𝑵 

ELS: Ns = G + Q → 45820.14 + 7123.6 = 52943.74KN. 

Calcul des caractéristiques géométriques du radier: 

Calcul du centre de gravité du radier : 

𝑿𝒋 =
∑𝑆𝑖 × 𝑋𝑖

∑𝑆𝑖
= 𝟏𝟐. 𝟕𝒎 

𝒀𝒋 =
∑𝑆𝑖 × 𝑌𝑖

∑𝑆𝑖
= 𝟓. 𝟑𝟏𝟒𝒎 

Moment d’inertie du radier 

𝐼𝑥𝑥 =
𝑏ℎ3

12
=

25.4 × 13.303

12
= 𝟒𝟗𝟕𝟗. 𝟕𝟓𝒎𝟒 

𝐼𝑦𝑦 =
ℎ𝑏3

12
=

13.30 × 25.43

12
= 𝟏𝟖𝟏𝟔𝟐. 𝟑𝟑𝒎𝟒 
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VII-2-8)Vérifications : 
 

a)Vérification à la contrainte de cisaillement:(BAEL91/Art A.5.1.211)   Il faut vérifier 

que: 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑚𝑎𝑥

𝑢

𝑏 × 𝑑
≤ 𝜏̅ = 𝑚𝑖𝑛 {

0.15 × 𝑓𝑐28

𝛾𝑏
; 4𝑀𝑃𝑎} 

b=100cm ; d=0.9hd=27cm 

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑢 = 𝑞𝑢 ×

𝑙𝑚𝑎𝑥

2
=

𝑁𝑢 × 𝑏

𝑆𝑟𝑎𝑑
=

72542.60 × 1

394
×

4.5

2
= 𝟒𝟏𝟒. 𝟐𝟔𝑲𝑵 

𝜏𝑢 =
414.26 × 103

1000 × 270
= 𝟏. 𝟓𝟑𝑴𝑷𝒂 

𝜏̅ = 𝑚𝑖𝑛 {
0.15 × 25

1.5
; 4𝑀𝑃𝑎} → 𝜏̅ = 2.5𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 1.53𝑀𝑃𝑎 < 𝜏̅ = 2.5𝑀𝑃𝑎 → 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 

b)Vérification de la stabilité du radier 
La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est 

sollicité par les efforts suivants : 

 Effort normal (N) dû aux charges verticales 

 Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré. 

𝑀𝑗 = 𝑀𝑗(𝑘=0) + 𝑇𝑗(𝑘=0). ℎ 

𝑴𝒋(𝒌=𝟎):moment sismique à la base du bâtiment 

𝑻𝒋(𝒌=𝟎):effort tranchant à la base du bâtiment 

h : profondeur de l’infrastructure 

Ixi ,Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré 

On doit vérifier les conditions suivantes : 

ELU: 

𝜎𝑚 =
3𝜎1+𝜎2

4
≤ 1.33𝜎𝑐𝑎𝑙

𝑠𝑜𝑙 

ELS: 

𝜎𝑚 =
3𝜎1 + 𝜎2

4
≤ 𝜎𝑐𝑎𝑙

𝑠𝑜𝑙 

𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙 =

𝑅𝑝

7
= 2𝑏𝑎𝑟𝑠 

 

𝜎2 > 0 

𝜎1 >0 
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Avec : 

𝜎1,2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
±

𝑀

𝐼
× 𝑉 

V : distance entre le CDG du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier. 

𝑁𝑢 = 72542.60𝐾𝑁𝑁𝑠 =52943.74KN 

M0x=580.823KN.m                  T=1458.64KN 

M0y=  789.261KN.m               T=1574.31KN 

Calcul des moments: 

Mx=580.823+(1458.64×1)                   Mx=2039.463KN.m 

My=789.261+(1574.31×1)                  My=2363.571KN. 

Sens longitudinal xx: 

A ELU: 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 =

72542.60

394
+

2039.463

1162.33
× 12.7 = 185.52𝐾𝑁/𝑚2 

 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 = 182.68𝐾𝑁/𝑚2 

 

𝜎𝑚 =
3 × 185.52 + 182.68

4
= 184.81𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

 

𝜎𝑚 = 184.81𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 1.33𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙  = 332.5𝐾𝑁 ∕ 𝑚2………Condition vérifiée. 

A l’ELS : 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 =

52943.74

394
+

2039.463

18162.33
× 12.7 = 135.79𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 = 132.95𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎𝑚 =
3 × 135.79 + 132.25

4
= 135.08𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

 

𝜎𝑚 = 135.08𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙 = 250𝐾𝑁 ∕ 𝑚2………Condition vérifiée. 
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Sens transversale yy: 

A ELU: 

 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 =

72542.60

394
+

2363.571

4979.75
× 5.314 = 186.63𝐾𝑁/𝑚2 

 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 = 181.59𝐾𝑁/𝑚2 

 

𝜎𝑚 =
3 × 186.63 + 181.59

4
= 185.37𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

 

𝜎𝑚 = 185.37𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 1.33𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙  = 332.5𝐾𝑁 ∕ 𝑚2………Condition vérifiée. 

 

A l’ELS : 

 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 =

52943.74

394
+

2363.571

4979.75
× 5.314 = 136.89𝐾𝑁/𝑚2 

 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 = 131.85𝐾𝑁/𝑚2 

 

𝜎𝑚 =
3 × 136.89 + 131.85

4
= 135.63𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

 

𝜎𝑚 = 135.63𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙  = 250𝐾𝑁 ∕ 𝑚2………Condition vérifiée. 

 

Conclusion : toutes  les contraintes sont  vérifiées. 
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VII-2-9)Ferraillage du radier : 
Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié 99) ; 

on  considère  le  radier  comme  un  plancher    renversé  soumis  à  une  charge  

uniformément repartie. Pour l’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 

appuis. 

a) Ferraillage de la dalle : 
Pour  le  ferraillage,  afin  de  simplifier  les  calculs  on  considérera  le  panneau  le  plus 

sollicité, et on généralisera le ferraillage pour le reste des panneaux.  

Pour l’étude, on utilisera la méthode des panneaux encastrés sur 4 appuis.  

On distingue deux cas : 

 1ercas:𝝆𝒙 =
𝒍𝒙

𝒍𝒚
< 0.4 La dalle travaille dans un seul sens.(Flexion longitudinale négligée) 

𝑀0𝑥 = 𝑞𝑢

𝒍𝒙
2

8
; 𝑀0𝑦 = 0 

 2émecas: 𝟎. 𝟒 ≤ 𝝆𝒙 =
𝒍𝒙

𝒍𝒚
< 1La dalle travaille dans les deux sens 

Dans le sens de la petite portée Lx𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥2 

Dans le sens de la grande  portée LyLx𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀0𝑥 

Les coefficients µx et µy  sont donnés par les tables de PIGEAUD.Les nervures seront  

calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises  aux charges des dalles  

et de la réaction du sol 

𝑙𝑦 = 4.50𝑚 

𝑙𝑥 = 3.55𝑚 

Remarque : Les  panneaux  étant  soumis  à  des  chargements  sensiblement  voisins ;  et   

afin d’homogénéiser  le  ferraillage  et  de  faciliter  la  mise  en  pratique,  on  adopte  la  

 même  section d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

Identification du panneau le plus sollicité : 

𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
=

3.55

4.50
= 0.79 

0.4 < 𝜌 ≤ 1La dalle travaille dans les deux sens. 

Pour le calcul du ferraillage, 

 nous soustrairons de la contrainte maximale𝜎𝑚𝑚𝑎𝑥 , 

la contrainte due au poids propre du radier,  

Lx=4.30m 

Ly=4.50

m 
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ce dernier étant directement repris par le sol. 

 La contrainte moyenne max à l’ELU : σm=185.37KN/m2 

 La contrainte moyenne max à l’ELS: σm=135.63KN/m2. 

A ELU:  

𝑞𝑢𝑚 = [𝜎𝑚 −
𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
] × 1𝑚𝑙 = [185.37 −

11913.25

394
] × 1𝑚𝑙 = 155.13 𝐾𝑁/𝑚𝑙 

A ELS: 

𝑞𝑠𝑚 = [𝜎𝑚 −
𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
] × 1𝑚𝑙 = [135.63 −

11913.25

394
] × 1𝑚𝑙 = 105.40𝐾𝑁/𝑚𝑙 

Calcul à l’ELU : 

Evaluation des moments Mx, My : 

𝜈 = 0; 𝜌 = 0.79 → {
𝜇𝑥 = 0.0576
𝜇𝑦 = 0.577

 

On aura donc: 

𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥2 

𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀0𝑥 

𝑀0𝑥 = 0.0576 × 155.13 × 3.552 = 𝟏𝟏𝟐. 𝟔𝟎𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀0𝑦 = 0.577 × 112.60 = 𝟔𝟒. 𝟗𝟕𝑲𝑵. 𝒎 

Remarque :Afin  de  tenir  compte  des  semi  encastrements  de  cette  dalle  au  niveau  des  

nervures, les moments calculés seront minorés en leur effectuant des coefficients suivants : 

0.75: pour les moments en travées, 

0.5:pour les moments sur appuis . 

Moments sur appuis : 

Mx=0.5х112.60=56.30KN.m 

My=0.5 х64.97=32.48KN.m 

Moments en travées : 

Mx=0.75х112.60=84.45KN.m 

My=0.75 х64.97=48.73KN.m 

 

 



 

 

 

156 

 Chapitre VII :Etude de l’infrastructure  

 

 

Ferraillage longitudinal suivant le sens x-x : 

Sur appuis : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

56.30 × 106

1000 × 2702 × 14.2
= 0.054 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴 

𝛽 = 0.972 

𝐴𝑢𝑎 =
𝑀𝑢

𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

56.30 × 106

0.972 × 270 × 348 × 100
= 6.16𝑐𝑚2 

Soit 5HA14=7.70cm2 avec un espacement e =20cm 

En travée : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

84.45 × 106

1000 × 14.2 × 2702
= 0.081 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴 

𝛽 = 0.9575 

𝐴𝑢𝑡 =
𝑀𝑢

𝑡

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

84.45 × 106

0.9575 × 270 × 348 × 100
= 9.38𝑐𝑚2 

Soit 5HA16=10.05cm2avec un espacement e =20cm 

Ferraillage transversal suivant le sens y-y : 

Sur appuis : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

32.48 × 106

1000 × 2702 × 14.2
= 0.0313 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴 

𝛽 = 0.9845 

𝐴𝑢𝑎 =
𝑀𝑢𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

32.48 × 106

0.9845 × 270 × 348 × 100
= 3.51𝑐𝑚2 

Soit 5HA12=5.65 cm2 avec un espacement e =20cm 

En travée : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

48.73 × 106

1000 × 2702 × 14.2
= 0.047 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴 

𝛽 = 0.9755 

𝐴𝑢𝑡 =
𝑀𝑢𝑡

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

48.73 × 106

0.9755 × 270 × 348 × 100
= 5.31𝑐𝑚2 

Soit 5HA14=7.70cm2 avec un espacement  e =20cm 

 



 

 

 

157 

 Chapitre VII :Etude de l’infrastructure  

 

 

Vérification  : 

Vérification à l’état limite ultime : 

Vérification de la condition de non fragilité : 

Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont 

déterminées à partir d’un pourcentage de  référence ρqui dépend de la nuance des aciers, de  

leurs diamètres et de la résistance à la compression  du béton.Pour notre cas,  ρ=0,8‰ pour 

les HA FeE400 

Armatures parallèle au petit coté :  

HAFe400pour   0.0008 = Avec

/65.2
2

79.03
301000008.0

2

3

0

2

0min




 mlcmhbA 







 

Armatures parallèle au grand côté :  

mlcmhbA /4.2301000008.0 2

0min  
 

Aux appuis :  

vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAmA

y

ua

x

ua





/4.265.5

/65.270.7

2

min

2

2

min

2

 

En travée : 

vérifiéeconditionmlcmAcmA

vérifiéeconditionmlcmAcmA

y

ut

x

ut





/4.270.7

/65.205.10

2

min

2

2

min

2

 

Espacements des armatures:  (BAEL91/A8.2, 42): 

L'écartement  des  armatures  d'une  même  nappe  ne  doit  pas  dépasser  les  valeurs  ci-

dessous: 

Armatures parallèles  à Lx: 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{3ℎ; 33𝑐𝑚} → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{90; 33𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 < 33𝑐𝑚 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Armatures parallèles  à Ly: 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{4ℎ; 45𝑐𝑚} → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{120; 33𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 = 20𝑐𝑚 < 45𝑐𝑚 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Vérifications à l’ELS :  

Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la direction la 

plus sollicitée.  
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Evaluation des moments Mx, My : 

𝜈 = 0.2; 𝜌 = 0.79 → {
𝜇𝑥 = 0.0642
𝜇𝑦 = 0.696  

On aura donc: 

𝑀𝑥 = 0.0642 × 105.40 × 3.552 = 𝟖𝟓. 𝟐𝟕𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝑦 = 0.696 × 85.27 = 𝟓𝟗. 𝟑𝟓𝑲𝑵. 𝒎 

Moments sur appuis : 

Mx=0.5х85.27=42.635KN.m 

My=0.5 х59.35=29.675KN.m 

Moments en travées : 

Mx=0.75х85.27= 63.95KN.m 

My=0.75 х59.35=44.51KN.m 

Vérification état limite de compression de béton :(Art. A.4.5,2 /BAEL91): 

𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎𝑏𝑐 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑠𝑡 =
𝑀𝑠

𝛽. 𝑑. 𝐴𝑠𝑡
; 

𝜌 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏. 𝑑
=

100 × 10.05

100 × 27
= 0.372 → 𝛽 = 0.9065, 𝛼1 = 0.283; 𝜅1 = 38.20 

𝜅 =
1

𝜅1
=

1

38.20
= 0.026 

𝜎𝑠𝑡 =
63.95 × 106

0.9065 × 270 × 1050
= 248.84𝑀𝑃𝑎 

𝜎𝑏𝑐 = 𝜅 × 𝜎𝑠𝑡 = 0.026 × 248.84 = 6.47𝑀𝑃𝑎 < 𝜎𝑏𝑐 = 15𝑀𝑃𝑎 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

Vérification de la contrainte de compression dans les aciers 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à faire. 

Conclusion : Le ferraillage adopté pour la dalle du radier à l’ELU est satisfaisant. 

b)Ferraillage du débord : 
Remarque : 

Les  armatures  de  la  dalle  seront  prolonger  et constituerons  ainsi le ferraillage du débord. 
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c) Ferraillage de la nervure : 
Les nervures sont  considérées comme des poutres doublement encastrées 

h=130cm ;b=70cm ; hd=30cm.Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS. 

Détermination des sollicitations : 

Sens y-y : 

ELU :𝐪𝐮 = 𝟏𝟓𝟓. 𝟏𝟑 × 𝟒. 𝟓𝟎 = 𝟔𝟗𝟖. 𝟎𝟖𝐊𝐍/𝐦 

 

figureVII-2-  Le chargement à l’ELU (KN/m) 

 

 

 

 

 

 

 

 

figureVII-3-  Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (KN.m) 

 

 

 

 

 

 

 

figureVII-4-Diagramme des efforts tranchants à l’ELU (KN) 
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ELS :𝐪𝐬 = 𝟏𝟒𝟎. 𝟕𝟑 × 𝟒. 𝟓𝟎 = 𝟔𝟑𝟑. 𝟐𝟖𝐊𝐍/𝐦 

 

figureVII-5-Le chargement à l’ELS (KN/m) 

 

figureVII-6-Diagramme des moments fléchissant à l’ELS (KN.m) 

 

 

 

 

 

 

 

 

figureVII-7-Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (KN) 
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Moments aux appuis  

Tableau VII-3-valeurs des moments aux appuis dans le sens y-y 

Moments en travées  

Tableau VII-4-valeurs des moments en travées dans le sens y-y 

sens x-x : 

ELU :𝐪𝐮 = 𝟏𝟓𝟓. 𝟏𝟑 × 𝟑. 𝟓𝟓 = 𝟓𝟓𝟎. 𝟕𝟏𝐊𝐍/𝐦 

 

Figure VII-8-  Le chargement à ELU (KN/m) 

Figure VII-9- Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (KN.m) 

 

 

 

 

 

 

Figu

re VII-10-  Diagramme des efforts tranchants à l’ELU (KN) 

AUX appuis M1 (KN.m) M2 (KN.m) M3 (KN.m) M4 (KN.m) 

ELU 0 483.70 1154.88 0 

ELS 0 339.71 811.10 0 

Aux appuis M1-2 (KN.m) M2-3 (KN.m) M3-4(KN.m) 

ELU 517.90 0 1175.04 

ELS 363.73 0 825.26 
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ELS :𝐪𝐬 = 𝟏𝟎𝟓. 𝟒𝟎 × 𝟑. 𝟓𝟓 = 𝟑𝟕𝟒. 𝟏𝟕𝐊𝐍/𝐦 

 

Figure VII-11- Le chargement à ELS (KN/m) 

 

Figure VII-12- Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (KN.m) 

 

Figure VII-13- Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (KN) 

Sollicitations maximales :                     

Sens transversal : 

..04.1175M maxtu mKN
 

mKN.88.1154M maxau 
 

..26.825M max ts mKN
 

..811.10 M max as mKN
 

.42.1247T maxu KN
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Sens longitudinal : 

..05.347M maxtu mKN
 

mKN.73.542M maxau   

..96.245M max ts mKN
 

..384.64 M max as mKN
 

.13.1776T maxu KN
 

Calcul du ferraillage des nervures :
 

Pour le ferraillage on prend le moment maximal aux appuis et en travées : 

ELU :(X-X)    : Mt=347.05KN.m     Ma=542.73KN.m 

                   (Y-Y)     :Mt=1175.04KN.m     Ma=1154.88KN.m 

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

 b=70cm ; h=130cm ; d=125cm ; fbc=14.2MPa ; σs=348MPa. 

Exemple de calcule : 

Sens x-x : 

Aux appuis : 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

542.73 × 106

700 × (12502) × 14.2
= 0.034 

𝜇 = 0.034 → 𝛽 = 0.983 

𝐴 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐
=

542.73 × 106

0.983 × (1250) × 348 × 100
= 12.69𝑐𝑚2 

En travée : 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

347.05 × 106

700 × (12502) × 14.2
= 0.022 

𝜇 = 0.022 → 𝛽 = 0.989 

𝐴𝑣 =
𝑀𝑡

𝛽. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐
=

347.05 × 106

0.989 × (1250) × 348 × 100
= 8.06𝑐𝑚2 
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Ferraillage des nervures à l’ELU. 

 

Tableau VII-5-ferraillage de la nervure aux appuis et en travées dans les deux sens 

Vérification à l’ELU : 

Condition de non fragilité : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23𝑏. 𝑑. 𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23 × 700 × 1250 × 2.1

400 × 100
= 10.56𝑐𝑚2. 

Aadopté=12.32cm2> Amin=10.56cm2 …………………..Condition vérifiée. 

Aadopté=12.32cm2> Amin=10.56cm2 …………………....Condition vérifiée. 

Aadopté=29.06cm2> Amin=10.56cm2 …………………....Condition vérifiée. 

Aadopté=29.06cm2> Amin=10.56cm2 …………………....Condition vérifiée. 

Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.2,2/ BAEL91 modifiées 99) : 

Sens x-x : 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 1776.13𝐾𝑁 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏. 𝑑
=

1776.13 × 103

700 × 1250
= 2.02𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = min{0.13𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝑎} = 3.25𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 2.02𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3.25𝑀𝑃𝑎………………….Condition vérifiée. 

Vérification de la contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏. 𝑑
=

1776.13 × 103

700 × 1250
= 2.02𝑀𝑃𝑎 

 

 M 

(KN.m) 

μ  Acal 

(cm2) 

Choix Aadocm
2 

St 

(cm) 

 

 

 

 

 

E 

LU 

 
longitu

dinal 

Appuis 542.73 0.034 0.983 12.69 4HA16+

4HA14 

chap 

12.32 16 

Travées 347.05 0.022 0.989 8.06 4HA16+

4HA14 

chap 

12.32 16 

Transv

ersal 

 

Appuis 1154.88 0.074 0.962 27.59 4HA25+

4HA20 

chap 

29.06 16 

Travées 1175.04 0.0756 0.960 28.13 4HA25+

4HA20 

chap 

29.06 16 
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𝜏𝑢̅̅ ̅ = min {

0.15𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝑎} = 2.5𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢 = 2.02𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2.5𝑀𝑃𝑎………………….Condition vérifiée. 

Armatures transversales :   

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

∅𝑡 ≥
∅𝑙

3
=

25

3
= 8.33𝑚𝑚 

 Soit le diamètre minimale des armatures transversales∅ = 10𝑚𝑚 

Espacement des armatures : 

-En zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ min {
ℎ

4
; 1.2∅𝑙} = min{32.5; 30} = 30𝑐𝑚 

Soit St=10cm. 

-En zone courante : 

𝑆𝑡 ≤
ℎ

2
= 65𝑐𝑚 

On opte pour St=15cm. 

Armatures transversales minimales :   

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003𝑆𝑡𝑏 = 0.003 × 15 × 70 = 3.15𝑐𝑚2 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3.15𝑐𝑚2 

Soit At=4HA12=4.52cm2 (2 cadres). 

Vérification à l’ELS :   

𝛼 <
𝛾 − 1

2
+

𝑓𝑐28

100
 

Avec : 𝛼 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

Sens x-x : 

Aux appuis :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

542.73

384.64
= 1.41 → 𝛼 = 0.1112 

𝛼 = 0.1112 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.455…………………..condition vérifiée. 
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En travée :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

347.05

245.96
= 1.41 → 𝛼 = 0.0562 

𝛼 = 0.0562 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.455…………………..condition vérifiée. 

Sens y-y : 

Aux appuis :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

1154.82

811.10
= 1.42  → 𝛼 = 0.1894 

𝛼 = 0.1894 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.460…………………..condition vérifiée. 

En travée : 

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

1175.04

825.26
= 1.42  → 𝛼 = 0.2131 

𝛼 = 0.2131 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.460…………………..condition vérifiée. 

Remarque : 

Vu que la condition est vérifiée en appuis et en travées, donc il n’est pas nécessaire de vérifier  

les contraintes du béton à l’ELS. 

On tenant compte du RPA, on utilise les armatures de peau suivantes : 

02 barres de Ф12 avec des épingles Ф8 comme le montre le schéma de ferraillage des 

nervures. 
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Conclusion 

Au cours de ce Projet de Fin d’Etudes, une étude parasismique et statique d’un bâtiment à 

usage d'habitation  a été réalisée. Situé à TIZI-OUZOU, cet immeuble d’habitation en béton 

armé de dix étages est caractérisé par un contreventement mixte. 

Le travail mené sur cette structure nous a permis de tirer les conclusions suivantes : 

Concernant le pré dimensionnement des éléments structuraux (portiques –voiles), nous avons 

veillé à pré dimensionner ces derniers en choisissant les dimensions les plus proches du 

minimum recommandé par les règlements parasismique et CBA. Pour notre cas nous avons 

pu valider ces choix dans le chapitre ferraillage, puisque les sections d’armatures sont 

correctes ainsi nous pouvons conclure que le rôle du  béton et l’acier a été assure.  

Concernant le choix du système de contreventement, du fait que la structure est composée de 

plusieurs portiques nous avons pris la décision de faire participer ces derniers  au 

contreventement tout en veillant à injecter le minimum de voiles possibles, dans le but de 

ramener le système a un contreventement mixte, conformément à  l’article 4-a du RPA99 

Version 003. On a essayé de respecter le critère de symétrie et d'éloigner le plus possible les 

voiles du centre de gravité de la structure afin d’éviter tout problème de torsion. Nous 

pouvons constater que les ferraillages des voiles et portiques est presque du même ordre de 

grandeur. Cette remarque vient du fait que leur fonction est la même et que leur pourcentage 

de participation au contreventement est presque égal.   

Le choix du type de fondation est conditionné par la lecture du rapport géotectonique et le 

respect de ses recommandations. Nous avons opté pour un radier général à  une profondeur de 

1.30 m. D’après le rapport de sol il n y a pas présence de nappes phréatiques ni couche de 

sable, donc le risque de liquéfaction des sols est écarté. Les recommandations exigées par les 

règlements concernant les fondations sont toutes  vérifiées. 

Après une analyse modale et un calcul sismique, les déplacements et la stabilité du bâtiment 

ont été vérifiés. Au final, le bâtiment est stable au renversement et au soulèvement.  

En définitif, nous pouvons conclure que grâce au calcul effectuer avec le logiciel ETABS, 

nous avons pu accélérer le travail surtout concernant les dispositions des voiles et en tirant 

rapidement les efforts internes max. 

En analysant aussi les résultats sous différentes combinaisons nous avons  constaté que  la 

prise en compte de l’action sismique entraine une hausse de 15 % du ferraillage des éléments 

structuraux relativement à l’étude statique. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

168 

BIBLIOGRAPHIE 

D.T.R-B.C-2.48 Règles parasismique Algériennes RPA 99 Courrèges en 2003. 

 

D.T.R-B.C-2-2 Charge permanents et charges d’exploitations. 

 

Jean-Pierre Mougins cour BAEL .91 ,modifie 99 et DTU associés. 

 

Le rapport de sol . 

 

 

















4HA8/ml(e=25cm)4HA8(st=25cm)

AA

4HA8(st=14cm)

EpingleØ6

HA8 (st=25 cm)

Coupe A-A

HA8(st=14cm)

ferraillage de l'acrotére

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Ferraillage  de l'acrotére   



1212

65

treillis soudes(0=6 TLE20)

2HA63HA10

ferraillage plancher
a corp creux

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Ferraillage  de plancher    



Ferraillage de balcon

5HA10(st=20)

4HA8(st=24)

95

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Ferraillage  des balcon    



7HA12  e=14cm

6HA10  e=17cm

7HA12 e=14cm

5HA8  e=20cm

HA8  e=15cm

7HA14 (esp=14cm)

5HA8  e=20cm

7x10 7x10e=15 const.7x10 7x10e=15 const.

A

A

Ferraillage de la Poutre Palière (25x30) :

3T14

3T14

Cad. T8x1.15
Etr. T8x75

8

7

257
20

8
25

50

Ferraillage de l'escalie  :

15
165

36

1550
337

50
60

36

50

160

50165
15

16515

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Ferraillage des escalier     



10HA8(st=10)

5HA8(st=20)

100

Ferraillage de la salle

machine

10HA8(st=10)

5HA8(st=20)

sens Y-Y

100

sens X-X

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

ferraillage salle machine





3Cadres en 2 U T8    

3x2U 
superposes(avec alternance 

dans l'orientation)

 34

39

 34

39

8

11

 13

 16

8

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

Ferraillage  des poteaux   

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

HA16

HA08

40



REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

Ferraillage  des poutres  

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

3HA14

3HA12HA8

25

3HA14

HA8

25

poutres principales

8x9 55555 8x958x95 5

117,5

450300300

117,5

1

1

2

2

1

1

2

2

1

1

2

2

3T14 L=4m

30
3.70

3T12 L=2.25m

305.90
3T14 L=6.20m

55

3T14 L=10m

9.70

30225

3T12

7.50
3T14 L=7.80m

30
3T12 L=3.10m3T12 L=1.60m3T12 L=1.60m

3HA12

Coupe 1-1Coupe 2-2

280335300 355

8x9 5558x958x95 8x95 55

A

B C D

55

3T12 L=1.80m

12m
3T14 L=12m

30
11.70

3T14 L=12m

30
1.10

3T12 L=2.50m

3HA14

3HA12HA8

25

3HA14

HA8

25

poutres secondaires

Coupe 1-1Coupe 2-2

1

1

2

2

2

2

1

1

1

1

1

1

1

1
3T14 L=3.10m

30 2.80

55

2

2



voiles transversales

(HA14 ,St=15 [cm])

(5HA14 ,St=11 [cm])(4epHA8/ml)

(5HA12 ,St=20 [cm])

(5HA14 ,St=11 [cm])

40 260 40

45

Attnt.T14    L=2.40m
40

3.4015 15

e=20cm

(5HA14 ,St=11 [cm])

(HA14 ,St=15 [cm])

HA14  L=3.70m

HA12

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

Ferraillage des voiles transversales   

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

(8HA12 ,St=12 [cm])

(HA14 ,St=15 [cm])

(8HA12 ,St=12 [cm])(4epHA8/ml)

(6HA12 ,St=15 [cm])

40 410 40

40

4.9015 15

e=15cm

HA12;HA14 

 L=2.40m  

(8HA12 ,St=12 [cm])

(HA14 ,St=15 [cm])

HA12

  L=3.70m

Attnt.HA14;HA12   



voiles longitudinales

(3HA12 ,St=11 [cm])

(4HA12 ,St=8 [cm]) (4epHA8/ml)

(4HA12 ,St=25 [cm])

40 195

(HA12 ,St=15 )

Attnt.T14    L=2.40m
40

2.3515 15

e=25cm

HA12  L=3.70m

HA12

(3HA12 ,St=11 [cm])

(4HA12 ,St=8 [cm])

(HA12 ,St=15 )

(10HA14 ,St=10 [cm])

(HA14 ,St=15 [cm])

(10HA14 ,St=10 [cm])(4epHA8/ml)

(5HA12 ,St=20 [cm])

40 315 40

45

Attnt.T14    L=2.40m

(10HA14 ,St=10 [cm])

(HA14 ,St=15 [cm])

40

3.9515 15

e=20cm

HA14  L=3.70m

HA12

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

Ferraillage des voiles longitudinales    

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA



5HA10/ML

5HA12/ML

5HA10/ML

4epingle HA8

20

REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Ferraillage  du voile péripherique  



REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

Ferraillage  de radier générale  

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Sens X-X :

4HA10/mL 5HA14 (e=20 cm)

5HA16(e=20 cm)

230

A B

56x106x157x105

40

4HA16+4HA14

2HA12

4HA16+4HA14

1

1

Coupe 1-1

2HA12

HA12

HA8

4HA16FIL+4HA14Chap

4HA16FIL+4HA14Chap

70



REPUBLIQUE  ALGERIENNE  DEMOCRATIQUE  ET  POPULAIRE

TITRE:

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

FACULTE DU GENIE DE LA CONSTRUCTION

UNIVERSITE MOULOUD MAMMERI DE TIZI-OUZOU

Ferraillage  de radier générale  

PLANCHE N° 

DIRIGE PAR :

ETUDIE PAR :

Mme SI AHMED-H

Mr ZEMOURI MALEK   

  PROMOTION 2016-2017
ECHELLE :1/25

Melle   SAIDOUN FAZIA

Sens Y-Y :

4HA10/mL
5HA12 (e=20 cm)

5HA14(e=20 cm)

380

70

17x15 7x10 5

4HA25+4HA20

1

1

5 6x10

2HA12

4HA25+4HA20

Coupe 1-1

2HA12

HA12

HA8

4HA25FIL+4HA20Chap

4HA25FIL+4HA20Chap

70




