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                                                                                      Introduction générale 
 

 
 

Introduction générale : 

 Dans l’état actuel des choses, il est question de prévoir les modes de déformation des 

constructions sous l’effet des secousses, et de maîtriser l’importance de ces déformations et 

contraintes sur l’ensemble de la structure porteuse et sur chacun des éléments qui la 

composent. Puis, la résistance des matériaux utilisés, leur mise en œuvre et leurs 

caractéristiques diverses définies par l’ingénieur, doivent permettre à la construction de 

répondre aux sollicitations d’origine sismique. 

 

           Mais c’est bien la conception architecturale qui va conditionner la façon dont les 

bâtiments se déforment. Plus celle-ci est régulière, plus le bâtiment  a de chances de bien se 

comporter lors d’un séisme majeur. 

Un « comportement régulier » n’implique pas une architecture pauvre, mais la prise en 

considération de la réponse « dynamique » de la structure aux secousses. 

 

     L’ingénieur va définir des qualités de matériaux, des dispositions constructives et des 

dimensions pour chaque élément de la construction qui permettent de limiter les déformations 

de celle-ci. Et, qui permettent, si les secousses sont vraiment trop fortes, de contrôler leur 

endommagement en empêchant la rupture brutale et l’effondrement.  

 

      L’Algérie présente une vulnérabilité élevée aux séismes. L’implantation d’un ouvrage 

quelconque nécessite de prendre en compte plusieurs paramètres (degré de sismicité, qualité 

du sol, forme de la structure, le type de contreventement à choisir…)  

      Notre projet de fin d’étude consiste en l’étude d’un bâtiment à 13  étages, à usage 

d’habitation et commerciale , dont la forme en plan est irrégulière. 

       Notre travail se subdivisera en trois parties principales : 

Dans la première partie, nous présenterons d’abord l’ouvrage, ses constituants et les 

matériaux de construction. Puis, nous procèderont au pré dimensionnement des éléments. 

Enfin, nous calculerons les ferraillages des différents éléments secondaires (acrotère, 

escalier…etc.). 

La deuxième partie aura pour objectif la détermination des ferraillages des éléments  

principaux, pour y arriver, nous effectueront d’abord une analyse dynamique en réalisant un 

modèle3D à l’aide d’un logiciel de calcul (ETABS), qui nous permettra d’avoir les résultats 

suivants: 

 Les caractéristiques vibratoires (périodes propres et modes propres) de la structure. 

 Les sollicitations dans les éléments structuraux, poutres, poteaux et voiles. 

Enfin dans la troisième et dernière partie, nous aborderons l’étude des fondations. 
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I. 1  Introduction : 

 

            Ce projet, proposé par un bureau d’étude consiste en l’étude et  le calcul d’une tour 

(R+10+2ss) a usage mixte (habitation et commercial). Il est d’importance moyenne (groupe 

d’usage II). Ce  bâtiment est implanté à Bejaia, ville classée selon le RPA 99 version 2003 

comme étant une zone de moyenne sismicité (zone II-a). Cet ouvrage est composé de : 

 Un (01) rez de chaussé a usage de service et habitation. 

 Dix (10) étages à usage d’habitation. 

 Une(01) cage d’escalier. 

 deux(02) cages d’ascenseur adjacentes. 

 Deux sous sol a usage d’habitation. 

 Un vide 

 

 I.2 Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

          Les dimensions de l’ouvrage sont : 

 Longueur totale : L=23.2m 

 Largeur totale : L=20.3m 

 Hauteur du rez-de-chaussée :     𝑕𝑅𝐷𝐶 = 3.06𝑚.           

 Hauteur d’étage courant :    𝑕𝑒𝑡𝑎𝑔𝑒 = 3.06𝑚. 

 Hauteur totale :H =41m. 
 

I.3 Eléments composants l’ouvrage : 
      I.3.1 L’ossature : 

                L’immeuble est a ossature mixte composée de : 

 poteaux et poutres formant un système de portique destiné a reprendre la totalité des 

charge et surcharges verticales. 

 D’un ensemble de voiles en béton armé disposés dans les deux sens assurant la rigidité 

et la stabilité de l’ouvrage vis à vis des charges horizontales et reprennent une partie des 

charges  verticales. 

 

      I.3.2  Les planchers : 

            Les planchers seront réalisés en : 

 corps creux avec une dalle de compression pour tous les niveaux. 

 dalles pleines : Elles sont prévues pour les balcons, dalle de la salle machine et une 

partie de les plancher.  

          

      I.3.3  Les escaliers : 

            L’escalier est une succession de gradins  permettant le passage à pied entre différents 

niveaux d’un bâtiment. Notre bâtiment  comporte une cage d’escaliers balancés composé de 

trois volées droite. 

      I.3.4   La cage d’ascenseur : 



Chapitre I                        présentation et description de l’ouvrage                
 

 2 

                Notre bâtiment comporte deux cages d’ascenseur adjacentes réalisées en voiles coulés 

sur place. 

         I.3.5   Terrasse  

Notre bâtiment est muni de cinq terrasses accessibles. 
 

         I.3.6  Les revêtements : 
               Ils sont en :  

 Plâtre et enduits pour les cloisons et les plafonds. 

 Mortier de ciment pour les murs de façade et la cage d’escaliers. 

  Carrelage pour les planchers et les escaliers. 

 Céramique pour les salles d’eau et les cuisines. 

 

          I.3.7  Le remplissage (maçonnerie) : 

        La maçonnerie du bâtiment est réalisée en briques creuses : 

- Les murs extérieurs en double parois de briques (10cm et 10cm d’épaisseur), séparés 

par une lame d’air de 5cm d’épaisseur. 

- Les murs intérieurs sont constitués d’une seule paroi de brique de 10cm d’épaisseur. 

          I.3.8  Les fondations :  
  Base de l’ouvrage qui se trouve en contact direct avec le terrain d’assise. Leur fonctions est de : 

 Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure. 

 Transmettre ces actions au sol dans de bonne conditions de façon a assurer la stabilité du 

bâtiment. 

          Le type de fondation dépend essentiellement de la nature du sol et de l’importance de 

l’ouvrage. 

     

          I.3.9 Le  coffrage : 

On opte pour : 

 un coffrage classique en bois pour les portiques. 

 Un coffrage métallique pour les voiles.  

 

 

I.4  Hypothèse et règlement  de calcul : 

          Le calcul du présent ouvrage se conforme, aux prescriptions  algériennes de construction  

notamment  le RPA99 modifié en 2003, DTR –BC2 et aux  règles BAEL91  basée sur la 

théorie des états limite  

          I.4.1 Etat limite ultime (ELU) : 

       Correspond à la valeur maximale de la capacité portante de la structure soit à : 

 L’équilibre statique.  

 La résistance de l’un des matériaux de la structure.  

 La stabilité de forme. 

    Hypothèses : 

 Les sections droites et planes avant déformation, restent les mêmes après déformation. 

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

 Le béton tendu est négligé dans les calculs. 

 L’allongement unitaire de l’acier est limité à 10‰ et le raccourcissement unitaire du 
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béton est limité à 3,5‰ dans le cas de la flexion simple ou composée et à 2‰ dans le 

cas de la compression simple. 

 

 I.4.2 Etats limites de service (ELS) : 

           Constituent la frontière au-delà desquelles les conditions normales d’exploitation 

et de durabilité de la structure ou de ses éléments ne sont plus satisfaites soit par : 

 L’ouverture des fissures. 

 La déformation des éléments porteurs 

 La compression du béton. 

    Hypothèses : 

 Les sections droites et planes avant déformation, restent les mêmes 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. 

 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. 

I.5 Les matériaux    

                                                                                                                                                                             

Caractéristiques  mécaniques des matériaux  

           I.5.1 Le béton :   

          De point de vue mécanique, il est défini par sa résistance  à la compression qui dépend de 

la granulométrie, le dosage en ciment, la qualité d’eau de gâchage et l’âge du béton. Le béton 

utilisé est dosé à 350 kg  m
3
 de ciment artificiel 325 (CPA325). 

A  titre indicatif nous avons pour 1 m
3
 de béton armé : 

 Sable : 380  à 450dm
3
 ( dg ≥5mm

2
)  

 Gravillon : 750 à 850 dm
3
 (dg ≤ 25 mm

2
)  

 Ciment : 300 à 400 kg  

 Eau  150 à 200 L 

     Une étude de composition du béton et des essaies de convenance doivent être réalisé par un 

laboratoire. 

I.5.1.1 caractéristique  physique et mécanique du béton : 

a) Résistance caractéristique à la compression du béton : 

 

             Le béton est défini par la valeur de sa résistance à la compression  à l’âge  de 28 jours, 

notée fc28 .cette valeur  est déterminée par écrasement d’éprouvettes  normalisées (16x32) 

par compression axial  à l’âge de 28 jours. 

       Dans notre projet, fc28=25mpa, cette valeur est choisie en tenant compte des règles de 

contrôle qui vérifient  qu’elle est atteinte. 

     La résistance du béton à la compression  avant 28jours est donnée conformément à l’article  

(ARTA-2.1, 11 BAEL91) par : 

 

 fcj =      
𝑗

4.76+.83fc28𝑗
fc28   pour f c28  ≤40MPa 

 fcj = 
𝑗

1.40+.95𝑗
 fc28    pour fc28  ≥40MPa 
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       b) résistance caractéristique du béton à la traction :  

Elle est donnée  par la formule suivante : 

 

ftj=.6+.006 fcj     valable pour fcj ≤60MPa.( ART A-2.1,12BAEL91) 

 

D’où à t =28 jours : ft28 =06+006(25)=2.1MPa 

                     c) Contrainte  limite du béton : 

 Etat limite ultime : 

Elle est donnée par la formule suivante :  

                 𝑓𝑏𝑐 =  
0.85

θ  γb
  fcj    en MPa (Art A-4.341 BAEL91) 

avec :  

 

𝛾𝑏 : Est le coefficient de sécurité partiel          𝛾𝑏 = 1.5      Situation courante                            

                                                                         𝛾𝑏 = 1.15    Situation accidentel   

          

θ : est coefficient de durée (t) de l’application de l’action : 

                 θ =1 pour t > 24 heures. 

                 θ = 0.9 pour 1h ≤    t    ≤  24  

                 θ =0.85 pour t≤ 1h 

Cas courant :  𝜃 = 1    𝑒𝑡  𝛾𝑏 = 1.5 

                               𝑓𝑏𝑐 = 14.2 𝑀𝑝𝑎 

Cas accidentel :  𝜃 = 0.85    𝑒𝑡  𝛾𝑏 = 1.15 

                               𝑓𝑏𝑐 = 21.74 𝑀𝑝𝑎 

 État limite de service : 

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

      bc = 0,6.fc28 en  MPa         (Art A-4.5, 2 BAEL91). 

D’où    bc = 0,6x25=15MPa.              

d) Diagramme contraintes-déformations: 

                Dans  le calcul du béton armé relatif aux états limites, les diagrammes réels sont 

remplacés par les diagrammes conventionnels suivant : 

l’état limite de service : 

Le béton est supposé comme élastique linéaire, la relation contrainte déformation est illustrée par 

la figure 1 
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Figure I.1: Diagramme  contraintes-déformations du béton (ELS). 

 

 A l’état limite ultime : 

La relation contraintes déformation est présentée par le diagramme parabole rectangle dans la 

figure 2 

 

Figure I.1: Diagramme contraintes-déformations du béton (ELU) 

 

 

Le diagramme est composé : 

 D’un tronçon de courbe parabolique dont la déformation relative est limitée à 2‰ (état 

élastique). 

  Donc : 20  bc 0 
/00       bc = 0.25fbc .10

3
bc = (4.10

3
bc ). 

 D’une partie rectangle (état plastique)  

         2‰    bc     3.5 ‰  bc

b

c
bc f

f



 28.85.0

.  
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e) Contrainte tangente conventionnelle : 

 Elle est donnée par la formule suivante : 

 
db

Tu
u

.0

   (Art A-5.1,1BAEL91 ) . 

Avec     b0 : la largeur de l’âme. 

             d : la hauteur utile de la poutre 

             Tu : la valeur de calcul de l’effort tranchant vis-à-vis  de l’état limite ultime. 

Cette contrainte doit respecter les valeurs suivantes 

    u = min (0,13 fc28     , 5)  MPa             pour  la fissuration peu nuisible. 

   u = min (0,10 fc28   , 4)    MPa     pour la fissuration préjudiciable ou très préjudiciable. 

f) Module de déformation longitudinale : 

 Le module d’élasticité est défini comme étant le rapport de la contrainte normale et la 

déformation engendrée. Selon la durée de l’application de la contrainte on distingue deux 

sortes de modules  

g) Module de déformation instantanée : 

  Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure à 24 heures, le module de 

déformation longitudinale de béton vaut : 

          Eij = 11000  3
cjf     en  MPa   (Art A-2.1, 22BAEL91). 

D’où pour fcc28 = 25MPa  Ei28 = 32164.20 MPa 

h) Module de déformation différée : 

 Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée et afin de tenir compte de l’effet 

du fluage du béton nous prendrons un module égal: 

    Evj = 33700 cjf     en MPa    (Art A-2.1, 22BAEL91)  

h) Module de déformation transversal: 

 Le module de déformation transversal note G est donné par la relation suivante :                     

                        G = 
 12

E
 

 Avec      E : module de Young. 

  : Coefficient de poisson.  

i) Coefficient de poisson (Art A-2.1,3 BAEL91) : 

 C’est le rapport des déformations relatives transversales et celles longitudinales. Il sera pris 

égale à 0,2 à l’ELS, pour le calcul des déformations et justification des contraintes, et pris 
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égale à 0 à  L’ELU (béton fissuré). 

          I.5.2 L’Acier : 

 L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la compression. Il 

est utilisé pour équilibrer les efforts de traction auxquels le béton résiste mal. Dans notre 

projet on utilisera deux types d’acier dont les principales caractéristiques sont données dans le 

tableau suivant : 

   

a) Module d’élasticité longitudinale : 

              Le module d’élasticité longitudinal (ES) a une valeur constante quelque soit la nuance 

de l’acier. Es=200000 MPa (Art II 1 BAEL99). 

b) Coefficient de poisson des aciers : 

Le coefficient de poisson  pour les aciers est pris égal à 0,3. . 

c) Limite d’élasticité Fe: 

C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique donne une déformation résiduelle de 

2 0 
/00.            

d) Diagramme contraintes-déformations : 

Le diagramme contraintes déformations est illustré dans la figure 3 (Art A-2.2, 2BAEL91).

 

Figure I.2 : Diagramme  contraintes-déformations de l’acier. 

 

 

Nomination     Type d’acier       Symbole 

Limite 

D’élasticité 

Fe en MPa 

Coefficient de 

fissuration 

Coefficient de 

scellement 

       Haute    adhérence FeE400      Acier en Barre   HA 400 1.6 1.5 

        Treillis soudé (TS) 

            TL 520 (<6) 
   Acier en treillis   TS 520 1.3 1 
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e) Contrainte limite de l’acier : 

 Etat limite ultime ELU : 

 La contrainte limite de déformation de l’acier est donnée par (Art A-4.3, 2 BAEL91). 

 s = fe / s     avec     s : Coefficient de sécurité 

- s = 1,15    En situation durable  

- s = 1,00    En situation accidentelle 

 Etat limite de service ELS : 

 Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), on 

limitant les contraintes dans les armatures tendues sous l’action de sollicitation de service 

d’après les règles BAEL91. On distingue trois cas de fissurations : 

1) Fissuration peu nuisible (Art A-4.5, 32 BAEL91) : 

 Cas des éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, la contrainte n’est soumise à 

aucune limitation: 

 s    s  =  fe /γs 

 Les valeurs exactes obtenues sont :  

                             s = 235 MPa ……………......pour les RL 

                          s = 400 MPa ………………..  Pour les HA 

2) Fissuration préjudiciable (Art A.4.5, 33, BAEL 91): 

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

aux intempéries ou à des condensations. Dans ce cas, il faut vérifier que la contrainte de 

traction des armatures est limitée à : 

 tjes f;fmin  1103
2     

         Les valeurs exactes obtenues sont : 

- s = 201,7MPa………………pour les HA 

- s = 156MPa……………... pour les RL 

3) Fissuration très préjudiciable :  (Art A-4.5.3, BAEL91) : 

C’est le cas d’un milieu agressif ou doit être assurée une étanchéité. Dans ce cas, la contrainte de 

traction des armatures est limitée à :  

-    s    = min  1/2 fe  , tjf90     
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 Avec:     : Coefficient de fissuration                                                                                                 

    = 1,00 ………………….Pour les RL 

              = 1,6………………….Pour les HA  

Les valeurs exactes obtenues sont : 

- 
s = 165MPa………………pour les HA 

- 
s = 130MPa……………... pour les RL 

f) Protection des armatures (Art A-7.2, 4 BAEL91) : 

 Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets d’intempéries et 

des agents agressifs, il faut que l’enrobage (c) des armatures soit conforme aux prescriptions 

suivantes : 

 C ≥5cm : Pour les éléments exposés à l’air marin, aux embruns ou aux brouillards salins 

ainsi que pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives. 

 C ≥3 cm : Pour les éléments situés au contacte d’un liquides (réservoir, tuyaux, 

canalisations). 

 C ≥1cm   : Pour les parois situées dans les locaux couvert et clos. 

Pour les éléments exposes aux intempéries, on va prendre c = 3cm. 

Pour les éléments qui se trouvent à l’intérieur de la structure on va prendre c = 2,5 cm.  
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 II.1 Introduction : 

 

      Le pré dimensionnement permet d’évaluer les dimensions des éléments de la  structure, tels que les 
planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux et en fin les voiles. Ces dimensions 

peuvent changer lors de l’introduction de la charge sismique. 

II.2 Pré dimensionnement des éléments : 

1.  Planchers : 

Les planchers sont des éléments horizontaux limitant les différents niveaux d’un bâtiment. Ils 

s’appuient sur les éléments porteurs tel que : murs porteurs, poteaux, poutre…. 

  Leur fonctions principales est de : 

 Reprendre et repartir les charges vers les éléments porteurs. 

 Isolation thermique et phonique. 

 Resistance aux incendies. 

     Les planchers seront réalisés en : 

1.1) Corps creux avec une dalle de compression reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton 

armé placées dans le sens de la plus petite portée. 

           La hauteur totale du plancher doit vérifier : 

ℎ𝑡 ≥
𝐿

22.5
                         Avec         L : porté libre maximale dans le sens des poutrelles. 

                                                        ht : hauteur totale du plancher.       

L max= 420 cm. 

ht  ≥ 
L

22.5
  = 

420

22.5
 = 18.66 cm. 

On optera pour plancher de (16+4) = 20cm 

 Epaisseur du corps creux est de 16 cm  

 Epaisseur de la dalle de compression est de 4 cm. 

 

 
 

 

1.2) Dalle pleine : 

Leur épaisseur est donnée par la loi suivante : 

ep ≥ L/10   avec L : porté du balcon   L = 145 cm 

ep = 145/10= 14.5cm   

   On prend ep = 15 cm 

2. Les poutres : 

  Le dimensionnement des poutres se fait par le BAEL91 modifié 99 (condition de la flèche), il doit 

être vérifié par la RPA99/03. Il est donné comme suit : 

 

 

Figure II.1 : schémas d’un plancher courant 
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 h : La hauteur de la poutre :       
L

15
≤h≤

L

10
 . 

 b : La largeur de la poutre :          0 ,4h ≤ b ≤ 0,7h 

 L : La portée libre max entre nus d’appuis. 

On distingue : 

   2.1    Les poutres principales :  

          Elles sont les poutres porteuses et servent comme appuis aux poutrelles. 

On a          L : Portée max considérée entre nus d’appuis 

                L = 510cm. 

    Hauteur :           h :    
510

15
 ≤ h ≤ 

510

10
 

                 34 ≤ h ≤51 

                Soit   h = 45cm. 

   Largeur :                 b : 0 ,4h ≤ b ≤ 0,7h 

                0,4 x 45 ≤ b ≤ 0,7 x 45 

               18 ≤ b ≤ 31.5 

              Soit   b = 30cm.     

2.2      Les poutres secondaires :  

Ce sont des poutres parallèles aux poutrelles, elles assurent le chainage. 

                  On à          L =420 cm 

                  
420

15
≤ h ≤

420

10
  

        28 ≤ h ≤ 42 

Soit  h = 35cm. 

0,4x35 ≤ b ≤ 0,7x35 

14 ≤ b ≤ 24.5       

Soit   b = 25cm. 

En résume : 

 Poutres principales : (30 X 45) cm. 

 Poutres secondaires : (30 X 35) cm.  

 

  3.   Les voiles :  

       Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place. Ils sont destinés 

essentiellement à reprendre les efforts horizontaux, leur pré dimensionnement sera conforme aux 

règles du RPA 99 addenda 2003 qui exigent les conditions suivantes (ART.A.7.7.1) : 
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3.1) L’épaisseur :  

- a  ≥ 15 cm épaisseur minimale 

- a  ≥ max( 
he

25
, 

he

22
 , 

he

20
 ) 

he = he max – htp = 306 – 20 = 286cm.       

𝑎 ≥
286

20
= 14.3 cm. 

On choisi une épaisseur du voile constante pour toute le structure : 

 a = 20 cm. 

3.2) La largeur : 

Selon le RPA un élément est considéré comme un voile si la condition suivante est vérifiée : 

𝐿𝑚𝑖𝑛 ≥ 4 × 𝑎 

 

II.3 Vérifications relatives aux exigences du RPA : 

 

dimensions pp ps voile vérifié 

h 45 35 / oui 

b 30 25 / oui 

h/b 1.5≤4 1.4≤4 / oui 

a / / 20 ≥ 15 oui 

 

  II.4   Les poteaux : 

        Le pré dimensionnement des poteaux se fait à l’ELS en considérant un effort de compression 

axial «Ns» qui est repris uniquement par la section du béton. La section transversale des poteaux est 

donnée par :  

S ≥
Ns

σb
                        Avec :   

                Ns : effort de compression revenant au poteau le plus sollicité. 

       Ns = G + Q 

 бbc : contrainte admissible du béton à la compression. 

       бbc  = 0,6fc28 = 15MPa 

S : section transversale du poteau. S = b x h. 

       NB : L’effort normal «N» sera déterminé à partir de la descente de charge en considérant le 

poteau le plus sollicité. On détermine d’abord les charges et les surcharges du bâtiment. 

 

II.4.1 Détermination des charges et surcharge : 

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

a) Plancher terrasse (inaccessible) : 

 

 

 

 

N° 
Elément Epaisseur   (cm) 

Poids volumique 

(KN/m
 3
) 

Charge 

(KN/m
2
) 

(horizontale) 

1 Couche de gravillons 05 17 0,85 

2 Etanchéité multicouches 02 06 0,12 

3 Béton en forme de pente 07 22 1,54 

4 Isolation thermique 04 04 0,16 

5 Feuille de polyane 0,2 5 0,01 

6 Dalle en corps creux (16+4)  2.80 

7 Enduit sous plafond 02 10 0,20 

 GTOT = 5.68 

     

 

 

 

 

  b) Plancher terrasse accessible : 

 
                                

 

 

 

 

 

 

Figure II.2 : Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible 

 

Tableau II.1 : Charge permanente de la terrasse inaccessible 

 

Figure II.3 : Coupe transversale du plancher terrasse accessible 
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N° 
Elément 

 

Epaisseur   

(cm) 

Poids volumique 

(KN/m
 3
) 

Charge 

(KN/m
2
) 

(horizontale) 

1 revêtement en carrelage  02 22 0,44 

2 mortier de pose 02 22 0,44 

3 

Etanchéité 

multicouches 02 06 0,12 

4 

Béton en forme de 

pente(1٪) 7 22 1.54 

5 Isolation thermique 04 04 0,16 

6 feuille de polyane 0.2 5 0.01 

7 Dalle en corps creux (16+4)  2.8 

8 Enduit sous plafond 02 10 0,20 

                                                                  

 

      

 

 

      c) Plancher d’étage courant : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                         

G tot=5,71 

 

Figure II.4 : Coupe transversale du plancher d’étage courant 

 

Tableau II.2 : Charge permanente de la terrasse accessible. 
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Elément Epaisseur (cm) 

Poids 

volumique 

(KN/m
3
) 

Charge  

(KN /m
2
)  

1 
Revêtement en 

carrelage 
02 22 0,44 

2 Mortier de pose 02 22 0,44 

3 Couche de sable 03 18 0,54 

4 Dalle en corps creux (16+4)  2,80 

5 Enduit en plâtre 2 10 0,2 

6 
Cloison de séparation 

interne 
10 09 0,90 

7 
enduit sur les deux 

cotés de la cloison 
4 10 0,4 

 GTOT = 5,72 

 

 

 

      d) Les murs :  

     d.1) Murs extérieurs : 

 

                        

 

 

 

 

 

    

 

N° Elément Epaisseur (cm) 
Charge (KN/m

2)
 

(verticale) 

1 Enduit de ciment 02 0,36 

2 Briques creuses 10 0,90 

3 L’âme d’air 05 00 

4 Briques creuses 10 0,90 

5 Enduit de plâtre 02 0,20 

 GTOT = 2,36 

Figure II.5 : Coupe transversale du mur extérieure 

Tableau II.3 : Charge permanente du plancher courant 

Tableau II.4: Charge permanente des murs extérieurs 
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 Les surcharges d’exploitations : 

Les surcharges d’exploitations sont données par le DTR sont : 

 Plancher terrasse (inaccessible)…………………...Q = 1,00 KN/m
2
. 

 Plancher terrasse accessible…………………………Q = 1,50 KN/ m
2
. 

 Plancher étage courant à usage d’habitation………Q = 1,50 KN/m
2
. 

 L’escalier………………………………………….Q = 2,50 KN/m
2
. 

 Balcon…………………………………………….Q = 3,50 KN/m
2
. 

 L’acrotère…………………………………………Q = 1,00 KN/m
2
. 

 

 

II.4.2 Détermination de l’effort normal N par la descente de charge : 

    Les charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité : 

a)  Surface d’influence :  

                                                                                                       4m                             2,85m 

 Surface d’influence net:                                                                          4m               0,3m       

2,85m                 

Snet = s1 + s2 + s3 + s4 

   S1 = 2 * 1.85 = 3.7m
2          

  
s2 = 1,425 * 1,85 = 2.63 m

2
                            3,7m

     
 

    
 S3 = 2 * 2.05 = 4,1 m

2 
     

 s4 = 1,425 * 2,05 = 2,92 m
2
 

 Snet= 3,7 + 2,63 + 4,1 + 2,92  

         =13,35m
2
                                            4m                    0,3m        2,85m 

                                                                                         

                                             4,1m 

 

 Surface d’influence brute: 

Sbrute = (2+0,3+1,425)*(1,85+0,25+2,05)=15,45m
2 

 

 

 

 

 

b) Poids propre revenant aux éléments de la structure : 

 

 Plancher terrasse inaccessible……..G = 5,68 Kn/m
2
 

 Plancher terrasse accessible………..G = 5,71 Kn/m
2
 

 Plancher d’étage courant…………..G = 5,72 Kn/m
2
 

 

               b.1) Poids des planchers : 

 

Poids propre revenant au plancher terrasse inaccessible: 

            𝑃𝑝𝑡𝑖 = 𝑆𝑛𝑒𝑡 × 𝐺 = 13.35 × 5.68 = 75.83 𝐾𝑛 

      

 

                                                       1,85m                                                                           

 

 

                                                                           2,05m 

 

                          2m                             1,425m 

  S1 S2 

 

   S3  S4 

Figure II.6 : surface d’influence 
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Poids propre revenant au plancher terrasse accessible 

            𝑃𝑝𝑡𝑎 = 𝑆𝑛𝑒𝑡 × 𝐺 = 13.35 × 5.71 = 76.23 𝐾𝑛 

Poids propre revenant au plancher étage courant: 

           𝑃𝑝𝑒𝑐 = 𝑆𝑛𝑒𝑡 × 𝐺 = 13.35 × 5.72 = 76.36 𝐾𝑛   

                b.2) Poids des poutres : 

         Poutre principales : 

𝑃𝑝𝑝 =  0.3 ×  0.45 × 3.9 × 25 = 13.16 𝐾𝑛 

         Poutre secondaires :                                    poids total des poutres : 𝑃 = 20.65 𝐾𝑛 

𝑃𝑝𝑠 =  0.25 ×  0.35 × 3.425 × 25 = 7.49 𝐾𝑛 

 

 

b.3) Poids des poteaux :  

      Pour tenir compte du poids du poteau nous allons choisir une section de 30x30 cm
2
. 

𝑃𝑝𝑡 =  0.3 × 0.3 × 3.06 × 25 = 6.885 𝐾𝑛 

 

c) Surcharges d’exploitations : 

        Pour le calcul des surcharges on utilise la surface d’influence brute. 

   c.1) Plancher terrasse inaccessible : 

    𝑄0 = 1 × 15.45 = 15.45 𝐾𝑛 

   c.2) Plancher étage courant :  

𝑄1 = 1.5 × 15.45 = 23.17 𝐾𝑛 

 

II.4.3 Loi de dégression des surcharges : 

 

     Les règles BAEL nous imposent une dégression des surcharges d’exploitation et ceci 

pour tenir compte du non simultanéité du chargement sur tous les planchers.                   
             

                                     Etage        charge d’exploitation       charge d’exploitation cumulée 

 
                                     E0                    Q0                                 Qt= Q0 

 

                                     E1                     Q1                                Qt= Q0+Q1 

 
                                     E2                     Q2                                Qt=Q0+0,95(Q1+Q2) 

 

                                     E3                     Q3                                Qt=Q0+0,90(Q1+Q2+Q3) 
  

                                     E4                     Q4                                Qt=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) 

 
                                      

 

                                     En                     Qn                               Qt=Q0+
3+n

2n
 (Q1+Q2+……+Qn) 

           

  Remarque : le coefficient 
3+n

2n
 étant valable pour n ≥ 5 
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II.4.4 Calcul des surcharges selon la loi dégression: 

Terrasse    Qt=Q0=15,45 Kn 

10
eme 

          Qt= Q0+Q1=38,62 Kn 

9
eme 

            Qt= Q0+0,95(Q1+Q2)=59,47 Kn 

8
eme

             Qt=  Q0+0,90(Q1+Q2+Q3)=78 Kn 

7
eme  

           Qt= Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4)=94,23 Kn 

6
eme 

            Qt= Q0+0,80(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)=108,13 Kn 

5
eme   

           Qt= Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)=119,71 Kn 

4
eme   

           Qt= Q0+0,714(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7)=131,25Kn 

3
eme 

            Qt= Q0+0,687(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8)=14,79 Kn 

2
eme 

            Qt= Q0+0,666(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9)=154,33 Kn 

1
er  

              Qt= Q0+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10)=166,05 Kn 

RDC           Qt= Q0+0,636(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+Q11)=177.54 Kn 

SS1             Qt= Q0+0,625(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+Q11+Q12)=189,22 Kn 

SS2             Qt=   Q0+0,615(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+Q11+Q12+Q13)=200,69Kn           

 

 

 

II.4.5  Descente de charge sur le poteau : 

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau qui suit :  

 

 

 

 

 

 

 

 Vérification au RPA : 

Notre bâtiment est implanté en zone IIa les conditions à satisfaire sont : 

 

 Min(b1,h1)≥25cm                ↔     Min(b1,h1)=30cm≥25…….. vérifié 

 Min(b1,h1)≥he/20                ↔     Min(b1,h1)=30 ≥
306

20
= 15.3𝑐𝑚 ……... vérifié 

 1/4˂ b//h  ˂4                       ↔     1/4˂1˂4…………………….vérifié  

 

Niv 

 

Charge permanente (Kn) 

Charge 

d’exploitation 

(Kn) 

Effort 

normal 

(Kn) 

 

Section du poteau cm
2
 

 
 
 

G  

plancher 

G 

POUTRE 

G 

POTEAU 

G 

TOTAL 

G 

CUM 

Q 

plancher 
Q 

CUM 

 
N=G+Q 

S=
N

σb
 Section 

trouvée 
 

S 
adoptée 

10 76,36 20,65 6,885 103,9 200,38 23,17 38,62 239 159,33 12,62x12,62 30x30 

9 76,36 20,65 6,885 103,9 304,28 23,17 59,47 363,75 242,5 15,57x15,57 30x30 

8 76,36 20,65 6,885 103,9 408,18 23,17 78 486,18 324,12 18x18 35x35 

7 76,36 20,65 6,885 103,9 512,08 23,17 94,23 606,31 404,20 20,1x20,1 35x35 

6 76,36 20,65 6,885 103,9 615,98 23,17 108,13 724,11 482,74 21,97x21,97 35x35 

5 76,36 20,65 6,885 103,9 719,88 23,17 119,71 839,59 559,72 23,66x23,66 35x35 

4 76,36 20,65 6,885 103,9 823,78  131,25 955,03 636,68 25,23x25,23 40x40 

3 76,36 20,65 6,885 103,9 927,68 23,17 142,79 1070,47 713,64 26,71x26,71 40x40 

2 76,36 20,65 6,885 103,9 1031,58 23,17 154,33 1185,91 790,60 28,12x28,12 40x40 

1 76,36 20,65 6,885 103,9 1135,48 23,17 166,05 1301,53 867,68 29,45x29,45 40x40 

RDC 76,36 20,65 6,885 106,19 1241,67 23,17 177,54 1419,21 946,14 30,75x30,75 45x45 

SS1 76,36 20,65 6,885 103,9 1345,57 23,17 189,22 1534,79 1023,13 32x32 45x45 

SS2 76,36 20,65 6,885 103,9 1449,47 23,17 200,69 1650,16 1100,1 33,16x33,16 45x45 

Tableau II.5 : calcul des sections 
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II.4 Vérification des poteaux au flambement : 

 

    Le flambement est un phénomène d’instabilité transversale qui peut survenir dans les éléments 

comprimés des structures.(comportement analogue a celui d’une poutre fléchie) 

    Cette instabilité dépend de : 

 La hauteur libre de l’élément comprimé. 

 La section (caractéristique géométriques) 

 La nature des appuis 

La vérification consiste à calculer l’élancement(λ) qui doit satisfaire la condition suivante : 

λ = 
Lf

i
 ≤ 50 

Avec :          Lf : langueur de flambement (Lf = 0,7L0) ;(poteau encastré –articulé) 

                               i : rayon de giration (i =  
I

S
 ) ; 

                         L0 : hauteur libre du poteau ; 

                          S : surface transversale du poteau (s = bxh) ; 

                           I : moment d’inertie du poteau ( Iyy = 
12

3hb
 ; Ixx = 

12

3bh
  ) . 

                                 = 
h

L
h

L

S

I

L

xx

f 12
7.0

12

7.0
0

2

0   . 

Les poteaux ont la même hauteur libre 𝐿0 = 3.06𝑚 

 Poteau (30x30)  

𝑙𝑓 = 2.142𝑚   ,     𝑠 = 0.09𝑚2    ,   𝐼 = 0.000675𝑚4  ,   𝑖 = 0.086  

              λ = 24.9 <          …………………………condition vérifiée. 

 

 Poteau (35x35)  

𝑙𝑓 = 2.142𝑚   ,     𝑠 = 0.1225𝑚2    ,   𝐼 = 0.00125𝑚4  ,   𝑖 = 0.101  

              λ = 21.2 <          …………………………condition vérifiée. 

 Poteau (40x40)  

𝑙𝑓 = 2.142𝑚   ,     𝑠 = 0.16𝑚2    ,   𝐼 = 0.00213𝑚4  ,   𝑖 = 0.115  

              λ = 18.55 <          …………………………condition vérifiée. 

 Poteau (45x45)  

𝑙𝑓 = 2.142𝑚   ,     𝑠 = 0.2025𝑚2    ,   𝐼 = 0.003417   ,   𝑖 = 0.129  

              λ = 16.49 <          …………………………condition vérifiée. 

 

Conclusion : 

 Les poteaux vérifient la condition de non – flambement. 
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 III.1 Introduction : 

 Les éléments non structuraux n’apportent pas de contribution significative à la résistance aux action 

sismique d’ensemble, contrairement aux poteaux, poutre et aux voile ; donc on peut les calculer 

séparément sous l’effet des charge qui leurs reviennent. Le calcul sera fait conformément aux 

règlements BAEL91 modifié 99 et le RPA version 2003.          

 

III.2  Calcul des planchers : 

III.2.1 Plancher à corps creux : 

Les planchers de notre structure sont en corps creux d’épaisseur (16+4) cm. Ils sont constitués de : 

- Nervures appelées poutrelles, elles assurent la fonction de portance, leurs entre axe est de 

65cm. 

- d’un remplissage du corps creux réalisé en béton armé. 

 

A)  Calcul de la dalle de compression : 

La dalle de compression est coulée sur place, armée d’un treillis soudé. La dalle  doit être armée d’un 

quadrillage de barres dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser 20 cm pout les 

armatures perpendiculaires aux poutrelles, et 33 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles.  

 Calcul des armatures : 

 Armatures perpendiculaire aux poutrelles : 

A       ≥ 
4×l

fe
         avec l : entre axe des poutrelles en [cm] 

                             50  ˂  l=65cm  ˂  80 

                         Fe : limite d’élasticité de l’acier 

A ≥  
4∗65

520
 =0,5cm

2
 par mètre de nervure  

Soit :   5T6 = 1.41 cm
2
   avec un espacement  st = 15 cm 

 

 Armatures parallèles aux poutrelles : 

A // = A/2 = 1.41/2 = 0.705 cm
2
 /ml 

Soit :   5T6 = 1.41 cm
2
      avec un espacement st = 15 cm 

 

                              

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

15 cm 

15 cm 

Ø6 nuance TLE520 

Figure III.1 :  treillis soudé 150x150 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

21 

B)  Etude des poutrelles : 

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie, dont la largeur est 

déterminée par l’entraxe de deux poutrelles successives. Leur calcul est généralement fait en 

deux étapes. 

Etape1 : Avant coulage : 

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses deux extrémités, 

elle travaille en flexion simple, et doit supporter en plus de son poids propre, le poids du corps creux 

qui est de 0.95 Kn/m
2
 et celui de l’ouvrier. 

a) Chargement : 

 Poids propre de la poutrelle :   

                                            𝐺1 = 0.12 × 0.04 × 25 = 0.12𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 Poids du corps creux :                

                              𝐺1 = 0.95 × 0.65 = 0.62𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 Poids total :          

                              𝐺𝑡𝑜𝑡 = 𝐺1 + 𝐺2 = 0.74𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 Surcharge de l’ouvrier   

                               𝑄 = 1𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 

Le but du calcul de la poutrelle avant coulage est de déterminé si la poutrelle peut se suffire à elle-

même. Dans le cas contraire il faudrait prévoir des étais qui ont pour rôle de la conforter et serviront 

d’appuis intermédiaire. 

b) Calcul a l’ELU : 

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable. 

1. Combinaison de charge : 

𝑄𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄  

𝑄𝑢 = 1.35 0.74 + 1.5 1 = 2.5𝐾𝑛/𝑚𝑙  

 

2. Calcul du moment en travée : 

         L= 4,2m 

     𝑀𝒖 =
𝑄𝒖×𝑙2

8
=

2.5×4.22

8
= 5.51𝐾𝑛.𝑚 

3. Calcul de l’effort tranchant : 

T= KN
lqu 25.5

2

2.42.5

2







 

4. Calcul de la section d’armature : 

 B=12 cm, h=4cm,   c=2cm, d=2cm.  

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏×𝑑2×𝑓𝑏𝑐
     Avec     𝑓𝑏𝑐 = 14.7 𝑀𝑃𝐴 

𝜇 =
5.51×105

12×22×14.7×102
= 8.08 ≫ 0.392   

 

    →la section est doublement armée. 
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Remarque : 

     Comme la section du béton de la poutrelle est trop faible (12 x 4) cm
2
 et pour 

respecter le pourcentage minimal des aciers dans une section en béton armé, on ne peut pas 
disposer des armatures comprimées. Cependant, il est nécessaire de prévoir un 

échafaudage sur lequel reposeront les poutrelles. 

 

 

Etape2 : Apres coulage de dalle : 

       La poutrelle est considérée comme une poutre continue de section en Té. Elle est simplement 

appuyée sur les appuis intermédiaires et partiellement encastrée sur les appuis de rive. 

Apres coulage, la poutrelle aura les caractéristiques géométriques décrites sur le schéma suivant : 

 

a) Détermination de la largeur de la table de compression (BAEL91/Art A.4.1, 3) 

  

 

 

 

 

 

 

 

𝑕 : Hauteur de la poutrelle (16+4). 

𝑕0 : Hauteur de la table de compression. 

𝑏0 : Largeur de la nervure. 

𝑏1 ≤ {
𝑙

10
,
𝑙0
2

, 8𝑕0} 

Avec : 𝑙0 : distance entre axe des poutrelles                 𝑙0 = 65 − 12 = 53 𝑐𝑚 

             𝑙 : Portée libre entre nus                            𝑙 = 420 𝑐𝑚 

 

D’où       𝑏1 ≤1 {42, 26.5, 32} 

𝑏1 = 26.5 𝑐𝑚 

𝑏 = 2𝑏1 + 𝑏0 =  2 × 26.5 + 12 = 65 𝑐𝑚  

 

 

 

  b 

  b0 

  h 

 h0 

  b1  L 

Figure III.2 : Section de la poutrelle après coulage de la dalle de compression 
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III.2.1.2 calcul du plancher à usage d’habitation : 

a) Chargement : 

La poutrelle sera soumise aux charges suivantes : 

Charge permanente :     𝐺 = 5.72 × 0.65 = 3.718 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Surcharge d’exploitation :   𝑄 = 1.5 × 0.65 = 0.975 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

b) combinaison de charge : ELU 

𝑄𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 6.48 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

c) Choix de la méthode de calcul : 

Le calcul des efforts internes se fera à l’aide de l’une de ces trois méthodes. 

 Méthode forfaitaire. 

 Méthode des trois moments. 

 Méthode de Caquot. 

(Article B.6.2, 210 / BAEL 91 modifié 99) 

 

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

 1°/  La méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modéré. La 

surcharge d’exploitation au plus égale à 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m
2
. 

 Q = 1.5   mlKNG /5;2max   = 11.44 KN     la condition est vérifiée 

 2°/  Les moment d’inertie des sections transversales sont les mêmes dans les 

différentes travées      la condition est vérifiée. 

 3°/  Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 

1.25 : 

0.8<35.0
400

140

25.18.0

1

1









i

i

i

L

Li

L

L

        Condition  non vérifiée. 

e) Conclusion : 

La condition numéro 03 n’étant  pas  vérifiée, donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable. 

Donc le calcul se fera a l’aide la méthode des trois moments. 

f) Exposition de la méthode des trois moments : 

       C’est un cas particulier de la méthode des forces, elle est basée sur l’équilibre des rotations 

au niveau des appuis intermédiaire. on considère 3 appuis successifs dans une poutre continue, 

comme système de base, on décompose ce dernier au niveau des appuis intermédiaire pour 

obtenir une succession de poutre isostatiques de longueur respectives 𝑙𝑖et 𝑙𝑖+1. 

Chaque travée est étudiée indépendamment. 

Les expressions de cette méthode sont données par les équations suivantes : 
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 Pour l’appui : 

Mi−1 × li + 2Mi li + li+1 + Mi+1 × li+1 = −  
q i li

3

4
+

q i+1 li+1
3

4
   

 Pour la travée : 

   M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

Avec : 

Mi−1 ;Mi  ; Mi+1  sont respectivement les moments en valeurs algébriques sur les appuis : i-

1 ;i ;i+1. 

li : Portée de la travée à gauche de l’appui ‘i’. 

li+1: Portée de la travée à droite de l’appui ‘i’. 

qi: Charge répartie à gauche de l’appui ‘i’. 

qi+1 : Charge répartie à droite de l’appui ‘i’. 

III.2.1.2.1Calcul a l’ELU : 

On fera trois calculs distincts : 

 Pour les poutrelles a sept travées. 

 Pour les poutrelles a trois travées. 

 Pour les poutrelles a deux  travées. 
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  poutrelles à sept travées : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1) Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équations suivant : 

 i=1                2.8𝑀1 + 1.4𝑀2 = −4.44……………………(1)                       

 i=2                1.4𝑀2 + 10.8𝑀2 + 4𝑀3 =-108.125………..(2) 

 i=3                4𝑀2 + 13.7𝑀3 + 2.85𝑀4 =-141.181………(3) 

 i=4                2.85𝑀3 + 14.1𝑀4 + 4.2𝑀5 =-157.524…….(4) 

 i=5               4.2 𝑀4 + 14.1𝑀5 + 2.85𝑀6 =-157.524…….(5) 

 i=6               2.85𝑀5 + 13.7𝑀6 + 4𝑀7 =-141.181………(6) 

 i=7               4𝑀6 + 10.8𝑀7 + 1.4𝑀8 =-108.125………..(7) 

 i= 8              1.4𝑀7 + 2.8𝑀8 = −4.44……………………(8) 

 

La résolution de ce système d’équations nous donne les moments sur appuis ; 

𝑴𝟏 = 𝟐. 𝟑𝟖𝟗𝟒 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                      𝑴𝟓 = −𝟕.𝟔𝟏𝟎𝟖 𝑲𝒏.𝒎𝒍    

𝑴𝟐 = −𝟕.𝟗𝟓𝟎𝟑 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                   𝑴𝟔 = −𝟔.𝟒𝟎𝟎𝟔  𝑲𝒏.𝒎𝒍        

𝑴𝟑 = −𝟔.𝟒𝟎𝟎𝟔 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                   𝑴𝟕 = −𝟕.𝟗𝟓𝟎𝟑 𝑲𝒏.𝒎𝒍    

𝑴𝟒 = −𝟕.𝟔𝟏𝟎𝟖 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                    𝑴𝟖 =  𝟐.𝟑𝟖𝟗𝟒 𝑲𝒏.𝒎𝒍    

2) Calcul des moments en travées : 

 M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

X : est la position du moment maximal. 

 𝑥 =
𝑙

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑞𝑢 ×𝑙
 

 

 

1.4 

 Figure III.3 : Schéma statique de la poutrelle 

 

1 
2 3 4 5 6 7 8 

1.4    4 2.8

5 

4.2 2.85    4 

qu=6.48KN/ml 
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N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

x(m) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.4 6.48 2.3894 -7.9503 -0.44 3.015 

(2) 4 6.48 -7.9503 -6.4006 2.059 5.79 

(3) 2.85 6.48 -6.4006 -7.6108 1.36 -0.41 

(4) 4.2 6.48 -7.6108 -7.6108 2.1 6.677 

(5) 2.85 6.48 -7.6018 -6.4006 1.49 -0.41 

(6) 4 6.48 -6.4006 -7.9503 1.94 5.79 

(7) 1.4 6.48 -7.9503 2.3894 1.84 3.015 

 

Remarque : 

Les moments calculés par la méthode des 3 moments sont pour un matériau homogène, à 

cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, nous allons 

effectuer les corrections suivantes : 

 Augmentation de 
1

3
 pour les moments en travées. 

 Diminution de  
1

3
 pour les moments sur appuis. 

 

 

 

3) Calcul des efforts tranchant :  

  𝑇 𝑥 =
𝑞𝑢  ×𝑙𝑖

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.5929 -5.3 4.02 

(2) -5.3 -4.267 7.72 

(3) -4.267 -5.0738 -0.27 

(4) -5.0738 -5.0738 8.902 

(5) -5.0738 -4.267 -0.27 

(6) -4.267 -5.3 7.72 

(7) .-5.3 1.5929 4.02 

Tableau III.2 : moments corrigés 

Tableau III.1 : calcul moments  
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                                               Tableau III.3 : effort tranchants     

 

 

 

  

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  poutrelles à trois travées :                                                         

 

 

 

 

 

 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 1.4 6.48 1.5929 -5.3 -0.387 -9.459 

(2) 4 6.48 -5.3 -4.267 13.218 -12.7 

(3) 2.85 6.48 -4.267 -5.0738 8.95 -9.517 

(4) 4.2 6.48 -5.0738 -5.0738 13.608 -13.608 

(5) 2.85 6.48 -5.0738 -4.267 9.517 -8.95 

(6) 4 6.48 -4.267 -5.3 12.7 -13.218 

(7) 1.4 6.48 .-5.3 1.5929 9.459 0.387 

 

0.27 

5.073

8 

7.72 

8.902 

7.72 

4.02 

5.3 
4.267 

1.59 

 + 

+ 
+ + 

- - 

 Schéma statique de la poutrelle 

 

1 
2 3 4 5 6 7 8 

1.4    4 2.8

5 

4.2 2.85    4 

qu=6.48KN/ml 

1.4 

  Schéma statique de la poutrelle à l’ELU 

  

1 
2 3 4 

1.4    4 2.8

5 

qu=6.48KN/ml 

13.218 

8.95 

12.7 

0.387

 
 7.72 

9.517 9.459 

9.459 

 

12.7 

 

9.51

7 

 

13.608 

 

13.608 

0.387

 
 7.72 13.218

 
 7.72 

8.95

 
 7.72 

Figure III.4 diagramme des efforts internes  à l’ELU  
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1) Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équations suivant : 

 i=1                2.8𝑀1 + 1.4𝑀2 = −4.44……………………(1)                       

 i=2                1.4𝑀2 + 10.8𝑀2 + 4𝑀3 =-108.125………...(2) 

 i=3                4𝑀2 + 13.7𝑀3 + 2.85𝑀4 =-141.181……….(3) 

 i=4                2.85𝑀3 + 5.7𝑀4 =37.5……………………...(4) 

 

La résolution de ce système d’équations nous donne les moments sur appuis ; 

 𝑴𝟏 = 𝟐. 𝟏𝟔𝟔𝟑𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 𝑴𝟐 = −𝟕.𝟓𝟎𝟒𝟎 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                         

 𝑴𝟑 = −𝟕.𝟓𝟐𝟖𝟕 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 𝑴𝟒 = −𝟐.𝟖𝟏𝟒𝟔 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                  

 

2) Calcul des moments en travées : 

 M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

X : est la position du moment maximal. 

 𝑥 =
𝑙

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑞𝑢 ×𝑙
 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

x(m) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.4 6.48 2.1663 -7.5040 -0.36 -3.33 

(2) 4 6.48 -7.5040 -7.5287 2 5.443 

(3) 2.85 6.48 -7.5287 -2.8146 1.68 1.618 

 

Remarque : 

Les moments calculés par la méthode des 3 moments sont pour un matériau 

homogène,     à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la 

fissuration du béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes : 

 Augmentation de 
1

3
 pour les moments en travées. 

 Diminution de  
1

3
 pour les moments sur appuis. 

 

 

 

Tableau III.4 
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N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.44 -5.002 -4.44 

(2) -5.002 -5.019 7.257 

(3) -5.019 -1.8764 2.157 

 

 

3) Calcul des efforts tranchant : 

  𝑇 𝑥 =
𝑞𝑢  ×𝑙𝑖

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 1.4 6.48 1.44 -5.002 -0.065 -9.13 

(2) 4 6.48 -5.002 -5.019 12.915 -12.924 

(3) 2.85 6.48 -5.019 -1.8764 10.33 -8.132 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III.5 

Tableau III.6 
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  poutrelles à deux travées :                                                         

 

 

 

 

 

 

1) Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équations suivant : 

 

 Schéma statique de la poutrelle 

 

1 2 3 

   4 2.8

5 

qu=6.48KN/ml 

9.13 
8.132 

1.8764 

10.33 12.915 

12.924 

0.065 

Schéma statique de la poutrelle 

 

1 
2 3 4 

1.4    4 2.85 

qu=6.48KN/ml 

2.157 

1.8764 

5.3019 5.002 

7.257 

4.44 

1.44 

- 

+ 

- 

Figure III.5 : diagramme des efforts interne à l’ELU 
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 i=1                8𝑀1 + 4𝑀2 = −103.68……………………….(1)                       

 i=2                4𝑀1 + 13.7𝑀2 + 2.85𝑀3 =-141.181………....(2) 

 i=3                2.85𝑀2 + 5.7𝑀3 =-37.501……………………(3) 

 

La résolution de ce système d’équations nous donne les moments sur appuis ; 

 𝑴𝟏 = −𝟗.𝟓𝟐𝟒𝟗𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 𝑴𝟐 = −𝟔.𝟖𝟕𝟎𝟏 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                         

 𝑴𝟑 = −𝟑.𝟏𝟒𝟒𝟏 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 

2) Calcul des moments en travées : 

 M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

X : est la position du moment maximal. 

 𝑥 =
𝑙

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑞𝑢 ×𝑙
 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

x(m) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.4 6.48 -9.5249 -6.8701 2.102 4.796 

(2) 4 6.48 -6.8701 -3.1441 1.626 1.704 

 

 

Remarque : 

Les moments calculés par la méthode des 3 moments sont pour un matériau homogène, a 

cause de la faible résistance a la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, nous allons 

effectuer les corrections suivantes : 

 Augmentation de 
1

3
 pour les moments en travées. 

 Diminution de  
1

3
 pour les moments sur appuis. 

 

 

 

 

 

 

 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 -6.349 -4.58 6.394 

(2) -4.58 -2.096 2.272 

Tableau III.7  

Tableau III.8 
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3) Calcul des efforts tranchant : 

  𝑇 𝑥 =
𝑞𝑢  ×𝑙𝑖

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 1.4 6.48 -6.349 -4.58 13.4 -12.51 

(2) 4 6.48 -4.58 -2.096 10.105 -8.362 

Tableau III.9 

4.58 2.096

  5 

2.272 

6.349 

6.394 

10.105 

8.362 

13.4 

12.51 

Figure III.6 : Diagramme des efforts interne à l’ELU. 
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 Évaluation des efforts internes maximaux à l’ELU: 

 Les résultats trouvés sont récapitulées dans le tableau suivant: 

type appuis Efforts 

tranchants(KN) 

Moments sur appuis 

(KN.m) 

Moments en travées 

(KN.m) 

Type 01 1 -0.387 / 1.5929 4.02 

 2 13.218 -9.459 -5.3 

 

7.72 

3 8.95 -12.7 -4.267 

-0.27 

 

4 13.608 -9.517 -5.0738 

 

8.902 

5 9.517 -13.608 -5.0738 

-0.27 

 

6 12.7 -8.95 -4.267 

 

7.72 

7 9.459 -13.218 .-5.3 

4.02 

8 / 0.387 1.5929 

Type 02 1 -0.065 / 1.44 -4.44 

 2 12.915 -9.13 -5.002 

 

7.257 

3 10.33 -12.924 -5.019 

2.157 

4 / -8.132 -1.8764 

Type 03 1 13.4 / -6.349 6.394 

 2 10.105 -12.51 -4.58 

2.272 

3 / -8.362 -2.096 

 Max en 

valeur 

absolue 

13.608 13.608 6.349 8.902 

 

Conclusion : 

Mut
max = 8.902 KN. m  

Mua
max = 6.349 KN. m  

Tu
max = 13.608 KN  

Tableau III.10 
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III.2.1.2.2 Calcul des armatures : 

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis. 

a) Armatures longitudinales : 

 En travée  

Moment max en travée :Mt
max

  = 8.902 KN.m 

Le moment équilibré par la table de compression: 

mKNM

M

MPafAvecf
h

dhbM bubu

.072,59

102.14
2

04,0
18,004,065,0

2,14:
2

0

3

0

0
00























 

Mt
max = 8.902kn. m < M0 = 59.072kn. m ⇒ L’axe neutre tombe dans la table de 

compression.
 Le calcul se fera comme pour une section  rectangulaire de (b x h) cm

2
. 

2max

322

max

44.110

15.1

400
18.09855,0

902.8

9855,0029,0

....sec.392.0<029,0

029,0
102.14)18.0(65.0

902.8

cm
f

d

M

arméesimplementesttionla

fdb

M

s

e

t

st

l

bu

t

A 



























 

           Soit 𝐴𝑠𝑡=3HA8=1.51cm
2 

 

 Aux appuis : 

Ma
max

 = 6.349 KN.m 

La table étant entièrement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcule de la 

résistance à la traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire (𝑏0 × 𝑕) cm
2
  

115.0
102,14)18,0(12,0

349.6

b

M
μ

322

0

max

a 



bcfd

 

 =0.115<µ
𝑙
=0,392SSA. 

115.0 918.0   

.104.110
34818918,0

349.6 2

max

cm
sd

M
A a

a 





 

Asa =  1.104 cm 
2
 

Soit  Asa =1HA12=1.13cm
2 

 

65 cm 

20cm 

 

m 
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b) Armatures transversales : 

 Diamètre : 

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par: (Art. A.7.2.2/BAEL91) 

 

 

 

 

Les armatures transversales seront réalisées par étriers de O8 avec At=2∅8=1.01cm
2
 

 

 Espacement des cadres : (BAEL91/Art A.5.1,22) 

𝑆𝑡 ≤ min 0.9𝑑, 40 𝑐𝑚 

𝑆𝑡 ≤ min 16.2 , 40 𝑐𝑚 = 16.2𝑐𝑚 

             

                           Soit  𝑺𝒕 = 𝟏𝟓𝒄𝒎. 

 

 

III.2.1.3 Calcul du plancher terrasse : 

a) Chargement : 

Charge permanente :     𝐺 = 5.68 × 0.65 = 3.692 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Surcharge d’exploitation :   𝑄 = 1 × 0.65 = 0.65 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

b) Combinaison de charge : ELU 

𝑄𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 5.95 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

III.2.1.3.1 Calcul a l’ELU : 

On fera trois calculs distincts : 

 Pour les poutrelles à trois travées. 

 Pour les poutrelles a trois travées.(2
eme

 type) 

 Pour les poutrelles a deux  travées. 

 

 

  poutrelles à trois travées : 

 

 

 

 

 

 

 

 

cm

bh

t

t

57,02.1,
10

12
,

35

20
min

,
10

,
35

min 1
0

























 Schéma statique de la poutrelle 

 

1 2 3 4 

2.8

5 

4.2 2.85 

qu=5.95KN/ml 
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1) Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équations suivant : 

 i=1                5.7𝑀1 + 2.85𝑀2 = −34.43…………………..(1)                       

 i=2                2.85𝑀2 + 14.1𝑀2 + 4.2𝑀3 =-144.63………..(2) 

 i=3                4.2𝑀2 + 14.1𝑀3 + 2.85𝑀4 =-144.63………..(3) 

 i=4                2.85𝑀3 + 5.7𝑀4 =-34.43…………………….(4) 

 

La résolution de ce système d’équations nous donne les moments sur appuis ; 

𝑴𝟏 = −𝟐.𝟐𝟔𝟒𝟖 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                      𝑴𝟑 = −𝟕. 𝟓𝟓𝟏𝟏 𝑲𝒏.𝒎𝒍    

𝑴𝟐 = −𝟕.𝟓𝟓𝟏𝟏 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                   𝑴𝟒 = −𝟐.𝟐𝟔𝟒𝟖  𝑲𝒏.𝒎𝒍        

2) Calcul des moments en travées : 

 M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

X : est la position du moment maximal. 

 𝑥 =
𝑙

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑞𝑢 ×𝑙
 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

x(m) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 2.85 5.95 -2.2648 -7.5511 1.113 1.422 

(2) 4 5.95 -7.5511 -7.5511 2.1 5.57 

(3) 2.85 5.95 -7.5511 -2.2648 1.73 1.422 

 

Moments corrigés : 

 Augmentation de 
1

3
 pour les moments en travées. 

 Diminution de  
1

3
 pour les moments sur appuis. 

 

 

 

 

 

Tableau III.11 
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N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 -1.51 -5.034 1.896 

(2) -5.034 -5.034 7.42 

(3) -5.034 -1.51 1.896 

 

 

3) Calcul des efforts tranchant : 

  𝑇 𝑥 =
𝑞𝑢  ×𝑙𝑖

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 2.85 5.95 -1.51 -5.034 7.242 -9.714 

(2) 4 5.95 -5.034 -5.034 12.49 -12.49 

(3) 2.85 5.95 -5.034 -1.51 9.714 -7.242 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III.12 

Tableau III.13 

1.51 

1.896 

7.49 

1.896 

5.034 5.034 

1.51 

7.242 

9.714 

12.49 

7.242 

12.49 

9.714 

Figure III.7: Diagramme des efforts internes à l’ELU 
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  Poutrelles à trois travées : (2eme type)                                                         

 

 

 

 

 

 

1) Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équations suivant : 

 i=1                2.8𝑀1 + 1.4𝑀2 = −4.08……………………(1)                       

 i=2                1.4𝑀1 + 10.8𝑀2 + 4𝑀3 =-99.28………...(2) 

 i=3                4𝑀2 + 13.7𝑀3 + 2.85𝑀4 =-129.63……….(3) 

 i=4                2.85𝑀3 + 5.7𝑀4 =-34.43……………………...(4) 

 

La résolution de ce système d’équations nous donne les moments sur appuis ; 

 𝑴𝟏 = 𝟏. 𝟗𝟖𝟕𝟖 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 𝑴𝟐 = −𝟔.𝟖𝟗 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                         

 𝑴𝟑 = −𝟔.𝟗𝟏𝟐𝟖 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 𝑴𝟒 = −𝟐.𝟓𝟖𝟑𝟗 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                  

 

2) Calcul des moments en travées : 

 M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

X : est la position du moment maximal. 

 𝑥 =
𝑙

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑞𝑢 ×𝑙
 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

x(m) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.4 5.95 1.9878 -6.89 -0.36 1.228 

(2) 4 5.95 -6.89 -6.9128 2 5 

(3) 2.85 5.95 -6.9128 -2.5839 1.68 1.486 

 

 

 

 

 
 Schéma statique de la poutrelle 

 

1 
2 3 4 

1.4    4 2.8

5 

qu=5.95 KN/ml 

Tableau III.14 
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Moments corrigés : 

 Augmentation de 
1

3
 pour les moments en travées. 

 Diminution de  
1

3
 pour les moments sur appuis. 

 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 1.325 -4.590 1.637 

(2) -4.590 -4.608 6.666 

(3) -4.608 -1.722 1.980 

 

3) Calcul des efforts tranchant : 

  𝑇 𝑥 =
𝑞𝑢  ×𝑙𝑖

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 1.4 5.95 1.325 -4.590 -0.06 -8.39 

(2) 4 5.95 -4.590 -4.608 11.89 -11.904 

(3) 2.85 5.95 -4.608 -1.722 9.49 -7.466 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III.15 

Tableau III.16 
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 Poutrelles à deux travées :                                                         

 

 

 

 

 

 

1) Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équations suivant : 

 i=1                8𝑀1 + 4𝑀2 = −95.2……………………….(1)                       

 i=2                4𝑀1 + 13.7𝑀2 + 2.85𝑀3 =-129.63………....(2) 

 i=3                2.85𝑀2 + 5.7𝑀3 =-34.43……………………(3) 

La résolution de ce système d’équations nous donne les moments sur appuis ; 

 𝑴𝟏 = −𝟖.𝟕𝟒𝟔 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                       

 𝑴𝟐 = −𝟔.𝟑𝟎𝟖 𝑲𝒏.𝒎𝒍                                         

 𝑴𝟑 = −𝟐.𝟖𝟖𝟔𝟑 𝑲𝒏.𝒎𝒍             

                           

 

 

 Schéma statique de la poutrelle 

 

1 2 3 

   4 2.8

55 

qu=5.95 KN/ml 

11.904 

0.06 

9.49 
11.89 

7.466 
8.39 

Figure III.8: Diagramme des efforts internes  à l’ELU 

 

6.666 

1.325 

4.608 4.59 

1.722 

1.98 1.637 
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2) Calcul des moments en travées : 

 M x =
ql

2
x −

q

2
x2 + Mi  1 −

x

li
 + Mi+1 ×

x

li
 

X : est la position du moment maximal. 

 𝑥 =
𝑙

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑞𝑢 ×𝑙
 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

x(m) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 2.85 5.95 -8.746 -6.308 2.1 4.404 

(2) 4 5.95 -6.308 -2.8863 1.626 1.565 

 

 

Moments corrigés: 

 Augmentation de 
1

3
 pour les moments en travées. 

 Diminution de  
1

3
 pour les moments sur appuis. 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

(1 -5.830 -4.200 5.872 

(2) -4.200 -1.924 2.086 

 

3) Calcul des efforts tranchant : 

  𝑇 𝑥 =
𝑞𝑢  ×𝑙𝑖

2
+

𝑀𝑖+1−𝑀𝑖

𝑙𝑖
 

 

 

N° 

travée 

 

L(m) 

 

𝑸𝒖(Kn/ml) 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 2.85 5.95 -5.830 -4.200 12.307 -11.493 

(2) 4 5.95 -4.200 -1.924 9.278 -7.678 

 

 

 

 

Tableau III.19 

Tableau III.18 

Tableau III.17 
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   1.924 

   4.2    5.83 

5.872 

2.086 

   11.493    12.307 

9.278 7.678 

Figure III.9 : diagrammes des efforts internes à l’ELU  
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 Évaluation des efforts internes maximaux à l’ELU: 

 Les résultats trouvés sont récapitulées dans le tableau suivant: 

type appuis Efforts 

tranchants(KN) 

Moments sur appuis 

(KN.m) 

Moments en travées 

(KN.m) 

Type 01 1 7.242 / -1.510 1.896 

2 12.490 -9.714 -5.034 

7.420 

3 9.714 -12.490 -5.034 

1.896 

4 / -7.242 -1.510 

Type 02 1 -0.060 / 1.325 1.637 

2 11.980 -8.390 -4.590 

6.666 

3 9.490 -11.904 -4.608 

1.98 

4 / -7.466 -1.722 

Type 03 1 12.307 / -5.830 5.872 

2 9.278 -11.493 -4.200 

2.086 

3  -7.678 -1.924 

 Max en 

valeur 

absolue 

12.490 12.490 5.830 7.420 

 

 

Conclusion : 

Mut
max = 7.420 KN. m  

Mua
max = 5.83 KN. m  

Tu
max = 12.490 KN  

 

III.2.1.3.2 Calcul des armatures : 

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis 

a) Armatures longitudinales : 

 

 En travée : 

Moment max en travée :Mt
max

  = 7.420 KN.m 

Le moment équilibré par la table de compression: 

Tableau III.20 
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mKNM

M

MPafAvecf
h

dhbM bubu

.072,59

102.14
2

04,0
18,004,065,0

2,14:
2

0

3

0

0
00























 

Mt
max = 7.420 kn. m < M0 = 59.072kn. m ⇒ L’axe neutre tombe dans la table de 

compression.
 Le calcul se fera comme pour une section  rectangulaire de (b x h) cm

2
. 

2max

322

max

2.110

15.1

400
18.0985,0

420.7

985,003,0

sec3920030

03,0
102.14)18.0(65.0

420.7

cm
f

d

M

armée.implement.tion.est.sla..<μ,μ

fdb

M

s

e

t

st

l

bu

t

A 

























 

           Soit 𝐴𝑠𝑡=3HA8=151 cm
2 

 

 Aux appuis : 

Ma
max

 = 5.830 KN.m 

La table étant entièrement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcul de la 

résistance à la traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire (𝑏0 × 𝑕) cm
2
  

105.0
102,14)18,0(12,0

830.5

b

M
μ

322

0

max

a 



bcfd

 

 =0.105<µ
𝑙
=0,392SSA. 

105.0 944.0   

.98.010
34818918,0

830.5 2

max

cm
sd

M
A a

a 





 

Asa =  0.98 cm 
2
 

Soit  Asa =1HA12 = 1.13cm
2 

b) Armatures transversales : 

 Diamètre : 

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par: (Art. A.7.2.2/BAEL91) 

 

 

 

 

Les armatures transversales seront réalisées par étriers de O8 avec At=2∅8=1.01cm
2
 

cm

bh

t

t

57,01,
10

12
,

35

20
min

,
10

,
35

min 1
0

























65 cm 

20cm 

 

m 
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 Espacement des cadres : (BAEL91/Art A.5.1,22) 

𝑆𝑡 ≤ min 0.9𝑑, 40 𝑐𝑚 

𝑆𝑡 ≤ min 16.2 , 40 𝑐𝑚 = 16.2𝑐𝑚 

             

                           Soit  𝑺𝒕 = 𝟏𝟓𝒄𝒎. 

 

III.2.1.4 Vérification à l’ELU : 

a) Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL91) 

     Par définition, une section tendue ou fléchie considérée comme non fragile si la 

sollicitation provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considérée, entraine 

dans les aciers une contrainte au plus égale a leur limite d’élasticité garantie. Dans le cas 

d’une section rectangulaire simplement fléchie, de largeur (b) armée d’une section (As) cette 

condition s’exprime par : 

𝐴𝑠
𝑏 × 𝑑

≥ 0.23
𝑓𝑡𝑗
𝑓𝑒

 

 

 En travée : 

ft28 = 0.6 + 0.06fc28 = 2.1MPa. 

Amin = 0.23× b × d × 
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
 

Amin = 0.23× 65 × 18 × 
2.1

400
 = 1.41 cm

2
 

                 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.41𝑐𝑚2 < 𝐴𝑠𝑡 = 1.51 cm
2
    condition vérifiée. 

 Sur appuis : 

Amin = 0.23× 12 × 18 × 
2.1

400
 = 0.26 cm

2
 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.26𝑐𝑚2 < 𝐴𝑠𝑎 = 1.13 cm
2
    ……………..condition vérifiée. 

 

 

b) Verification de l’effort tranchant (art A.5.1.1 BAEL/91) 

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

cette justification est conduite a partir de la contrainte tangentielle𝜏𝑢 . 

 

On doit vérifier que :  𝜏𝑢   ≤ 𝜏𝑢       = min 
0.20𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 , 5   𝑀𝑃𝑎   

𝜏𝑢       = min 3.33Mpa , 5Mpa = 3.33Mpa  

  𝜏𝑢  = 
𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥

𝑏0×𝑑
=

13.608×103

120 ×180
= 0.63Mpa 

  𝜏𝑢 = 0.63Mpa < 𝜏𝑢      = 3.33𝑀𝑝𝑎 …………………..condition vérifiée. 

c) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :(art A.5.1.31 BARL/91) 

 Sur le béton : 
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𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 ≤ 0.4 ×

𝑓𝑐28

𝛾𝑏
× 0.9𝑑𝑏0 = 0.4 ×

25

1.5
× 0.9 × 180 × 120 = 129.6𝐾𝑛 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 13.608𝐾𝑛 < 129.6𝐾𝑛…………………… condition vérifiée. 

 

 Sur l’acier :    

𝐴𝑎 ≥
𝜸𝒔

𝒇𝒆
 (𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥 +
𝑀𝑎
𝑚𝑎𝑥

0.9𝑑
) = −0.073 < 0 →  les armatures calculées sont suffisantes  

d) Ancrage des barres : (BAEL 91/Art A.6.1, 23) 

 

Ancrage rectiligne : 

    Les barres rectilignes de diamètre ∅ et de limite d’élasticité Fe sont ancrés sur une 

longueur 𝐿𝑠  ; dite longueur de scellement droit. 

La  longueur de scellement droit d’après les règles BAEL91 

𝐿𝑠 =
∅ × 𝑓𝑒
4 × 𝜏𝑠𝑢

 

Avec : 𝜏𝑠𝑢  : contrainte d’adhérence. 

          𝜏𝑠𝑢 = 0.6ᴪ𝑠𝑓𝑡28  

ᴪ𝑠 = 1.5 Pour les HA (coefficient de scellement) 

𝑓𝑡28 = 2.1𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑢 = 0.6 × 1.52 × 2.1 = 2.835𝑀𝑝𝑎 

Pour 𝑓𝑐28 = 25𝑀𝑝𝑎 𝑒𝑡 𝑓𝑒400; 

𝐿𝑠 =
1 × 400

4 × 2.835
= 35.27𝑐𝑚 

 

Soit :  𝐿𝑠 = 40𝑐𝑚 

Et :  𝐿𝑐 = 0.4 × 𝐿𝑠 = 16𝑐𝑚           𝐿𝑐  : longueur des crochets normaux adopté. 

 

 

e) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (art A.6.1.3 BAEL/91) 

Il faut vérifier cette condition : 𝜏𝑠𝑒  ≤  𝜏𝑠𝑒        = 𝜓𝑠 × 𝑓𝑡28 = 1.5 × 2.1 = 3.15MPa 

𝜓𝑠  : Coefficient de scellement. 

 𝑇𝑢
𝑚𝑎 = 13.608KN 

𝜏𝑠𝑒  = 
𝑉𝑢

0.9×𝑑× 𝑈𝑖
 

Avec : ΣUi : somme des périmètres utiles des barres ; 

n : nombre des barres. 

 En travée : 

ΣUi = 3 × 𝜋 × ∅ = 3 × 3.14 × 0.8 = 7.53 cm 

     𝜏𝑠𝑒  = 
13.608×103

0.9×180 ×75.3
 = 1.11 MPa 

𝜏𝑠𝑒  = 1.11 MPa <  𝜏𝑠𝑒       = 3.15MPa  →  Condition vérifiée. 
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Pas de risque d’entrainement des barres. 

 

 En appuis : 

ΣUi = 1 × 𝜋 × ∅ = 1 × 3.14 × 1.2 = 3.77 cm 

𝜏𝑠𝑒  = 
13.608×103

0.9×180 ×37.7
 = 2.22 MPa 

𝜏𝑠𝑒  =2.22 MPa <  𝜏𝑠𝑒       = 3.15MPa  ………….. Condition vérifiée. 

Pas de risque d’entrainement des barres. 

III.2.1.5 Calcul à l’ELS : 

 

Plancher a usage d’habitation : 

 Combinaison de charge à l’ELS : 

𝑞𝑠 =  𝐺 + 𝑄 × 0.65 =  5.72 + 1.5 × 0.65 = 4.69 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 Les efforts internes à l’E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99) 

Lorsque la charge est la même sur toute les travées de la poutre, comme dans notre cas, pour 

obtenir les résultats des moments à l’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul à 

l’ELU par le coefficient   (
qs

qu
) 

On a 𝑞𝑢 = 6.48 𝐾𝑛/𝑚𝑙  donc 
𝑞𝑠

𝑞𝑢
=

4.69

6.48
= 0.723 

  poutrelles à sept travées : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 1.151 -3.831 2.96 -0.28 -6.838 

(2) -3.831 -3.085 5.581 9.556 -9.182 

(3) -3.085 -3.668 -0.195 6.47 -6.88 

(4) -3.668 -6.668 6.436 9.838 -9.838 

(5) -3.668 -3.085 -0.195 6.88 -6.47 

(6) -3.085 -3.831 5.581 9.182 -9.556 

7) .-3.831 1.151 2.906 6.838 0.28 

2.906 

Tableau III.21 
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  poutrelles à trois travées : 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 1.041 -3.616 -3.21 -0.047 -6.6 

(2) -3.616 -3.628 5.246 9.337 -9.344 

(3) -3.628 -1.356 1.559 7.468 -5.879 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III.23 

5.879 

 

7.468 9.337 

9.344 

0.047 

6.6 

1.559 

1.356 

3.628 3.616 

5.246 

3.21 

1.041 

- 

+ 

- 

Figure III.11 : diagrammes des efforts internes à l’ELS 

 

9.556 

6.47 

9.18

2 

0.28 

6.88 6.838 

6.838 

 

9.18

2 

 

6.88 

 

9.838 

 

9.838 

0.28

 
 7.72 9.556 

6.47 

Figure III.10 : diagrammes des efforts internes à l’ELS 

3.668 
3.085 

3.831 

1.151 

0.19

5 

 + 

+ 
+ + 

- - 

0.19

5 

3.668 

5.581 

6.436 

5.581 

2.906 

3.831 
3.085 

1.151 
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  poutrelles à deux travées : 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) -4.59 -3.311 4.622 9.688 -9.044 

(2) -3.311 -1.515 1.642 7.305 -6.045 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Plancher terrasse : 

 Combinaison de charge à l’ELS : 

𝑞𝑠 =  𝐺 + 𝑄 × 0.65 =  5.68 + 1 × 0.65 = 4.34 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Les efforts internes à l’E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99) 

Lorsque la charge est la même sur toute les travées de la poutre, comme dans notre cas, pour 

obtenir les résultats des moments à l’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul à 

l’ELU par le coefficient   (
qs

qu
) 

On a 𝑞𝑢 = 6.48 𝐾𝑛/𝑚𝑙  donc 
𝑞𝑠

𝑞𝑢
=

4.34

5.95
= 0.729 

 

 Poutrelles à trois travées : 

Tableau III.24 

7.305 

6.045 

9.688 

9.044 

Figure III.12 : diagrammes des efforts internes à l’ELS 

 

3.311 1.515 

1.642 

4.59 

4.622 
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N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) -1.101 -3.669 1.382 5.279 -7.081 

(2) -3.669 -3.669 5.409 9.105 -9.105 

(3) -3.669 -1.101 1.382 7.081 -5.279 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

  poutrelles à trois travées : (2
eme

 type) 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙(Kn.ml) 

 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) 0.965 -3.346 1.193 -0.043 -6.091 

(2) -3.346 -3.359 4.859 8.632 -8.642 

(3) -3.359 -1.255 1.443 6.853 -5.420 

 

 

 

 

Tableau III.25 

Tableau III.26 

1.101 

1.382 

5.409 

1.382 

3.669 3.669 

1.101 

5.279 

7.081 

9.105 

5.279 

9.105 

7.081 

Figure III.13 : diagrammes des efforts internes à l’ELS 
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    Poutrelles à deux travées : 

 

N° 

travée 

 

𝑴𝒊(Kn.ml) 

 

𝑴𝒊+𝟏(Kn.ml) 

 

𝑴𝒎𝒂𝒙Kn.ml) 

 

 

𝑻𝒊(Kn) 

 

𝑻𝒊+𝟏(Kn) 

 

(1) -4.250 -3.062 4.280 8.971 -8.378 

(2) -3.062 -1.402 1.520 6.763 -5.597 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau III.27 

4.859 

0.965 

3.359 3.346 

1.255 

1.443 1.193 

8.642 

0.043 

6.853 
8.632 

5.42 
6.091 

Figure III.14 : diagrammes des efforts internes à l’ELS 

 

6.763 8.971 

8.378 5.597 

   1.402 

3.062    4.25 

4.28 

1.52 

Figure III.15 : diagrammes des efforts internes à l’ELS 
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III.2.1.6 Vérification à l’E.L.S : 

a)État limite d’ouverture des fissures : 

Les fissurations étant peu préjudiciables      Aucune vérification n’est à effectuer. 

 

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

On doit vérifier : σbc  = 
σS

K1
 ≤ σbc     = 0.6fc28 = 15MPa. 

 En travée: 

ρ1 = 
100  ×Ast

b ×d
 = 

100  × 2.35

65 ×18
 = 0.2 

ρ1 = 0.2   → {β1= 0.927, K1 = 53.49} 

D’où :   σS  = 
Mst

β1×At ×d
 = 

5.5815 ×106

0.927×151×102×180
 = 221.52 MPa 

σbc  = 
σS

K1
 = 

221 .52

53.49
 = 4.14 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 Aux appuis : 

ρ1 = 
100  ×As

b ×d
 = 

100  ×1.57

12 ×18
 = 0.726 

ρ1 = 0.726 → {β1= 0.876 ,  K1 = 25.32} 

D’où :   σSt  = 
Msa

β1×As ×d
 = 

4.59×106

0.876×1.57×102×180
 = 185.4 MPa 

σbc  = 
σSt

K1
 = 

185.4

25.32
 = 7.32 MPa < 15MPa   →  Condition vérifiée. 

c)Etat limite de déformation: (Art B.6.8 ,424/BAEL91) 

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 à l’utilisation de la construction. 

Lorsque il est prévus des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la 

flèche du plancher sous réserve de vérification des trois conditions suivantes : 

 
h

L
 ≥ 

1

22.5
                    avec :          h : hauteur de la section est égale à 20 cm. 

 
h

L
 ≥ 

Ms t

15 M0
                                    L : portée libre est égale à 420 cm. 

 
Ast

b×d
 ≤ 

3.6

fe
                                    Ast : section des armatures tendues. 

                                                        Mst : moment fléchissant max en travée. 

                                                                            Mst =8.902 Kn.m 

  M0 : moment fléchissant max en travée de la poutrelle                                                                                    

considérée isostatique.   

                                                            M0=14.288 Kn.m         
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h

L
 = 

20

420
= 0.047     

                         
𝑕

𝑙
>

1

22.5
→ Condition vérifiée 

  
1

22.5
= 0.044  

 

  
 h

L
 = 

20

420
= 0.047     

                                                    
h

L
 ≥ 

Ms t

15 M0
 → Condition vérifiée                                     

 
Ms t

15 M0
=

8.902

15×14.288
0.0415   

  

 
Ast

b×d
=

2.35

12×18
= 0.0108                                 

 
Ast

b×d
 > 

3.6

fe
    → Condition non vérifiée                                                                     

   
3.6

fe
=

3.

400
= 0.009              

Conclusion : On doit vérifier la flèche.                        

 

 Calcul de la flèche : 

On doit vérifier que : 

      Avec   mm
l

f 4.8
500

4200

500
  

 

 

Avec : 

 

ƒ: Flèche admissible. 

L : Longueur de la poutre. 

𝑀𝑡
𝑠: Moment de service maximal en travée. 

Ev : Module de déformation différée du béton. 

     Ev = 3700 fc28
3

 = 3700 25
3

  = 10818.86 MPa. 

Ei : Module de déformation instantané du béton. 

    Ei =  11000 fc28
3

 = 11000 25
3

  = 32164.2 MPa. 

Ifv : inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée. 

I0 = moment d’inertie totale de la section homogène. 

f
IE

lM
f

fvV

S

t
v 






10

2

f
IE

lM
f

fii

S

t
i 






10

2
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 Position de l’axe neutre : 

      V1 = 
Sxx

B0
 

 

Avec : 

 

B0 : surface de la section homogénéisée. 

Sxx : moment statique de la section homogène. 

 

B0 = 𝑏0 𝑕 − 𝑕0 + 𝑏 × 𝑕0 + 𝑛𝐴𝑠𝑡 = 12 20 − 4 + (65 × 4) + 15 ×  2.35 = 487.25𝑐𝑚2  

𝑆𝑥𝑥=
𝑏0×𝑕2

2
 +  𝑏 − 𝑏0 

𝑕2

2
+ 15𝐴𝑠𝑡  × d= 

12×202

2 
+  65 − 12 

42

2
+ 15 ×  2.35 × 18 =3458.5 cm

3
. 

V1 = 
3458 .5

487 .25
= 7.1 cm      V2 = 𝑕 − 𝑉1 = 20 − 7.1 = 12.9𝑐𝑚. 

 

 Le moment d’inertie de la section homogénéisée : 

 

 

 

 

 

 

 

 

   22

20
1

2

0
00

3

2

3

1
0

0 15)
2

(
12

)(
3

CVA
h

v
h

hbbVV
b

I st 







  

   22
2

33

0 29.1235.215)
2

4
1.7(

12

4
4)1265(9.121.7

3

12









I  

4

0 23.20003 cmI   

 Calcul des coefficients : 

𝜌 =
𝐴𝑠𝑡
𝑏 × 𝑑

=
2.35

65 × 18
= 0.002 

𝜆𝑖 =
0.05 × 𝑓𝑡28

𝜌 ×  2 + 3
𝑏0
𝑏  

=
0.05 × 2.1

0.002 ×  2 + 3
65
65
 

= 10.5 

𝜆𝑣 =
2

5
𝜆𝑖 =

2

5
 × 10.5 = 4.2 

𝜍𝑠=142 .34 𝑀𝑃𝑎  

𝜇 = 1 −
1.75𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜍𝑠 + 𝑓𝑡28
= 1 −

1.75 × 2.1

4 × 0.002 × 142.34 + 2.1
= −0.13 = 0 

 

 b

0 

b 

y1 

y

2 

h

0 h 
d 
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𝐼𝑓𝑖 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑖 × 𝜇
= 22003.55𝑐𝑚4 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑣 × 𝜇
= 22003.55 𝑐𝑚4 

mm
L

f 4.8
500

4200

500

__


 

𝑓𝑖 =
5.5815 ×106  ×4200 2

10×32164 .2×22003 .55×104 = 1.39 𝑚𝑚 < 8.4𝑚𝑚   La flèche est vérifiée. 

𝑓𝑣 =
11.37×106  ×3200 2

10×10818 .86×22003 .55×104 = 4.13𝑚𝑚 < 8.4𝑚𝑚    

Conclusion : 

Toutes les conditions sont vérifiées ; alors les armatures calculées à l’état limite ultime sont 

suffisantes ; poutrelles seront ferraillées comme suite : 

En travée : 3HA8 filante 

Sur appuis : 1HA8 filante + 01HA12 chapeau 
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III.2.2 Calcul de la dalle pleine : 

La dalle pleine se situe derrière la cage d’ascenseur sur chaque niveau. 

a) Dimensionnement : 

 Epaisseur de la dalle : 

𝑕𝑡 ≥
𝑙𝑥
30

=
240

30
= 8 𝑐𝑚 

𝑕𝑡 ≥ 8 𝑐𝑚 

Selon le RPA99/2003 l’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12 cm. 

On opte pour une épaisseur   𝑕𝑡 = 15 𝑐𝑚. 

  

 

 

 

 

b) Calcul de la charge permanente : 

 Elément Epaisseur (cm) 

Poids 

volumique 

𝜌(KN/m3) 

Charge  

(KN /m2) 

(horizontale) 

1 
Revêtement en 

carrelage 
0.02 22 0.44 

2 Mortier de pose 0.02 22 0.44 

3 Couche de sable 0.02 18 0.36 

4 Dalle pleine en B A 0.15 25 3.75 

5 Enduit en plâtre 0.02 10 0.2 

6 
Cloison de séparation 

interne 
0.1 09 0.90 

7 
enduit sur les deux 

cotés de la cloison 
0.02 10 0.2 

 GTOT = 6.29 

 

 

 

 

 

 

 

𝑙𝑥 = 2.4𝑚 

𝑙𝑦 = 4.2𝑚 

Tableau III.27  
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c) Surcharge : 

Q=1.5 kn/m
2
 

III.2.2.1 Calcul à l’ELU : 

1) Combinaison de charge : 

𝑄𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑞 = 1.35 ×  6.29 + 1.5 ×  1.5 = 10.74 𝐾𝑛/𝑚2 

2) Calcul des moments fléchissant : 

La dalle est un panneau s’appuyant sur ses 4 cotés, les moment sont calculé a l’aid des abaque 

de PIGEAUD. 

𝜌𝑥 =
𝑙𝑥

𝑙 𝑦
=

2.4

4.2
= 0.57  

0.4 < 𝜌𝑥 = 0.57 < 1 Donc on a un panneau de dalle rectangulaire portant dans les deux sens. 

𝑀𝑥 = 𝜇𝑥𝑄𝑢 𝑙𝑥
2 

𝑀𝑦 = 𝜇𝑦𝑀𝑥  

On a : 𝜌𝑥 = 0.57 →    𝜇𝑥 = 0.0852 

 𝜇𝑦 = 0.266 

𝑀𝑥 = 0.0852 × 10.74 × 2.42 = 5.27 𝐾𝑛.𝑚 

𝑀𝑦 = 0.266 × 5.27 = 1.4 𝐾𝑛.𝑚 

Remarque: 

Lorsque le panneau de dalle est lié à des appuis permettant de compter sur des encastrements 

partiels, on réduit les valeurs du moment en travée et sur appuis. 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

Figure III.16 Moment fléchissant  

0.5𝑀𝑥  

0.5𝑀𝑥  

0.75𝑀𝑥  

0.5𝑀𝑥  

0.75𝑀𝑦  

2.4m 

4.2m 

3.95 

2.635 
2.635 

2.635 

1.05 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

58 

 

3) Ferraillage de la dalle : 

 

Il se fera pour une bande de 1m de largeur. 

a) Sens x-x : 

 

 Sur appuis : 𝑀𝑎𝑥 = 2.635𝐾𝑛.𝑚 

 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

2.635 × 106

1000 × 1302 × 14.2
= 0.0109 

 

𝜇 = 0.0109 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.0109         →   𝛽 = 0.995 

𝐴𝑠𝑎 =
𝑀𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

2.635 × 106

0.995 × 130 × 348
= 0.58 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

 En travée :𝑀𝑡𝑥 = 3.95 𝐾𝑛.𝑚 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

3.95 × 106

1000 × 1302 × 14.2
= 0.016 

 

𝜇 = 0.016 < 0.392   → La section est simplement armée. 

𝜇 = 0.016         →   𝛽 = 0.992 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

3.95 × 106

0.992 × 130 × 348
= 0.88 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

b) Sens y-y : 

 

 Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑦 = 2.635𝐾𝑛.𝑚 

 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑦

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

2.635 × 106

1000 × 1302 × 14.2
= 0.0109 

 

𝜇 = 0.0109 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.0109         →   𝛽 = 0.995 
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𝐴𝑠𝑎 =
𝑀𝑎𝑦

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

2.635 × 106

0.995 × 130 × 348
= 0.58 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

 En travée : 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑦

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

1.05 × 106

100 × 1302 × 14.2
= 0.0043 

 

𝜇 = 0.0043 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.0043         →   𝛽 = 0.998 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡𝑦

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

0.998 × 106

0.998 × 130 × 348
= 0.23 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

III.2.2.2  Vérification a l’ELU : 

1)  Condition de non fragilité : (art B.7.4 BAEL91/1999) 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 𝜌0 × 𝑏 × 𝑕0 ×

3 −
𝑙𝑥
𝑙𝑦

2
 <  𝐴𝑠  

𝜌0: Taux d’acier minimal réglementaire dans chaque direction. 

𝜌0 = 0.0008 Pour les HA avec feE400. 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.0008 × 100 × 15 ×
3 −

2.4
4.2

2
= 1.45 𝑐𝑚2 

Sens x-x : 

 Sur appuis :   𝐴𝑠𝑎 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.45𝑐𝑚2             

 En travée   :   𝐴𝑠𝑡 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.45𝑐𝑚2 

Sens y-y : 

 Sur appuis :   𝐴𝑠𝑎 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.45𝑐𝑚2 

 En travée   :   𝐴𝑠𝑡 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.45𝑐𝑚2 

2) Diamètre minimal des barres : (art A.7.21 BAEL9/1999) 

On doit vérifier que .15
10

150

10
max mm

h
   

: Diamètre des armatures longitudinales. 

mm8 < ...15max vérifiéeconditionmm  

 

   Condition vérifiée 

Condition vérifiée 
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3) Ecartement des barres :  (art A8.2.42 BAEL91/1999) 

       L’écartement des barres d’une même nappe soumise à un chargement c ne doit pas dépasser les 

valeurs suivantes : 

 Direction la plus sollicitée :                                            𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{2𝑕, 25}𝑐𝑚                 

 Direction perpendiculaire à la plus sollicitée :                𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{3𝑕, 33}𝑐𝑚                   

                                                                                                      𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 30,25 = 25 𝑐𝑚           

                                                                                                        𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 45,33 = 33 𝑐𝑚 

  Sens x-x : 

  Aux appuis :  𝑆𝑡 = 25 ≤ 25 𝑐𝑚 

 En travée :     𝑆𝑡 = 25 ≤ 25 𝑐𝑚 

  Sens y-y : 

  Aux appuis :  𝑆𝑡 = 25 ≤ 33 𝑐𝑚 

 En travée :     𝑆𝑡 = 25 ≤ 33𝑐𝑚  

 

III.2.2.3 Calcul a l’ELS :   υ = 0.2 

1) Chargement : 

𝑄𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 6.29 + 1.5 = 7.79𝐾𝑛/𝑚2 

2) Moment fléchissant : 

𝜌𝑥 =
𝑙𝑥

𝑙 𝑦
=

2.4

4.2
= 0.57  

On a : 𝜌𝑥 = 0.57 →    𝜇𝑥 = 0.0852 

 𝜇𝑦 = 0.266 

𝑀𝑥 = 0.0852 × 7.79 × 2.42 = 3.82 𝐾𝑛.𝑚 

𝑀𝑦 = 0.266 × 3.82 = 1.017 𝐾𝑛.𝑚 

Moment corrigés : 

 Sens xx : 

𝑀𝑎𝑥 = 0.5 × 3.82 = 1.91 𝐾𝑛.𝑚 

𝑀𝑡𝑥 = 0.75 × 3.82 = 2.865 𝐾𝑛.𝑚 

 Sens yy : 

𝑀𝑎𝑦 = 0.5 × 3.82 = 1.91 𝐾𝑛.𝑚 

𝑀𝑡𝑦 = 0.75 × 1.017 = 0.76𝐾𝑛.𝑚 

 

Condition vérifiée. 

Condition vérifiée.              
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III.2.2.4  Vérification a l’ELS : 

1) Contrainte dans le béton : 

On doit vérifier que: σbc  ≤ σbc     =15MPa 

Sens x-x : 

 Aux appuis : 

ρ = 
100×Aa

b×d
 =  

100×2.01

100×13
 = 0.154 

ρ = 0.154  →   β
1

=  0.9355, k1 = 62.52  

σst  = 
Msa

β1× As ×d
 = 

1.91×106

0.9355 × 201 ×130
 = 78.136 MPa 

σbc  = 
σs

K1
 =  

78.136

62.52
 = 1.25 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 En travée : 

𝜌 = 
100 ×𝐴𝑠𝑡

𝑏×𝑑
 = 

100 ×2.01

100 ×13
 = 0.154 

𝜌 = 0.154  →   𝛽1 =  0.9355 ;   𝑘1 = 62.52   

𝜍𝑠𝑡  = 
𝑀𝑠𝑡

𝛽1× 𝐴𝑠×𝑑
 = 

2.865×106

0.9355 × 201 ×130
 = 117.20 MPa 

𝜍𝑏𝑐  = 
𝜍𝑠

𝐾1
 = 

117 .20 

62.52
 = 1.87 MPa ≤ 15MPa  →  Condition vérifiée. 

Sens y-y : 

 Aux appuis : 

ρ = 
100×Aa

b×d
 =  

100×2.01

100×13
 = 0.154 

ρ = 0.154  →   β
1

=  0.9355, k1 = 62.52  

σst  = 
Msa

β1× As ×d
 = 

1.91×106

0.9355× 201×130
 = 78.136 MPa 

σbc = 
σs

K1
 =  

78.136

62.52
 = 1.25 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 En travée : 

ρ = 
100×Aa

b×d
 =  

100×2.01

100×13
 = 0.154 

ρ = 0.154  →   β
1

=  0.9355, k1 = 62.52  

σst = 
Msa

β1× As×d
 = 

0.76×106

0.9355× 201×130
 = 31.09 MPa 

σbc = 
σs

K1
 =  

31.09

62.52
 = 0.497 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée 
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2) État limite d’ouvertures des fissurations : 

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire. 

3) Etat limite de déformation: 

     Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée  sur 4 cotés on peut se dispenser de vérification de 

flèche, si les conditions suivantes sont respectées : 

1) 





 M

Mh t

.20



 

2) 

efdb

A 2

.



  

Avec : 

 h     : hauteur de dalle. 

 Mtx : Moment en travée dans la direction lx
 
 

Mx  : Moment isostatique dans la direction de (x –x) pour une bande de largeur égale à 1[m].      

Ax  : Section d’armature par bande de largeur égale à 1[m] 

 d    : La hauteur utile de la bande. 

 b    : La largeur de bande égale à 1m 
 

1)  

     

0375.0
)82.3(20

865.2

.20

0625.0
240

15





M

M

l

h

tx

x
       0625.0



h
  0, 0375  ⟾condition vérifiée. 

  

       2)    0015,0
13100

01.2

.


xdb

A
 

        005,0
400

22


ef
 

      
0015.0

bd

Ax < 005,0
2


ef
      ⟾condition  vérifiée. 

Le calcul de la flèche est inutile.  

 
 

Conclusion : 

Toutes les vérifications sont satisfaites, alors Le schéma de ferraillage de la dalle pleine est : 

 En travée : 

Sens x-x :   4HA8     st=25 cm 

Sens y-y : 4HA8         st=25 cm 

 Sur appuis : 

Sens x-x :   4HA8    st=25 cm 

Sens y-y : 4HA8         st=25 cm 
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III.3 Les escaliers : 

III.3.1 introduction : 

     L’escalier est un ouvrage constitué d’une succession de gradins permettant le passage à pieds entre 

les différents niveaux d’un bâtiment. 

 Terminologie : 
 

 

 

 

 

 

 

 

 La marche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied. 

 La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives 
 Emmarchement  E : est la longueur des  marches  
 Giron g : est la distance en plan sur laquelle on pose le pied, il sépare deux contre marches 

successives 
 Hauteur h : est la différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie 

généralement entre 14 et 18 cm. 

 La volée : est la partie de l’escalier comprise entre deux paliers. 

 La paillasse d’épaisseur ep : est la dalle en béton armé incorporant les marches et contre 

marches. 

 

III.3.2 Pré dimensionnement des escaliers : 

     Notre bâtiment contient des escaliers à trois volées droites. Le dimensionnement des marches et 

contre marches sera fait a l’aide de la formule de Blondel. 

a) Calcul du nombre de marches et contre marches : 
 

Formule de BLONDEL : 

             60 ≤ 𝑔 + 2𝑕 ≤ 66 𝑐𝑚     Avec :          h : hauteur de la contre marche 

               22𝑐𝑚 ≤ 𝑔 ≤ 33𝑐𝑚                            g : largeur de la marche (giron) 

        

 La hauteur d’étage courant est de 306cm. 

PALIER D’ARRIVEE   

MARCHE 

CONTRE MARCHE  

EMMARCHEMENT 

PAILLASSE 

PALIER DE DEPART 

                                 

GIRON 
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On choisit h =17 cm 

Soit :         n le nombre de contre marches n=
306

17
 = 18 contre marches. 

                  M le nombre de marches m= n-1 = 18-1= 17 marches. 

Les 17 marches seront réparties de la manière suivante : 

 Volée 1 et 3 : 7 contre marches soit 6 marches chacune 

 Volée 2         :  4 contre marches soit 3 marche. 
 

   60≤g+2h≤66 cm       → 60≤g+34≤66 cm    soit    26≤g≤32 cm                      

On prendra g = 30 cm. 

b) Pentes de l’escalier : 
Volée 1 et 3 : volée 2 : 

La hauteur de la volée est de 17*7=119 cm La hauteur de la volée est de 17*4=68 cm 

Tg ᾳ=
119

180
 = 0,661  ᾳ = 33.4                    Tg ᾳ=

68

90
 = 0,755                      ᾳ = 37,07° 

c) Epaisseur de la paillasse : 
Volée 1 et 3 :                                                         volée 2 :      

Lrv : longueur réelle de la volée                                  Lrv : longueur réelle de la volée                                                                                                                                                          

Lrv = 
1,8

cos 33,47
 = 2,15m                                                   Lrv = 

0.90

cos 37.07
 = 1.12m                                                                                                                        

L0 = Lrv + Lp = 2,15 + 1,4 = 3,55 m.                              L0 = Lrv + Lp = 1.65 + 1.12 + 1.65 = 4.42 m                                        

L0

30
  ≤ ep ≤   

L0

20
                                                                         

L0

30
  ≤  ep  ≤  

L0

20
                                                                                 

11,83 ≤ ep ≤ 17,75 cm                                                        14.7 ≤ ep ≤   22.1 cm                                                                                                           

Ep = 15 cm                                                    Ep = 20 cm 

On choisira une épaisseur  ep =18 cm.  

III.3.3 Détermination des charges: 

 Charges permanentes : 

Le palier : 

- Carrelage                              e=2cm                  22x0.02=0.44KN/ml 

- Mortier de pose                   e=2cm                  22X0.02=0.44KN/ml        

- Lit de sable                        e=2cm                  18x0.02=0.36KN/ml 

- Dalle pleine                         e=15cm                 25x0.18 =4.5KN/ml 

 

                                                                               G=5.94KN/ml 

         

FigIII.17  Vue en plan de l’escalier 
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    La volée 1 et 3 : 

- Carrelage                              e=2cm                  22x0.02=0.44KN/ml 

- Mortier de pose                   e=2cm                  22X0.02=0.44KN/ml        

- Lit de sable                        e=2cm                  18x0.02=0.36KN/ml 

- Poids des marches        ρba x h/2 x1ml               25x
0,17

2
x1= 2,125KN/ml        

- Dalle pleine              e=15cm    ρba x ep x
1

cos ᾳ
              25x0,18x

1

cos 33,47
 =5.39KN/ml 

- Garde corps                                                                 0.2KN/ml 

  

                                                                               G=9.155 KN/ml 

La Volée 2 : 

- Carrelage                              e=2cm                  22x0.02=0.44KN/ml 

- Mortier de pose                   e=2cm                  22X0.02=0.44KN/ml        

- Lit de sable                        e=2cm                  18x0.02=0.36KN/ml 

- Poids des marches        ρba x h/2 x1ml               25x
0,17

2
x1= 2,125 KN/ml        

- Dalle pleine              e=15cm    ρba x ep x
1

cos ᾳ
              25x0,15x

1

cos 37,07
 =5.64 KN/ml 

- Garde corps                                                                 0.2KN/ml 

  

                                                                                        G=9.405 KN/ml 

 Surcharge d’exploitation : 

La surcharge d’exploitation est donnée par le DTR : 

                Palier Q=2.5x1=2.5KN/ml 

               Paillasse: Q=2.5x1=2.5KN/ml 

III.3.4 Calcul à l’ELU : 

 Volée 1 et 3 :  

1) Calcul des efforts internes : 

Combinaison de charge : 

 Volée   Qu1=1,35G+1,5q=1,35*(9.155)+1,5*(2,5)=16.109 Kn/ml 

 Palier   Qu2=1,35G+1,5q=1,35*(5.94)+1,5*(2,5)=11.769 Kn/ml 

 

 

                                                         

                                                                               
Figure III.18 Schema statique à l’ELU 

Ra 1.8

m                             

Rb 1.4m 

16.109 KN/ml                    11.769  KN/ml 
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a. Calcul des réactions d’appuis: 

 F/y = o               𝑅𝑎 + 𝑅𝑏 −𝑄𝑢1 ×  1.8 −𝑄𝑢2 ×  1.4 = 0  

                            𝑅𝑎 + 𝑅𝑏 = 45.47 𝐾𝑛 

M/a =0                𝑅𝑏 × 3.2 − 𝑄𝑢2 ×  1.4 ×  
1.4

2
+ 1.8 − 𝑄𝑢1 ×

 1.82 

2
= 0 

                            𝑅𝑏 = 21.02 𝐾𝑛 

                           𝑅𝑎 = 24.45 𝐾𝑛                                                                                     Mz                                        

b. Calcul des efforts internes : Nx 

o 1er tronçon :         0≤x≤1.8m  

 

 Effort tranchant Ty : 

M/y =0  Ra-Ty-16.109x = 0             Ty = Ra-16.109x                                                                     

Ty=24.45   pour x= 0m 

 Ty=-4.546  pour x= 1.8m 

 Moment fléchissant : 

 M/i = 0      Mz(x)-Rax+16.109x2/2=0 

Mz(x)=24.45x – 16.109 x2/2    

 Mz = 0      pour x = 0 

Mz = 17.913 kn.m     pour x =1.8 m. 

 

o 2eme tronçon:   0  ≤ x  ≤  1.4m 
 Effort tranchant Ty : 

M/y =0  Rb + Ty-11.769x = 0  

                       Ty = 11.769x-Rb      

 

                                                                       

Ty=-21.02   pour x= 0m  

 Ty=-4.546 pour x= 1.8m 

 Moment fléchissant : 

 M/i = 0      -Mz(x)+Rbx+11.769x2/2=0 

Mz(x)=21.02x – 11.769x2/2          Mz = 0      pour x = 0 

      Mz = 17.913     pour x =1.4m 

Calcul du moment fléchissant max : 

Pour le 1er tronçon (0≤x≤1.8m) 

Mz(x) max lorsque Ty est nul 

RA 
x 

Ty 

 

x   
RB 

q u2=11.769 KN/ml 

 

MZ 

TY 
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Ty=24.45-16.109x=0             x=1.517m 

Mz maxi=18.55 Kn.m 

Diagramme des efforts tranchant et des moments fléchissant a l’ELU 

                

 

 

 

 

 

                                       + 

 

 -  

 

 

  

    17.913 

 

 

                                   

 

Remarque : 

Afin de tenir compte des semi –encastrements aux extrémités, on opte pour une correction à l’aide 

de coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées 

       . Aux appuis : -0.3 Mmax=-0.3 x 18.55 =-5.56kN.m 

       . En travées : 0.85 Mmax= 0.85 x 18.55 = 15.76KN.m 

 

 

 

 

 

 

q u
1
=16.109KN/ml   q u

2
=11.769KN/ml    

 

 

   1.8m                              1.4m 

 

 

     𝑀𝑧      (Kn.m)              

                              

 

 

 

 

 

 

         X (m)              

                           

 

 

 

 

 

 

                      Ty(Kn) 

                           24.45 

 

 

 

 

 

 

         X (m)              

21.02                              

 

 

 

 

 

 Figure III.19 : Diagrammes des efforts internes a l’ELU 
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               -                                                          -      

                                                                      

                                       

                                                                     

 

 

               

 

 

2) Calcul des armatures :  

Le ferraillage se fera pour une bande de un mètre de largeur de la section soumise a la fléxion 

simple. 

 Ferraillage en travée : 
Mt = 15.56 Kn.m 

1) Armatures principales : 
Calcul du moment réduit : 

μ= 
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
=

15.56×105

100 ×162×14.2×102 = 0.0433 

μ= 0.0433                ⟹ μ≤0.392     donc la section est simplement armée 

β=0.9785 

Ast= 
𝑀𝑡

𝛽𝑑𝜍𝑠𝑡
 =

15.76×105

0.9785 ×16×348×102 =2.892 cm
2
 

On opte pour une section d’acier de 4.71 cm
2 
soit 6 HA10 

Avec un espacement st=20 cm. 

 

2) Armature de répartition : 

Ar = 
𝐴𝑠𝑡

4
=  

4.71

4
 =1.177cm

2
 

 

On opte pour une section d’acier de 2.01 cm
2 
soit 4 HA8 

Avec un espacement st=20 cm. 

 

 Ferraillage aux appuis : 
M = 5.56 Kn.m 

1) Armatures principales : 
Calcul du moment réduit : 

μ= 
𝑀𝑎

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
  =  

5.56105

100 ×162×14.2×102  =  0.0153 

μ= 0.0153                  ⟹ μ≤0.392     donc la section est simplement armée 

β=0.9925 

Ast= 
𝑀𝑎

𝛽𝑑𝜍𝑠𝑡
 =

5.56 × 105

0.9925 × 16 ×348 ×102  = 1.006cm
2
 

         X (m)              

                           

 

 

 

 

 

 

                         

𝑀𝑧 (Kn.m)              

                              

 

 

 

 

 

 

5.56 

15.76 

5.56 

+ 

Figure III.20 : moments en tenant compte des semi encastrements 
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On opte pour une section d’acier de 3.14 cm
2 
soit 4HA10 

Avec un espacement st=20 cm. 

 

2) Armature de répartition : 
 

    Ar = 
𝐴𝑠𝑡

4
=  

3.14

4
 = 0.785 cm

2
 

 

 On opte pour une section d’acier de 2.01 cm
2 
soit 4HA8 

Avec un espacement   st=25 cm. 

 

 Volée 2 : 
Combinaison de charge : 

Palier   Qu1=1,35G+1,5q=1,35*(5.94)+1,5*(2,5)=11.769 Kn/ml 

Volée   Qu2=1,35G+1,5q=1,35*(9.405)+1,5*(2,5)=16.44 Kn/ml 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1) Calcul des efforts internes : 

 

a) Calcul des réactions d’appuis: 

 F/y = o            Ra+Rb-Qu1*(1,65)-Qu2*(1,8)=0 

                          Ra+Rb=53.63 Kn 

M/a =0             Rb*4,2-Qu1*(1,65)*(
1.65

2
+0.90+1.65)-Qu2(0.902/2)*(1.65)- Qu1*(1.652/2)=0 

                            Rb=26.81 Kn 

                           Ra=26.81Kn                                                                                       Mz 

b) Calcul des efforts internes : Nx 

o 1er tronçon :         0≤x≤1.65m  

 Effort tranchant Ty : 

F/y =0  Ra-Ty-11.769x = 0             Ty = Ra-11.769x       

                                                                       

Ty=26.81   pour x= 0 m. 

 Ty=7.39 pour x= 1.65 m. 

 Moment fléchissant : 

RA 
x 

Ty 

  1.65m                       0.9m                 1.65m 

16.44 Kn/ml    

11.769Kn/ml 

         Ra Rb 

Figure III.21 Schema statique à l’ELU 
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 M/i = 0      Mz(x)-Rax+Qu1x2/2=0 

Mz(x)=26.81x – 11.769x2/2    

 Mz = 0                      pour x = 0 

Mz = 28.23                  pour x =1.65m 

 

o 2eme tronçon:   1.65≤x≤2.55m 
 

 Effort tranchant Ty : 

F/y =0  Ra -Ty-Qu1(1.65)-Qu2(x-1.65) =0                                       

                                 Ty = 34.516-16.44x  

                                 

Ty=7.39                pour x= 1.65m 

 Ty=-7.39              pour x= 2.55m 

 Moment fléchissant : 

 M/i = 0                       Mz(x)+Ra(x)+Qu1(1.65)*(x -  
1.65

2
  )+Qu2(x-1.65)2/2=0 

Mz(x)=34.516x – 8.22x2-6.34          Mz = 28.23    pour x = 1.65m 

      Mz = 28.23        pour x =2.55m 

o 3eme tronçon:   0≤x≤1.65m : 
 

 Effort tranchant Ty : 

M/y =0               Rb+Ty-Qu1x=0 

                              Ty=11.769x-26.81 

Ty=-26.81                 pour x= 0m 

 Ty=-7.39             pour x= 1.65m 

 Moment fléchissant : 

 M/i = 0                       -Mz(x)+Rb(x)-Qu1x2/2=0 

Mz(x)=26.81x-11.769x2/2           

 Mz = 0    pour x = 0m 

  Mz = 28.23 pour x =1.65m 

Calcul du moment fléchissant max : 

Pour le 2er tronçon (1.65≤x≤2.55m) 

Mz(x) max lorsque Ty est nul 

Ty=34.516-16.44x=0             x=2.1m 

RA 

16.44 KN 

TY 

11.769KN 

1.65m         (x-1.65)m 

x 

 

RB 

11.769KN/m MZ 

Ty 
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Mz(x=2.1m)) =29.89 Kn.m 

 Diagramme des efforts tranchant et des moments fléchissant a l’ELU 
 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

  

 

 

                                                         

 

 

 

 

 

                                        

 

Afin de tenir compte des semi –encastrements aux extrémités, on opte pour une correction à l’aide de 

coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées 

       . Aux appuis : -0.3 Mmax=-0.3 x 29.89 =-8.967 kN.m 

       . En travées : 0.85 Mmax= 0.85 x 29.89 = 25.40 KN.m 

 

      Ty(Kn)   

      X(m)   

      26.81 

  

7.39  

+ 

- 

      

Mz(Kn.m)   

      X(m)      0   

0   

      29.89  

+ 

Figure III.22 : Diagramme des efforts internes à l’ELU. 

 

  1.65m                       0.9m                 1.65m 

16.44 Kn/ml    

11.769Kn/ml 

         Ra 
Rb 
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  - 

               -                                                                                               - 

 

                                                                                              

 

 

 

 

 

                                   

 

 

2) Calcul des armatures :  

B=100cm    d=16 cm      fbu=14.2Mpa 

Ferraillage en travée : 

Mt = 25.40 Kn.m 

1) Armatures principales : 
Calcul du moment réduit : 

μ= 
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
=

25.40∗105

100∗162∗14.2∗102=0.0698 

μ= 0.0698      ⟹ μ≤0.392     donc la section est simplement armée 

β=0.964 

Ast= 
𝑀𝑡

𝛽𝑑𝜍𝑠𝑡
 =

25.40∗105

0.964∗16∗348∗102 = 4.73cm
2
 

     Ast=4.73 cm
2
 

On opte pour une section d’acier de 5.65 cm
2 
soit 5 HA12 

Avec un espacement st=25 cm. 

 

2) Armature de répartition : 

Ar = 
𝐴𝑠𝑡

4
=  

5.65

4
 =1.41cm

2
 

On opte pour une section d’acier de 4HA8=2.01cm
2
 

Avec un espacement st=25 cm. 

 

Ferraillage aux appuis : 

Ma = 8.967 Kn.m 

1) Armatures principales : 
Calcul du moment réduit : 

μ= 
𝑀𝑎

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
=

8.967∗105

100∗162∗14.2∗102 = 0.0245 

μ= 0.0245            ⟹ μ≤0.392     donc la section est simplement armée 

β=0.988 

Ast= 
𝑀𝑎

𝛽𝑑𝜍𝑠𝑡
 =

8.967∗105

0.988∗16∗348∗102=1.63 cm
2
 

   8.967   

0   

   8.967   

0   

      

Mz(Kn.m)   

      X(m)   

      25.40  

  +  

Figure III.23 : moments en tenant compte des semi encastrements 
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On opte pour une section d’acier de3.93 cm
2 
soit 5 HA10 

Avec un espacement st=20 cm. 

 

2) Armature de répartition : 

Ar = 
𝐴𝑠𝑡

4
=  

3.93

4
 =0.98cm

2
 

On opte pour une section d’acier de 4HA8=2.01cm
2
 

Avec un espacement st=25 cm. 

 

 

III.3.5 Vérification a l’ELU : 

1. Condition de non fragilité :( art 4.2.1/BAEL91) 

 Volée 1 et 3 

Amin = 0.23×b×d × 
ft 28

fe
 = 0.23 × 100 × 16 ×

2.1

400
 = 1.932 cm

2
 

Aux appuis  :        Aa = 3.14 cm
2
 > 1.932 cm

2 

  
        

                                                                        Condition vérifiée.   

En travée     :        At= 4.71 cm
2
 > 1.932 cm

2
   

 Volée 2 

Amin = 0.23×b×d × 
ft 28

fe
 = 0.23 × 100 × 16 ×

2.1

400
 = 1.932 cm

2
 

Aux appuis  :        Aa = 3.93 cm
2
 > 1.932 cm

2 

  
        

                                                                        Condition vérifiée.   

En travée     :        At= 5.65 cm
2
 > 1.932 cm

2
   

 

2. Espacement des armatures : 

 Volée 1 et 3 
Armatures principale :  St  ≤  min{3h ; 33cm}= 33cm 

En travée :                               St = 20 cm ˂ 33cm 

                                                                                         Condition vérifiée 

Sur appuis :                             St = 25 cm  ˂ 33cm                

Armatures de répartition :       St   ≤   min{4h ; 45cm}= 45cm 

En travée :                              St=25 cm  ˂ 45 cm                  Condition vérifiée 

Sur appuis :                             St =  25  cm˂ 45 cm 

 Volée 2 : 
Armatures principale :  St  ≤  min{3h ; 33cm}= 33cm 

En travée :                               St = 25 cm˂ 33cm                        Condition vérifiée 

  Sur appuis :                             St = 25 cm ˂ 33cm                 

                                                                             

Armatures de répartition :       St   ≤   min{4h ; 45cm}= 45cm 

En travée :                              St=25 cm  ˂ 45 cm                  Condition vérifiée 

Sur appuis :                             St =  25  cm˂ 45 cm 
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            3. Vérification de la contrainte de cisaillement :  (art A.5.1.2/ BAEL91) 

On doit vérifier que :   τu  ≤  τ u 

τu =  min     0.13 fc28  ,5MPa     =3.25MPa          τu =
Tu  max

b×d
  

Avec Tu : effort tranchant maximal. 

 Volée 1 et 3 :        τu =
24.45×103

1000 ×160
 = 0.153 MPa ˂ τu  condition vérifiée. 

 Volée 2 :               τu =
26.81×103

1000 ×160
 = 0.167 MPa ˂ τu  condition vérifiée. 

4. Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :  (Art A.5.1.313/BAEL91) 

 Influence sur le béton :  

Tu ≤  Tu = 
0.4×fc 28×b×0.9d

γb
 = 

0.4×25×10−1×100 ×0.9×16

1.5
 =960 Kn. 

Volée 1 et 3 : Tu= 24.45Kn ˂ 960 Kn   condition vérifiée. 

Volée 2 : Tu= 26.81Kn ˂ 960 Kn   condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures longitudinales : 

On doit vérifier que Aa≥ 
1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) 

 Volée 1 et 3 : 

 
1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) =≥ 

1.15   

400 ×10−1 ×( 24.45 + 
−5.56

0.9×16
 ) = 0.692 

Aa = 3.14cm2 > 0.692 condition vérifiée. 

 Volée 2 : 

 
1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) =≥ 

1.15   

400 ×10−1 ×( 26.81 + 
−8.967

0.9×16
 ) = 0.752 

Aa = 3.93 cm2 > 0.692 condition vérifiée.  

5. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91 

28tssese f  

  5,1S  Coefficient de  scellement pour les hautes adhérences. 

    

i

Se

Se

ud

T

MPa






..9,0

15,31,25,1





−

b

±

 

b2−

4ac

2a

 

:iu Périmètre utile de la barre « i » 
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Volée 1 et 3 :
 

 cmnui 56.1214.314.    

    


 MPaMPa SeSe 15,335,1
56.12169,0

45.24
 Condition vérifié. 

Volée 2 :
 

 cmnui 71.1514.315.    

    


 MPaMPa SeSe 15,3185.1
56.12169,0

81.26
 Condition vérifié 

6. Ancrage des barres aux appuis :  

  MPaf SutSSu 835,21,25,16,0..6,0
2

28

2
 

 

 
Volée 1, 2 et 3 :

 

La longueur de scellement droit : 

  cmL
f

L S

u

e

S 27,35
835,24

4001

.4

.











 

On prend Ls = 35cm. 

Les règles du BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91) admettent que l’ancrage d’une barre 

rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée 

hors crochet est au moins égale 0.4Ls pour les aciers HA. 

La= 0.4 Ls= 0.435 = 14cm. 

 
III.3.6 Calcul a l’ELS : 

 Volée 1 et 3 
Combinaison de charges  

                              qs = G + Q 

             Volée : qs1 = 9.155+2.5=11.655 kN/ml 

                   Palier : qs2 = 5.94+2.5=8.44 Kn/ml 

Calcul des efforts internes 

a) Réactions d’appuis : 

 F/y = o               Ra+Rb-Qs1*(1,8)-Qs2*(1,4)=0 

                          Ra+Rb=32.795Kn 

M/a =0                Rb*3,2-Qs2*(1,4)*(
1.4

2
+1.8)-Qs1(1.82/2)=0 

                            Rb=15.13 Kn 

                           Ra=17.665 Kn 
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b) Calcul des sollicitations : 
o 1eme tronçon:   0 ≤ b x ≤ 1.8m : 
 Effort tranchant Ty : 

M/y =0  Ra-Ty-Qs1x = 0                   Ty = 17.665-11.655x       

 

                                                                       

Ty=17.665   pour x= 0m  

 Ty=-3.31  pour x= 1.8m 

 Moment fléchissant : 

 M/i = 0      Mz(x)-Rax+11.655x2/2=0 

Mz(x)=17.665x – 11.655x2/2  

   Mz = 0      pour x = 0  

  Mz =12.91   pour x =1.8m 

o 2eme tronçon:   0≤x≤1.4m 
 Effort tranchant Ty : 

F/y =0  Rb + Ty-8.44x = 0   

                                Ty = 8.44x-Rb      

                                                                     

Ty=-15.13 Kn   pour x= 0m 

 Ty=-3.31 Kn  pour x= 1.8m 

 Moment fléchissant : 

 M/i = 0      -Mz(x)+Rbx+8.44x2/2=0 

Mz(x)=15.13x – 8.44x2/2          Mz = 0      pour x = 0 

      Mz = 12.91    pour x =1.4m 

Calcu ldu moment fléchissant max : 

Pour le 1er tronçon (0≤x≤1.8m) 

Mz(x) max lorsque Ty est nul 

Ty=17.665-11.655x=0                  x=1.514m 

Mz maxi=13.38 Kn.m 

 

 

 

 

  11.655Kn/m       
Mz   

Nx   

Ty           Ra   

RB 

q u
2
=8.44 KN/ml 

 

MZ 

TY 
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Afin de tenir compte des semi –encastrements aux extrémités, on opte pour une correction à l’aide 

de coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées 

       . Aux appuis : -0.3 Mmax=-0.3 x 13.38 =-4.01 kN.m 

       . En travées : 0.85 Mmax= 0.85 x 17.136= 11.37 KN.m 

 

 

                                - - 

                                                                                         

                                                                      

                                       

                                                                       

 

                                                                                    

11.655Kn/ml                  8.44 Kn/ml 

 

1.8m                        1.4m                        15.13 kN                        17.665kN                       

Mz(X

)    

12.91 
13.38 

X(m)            

+    

3.33 

17.665 

15.13 

X(m)            

Ty(kN

) 

- 

+ 

Figure III.24Diagramme des efforts internes à l’ELS 

                               

𝑀𝑧 (Kn.m)              

                              

 

 

 

 

 

11.37              

          

x(m)       4.01           

+ 

Figure III.25 : moments en tenant compte des semi encastrements 
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 Volée 2 
Combinaison de charges 

                              qs = G + Q     

                 Palier : qs1 = 5.94+2.5=8.44 Kn/ml 

          Volée : qs2 = 9.405+2.5=11.905 kN/ml 

 

  

 

 

 

 

 

 Schémas statique a l’ELS 

 

Calcul des efforts internes 

a) Réactions d’appuis : 

 F/y = o               Ra+Rb-Qs1*(1,8)*2 - Qs2*(1,4)=0 

                          Ra+Rb=38.56Kn 

M/a =0                Rb*3,2-Qs2*(1,4)*(
1.4

2
+1.8)-Qs1(1.82/2)=0 

                            Rb=19.28 Kn 

                           Ra=19.28 Kn 

 
 

b) Calcul des sollicitations :  
1eme tronçon:   0 ≤ b x ≤ 1.65m : 

Effort tranchant Ty : 

M/y =0  Ra-Ty-Qs1x = 0                  

  Ty = 19.28 - 8.44x       

 

 Ty=19.28   pour x= 0m 

 Ty=5.35  pour x= 1.65m 

Moment fléchissant : 

 M/i = 0      Mz(x)-Rax+Qs1x2/2=0 

Mz(x)=19.28x – 8.44x2/2  

   Mz = 0      pour x = 0 

  1.65m                       0.9m                 1.65m 

11.905 Kn/ml    

8.44Kn/ml 

         Ra Rb 

Ra 

RA 

11.905 KN 

TY 

8.44KN 

1.65m         (x-1.65)m 
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  Mz =20.32   pour x =1.65m 

2eme tronçon:   1.65≤x≤2.55m  

Effort normal  Nx : 

M/x = 0                 Nx = 0 

Effort tranchant Ty : 

M/y =0  Ra - Ty-Qs1x-Qs2*(x-1.65) = 0                          

                                 Ty = 24.997-8.44x     

Ty=-5.35 Kn   pour x= 0m 

 Ty=-5.35 Kn  pour x= 1.8m 

Moment fléchissant : 

 M/i = 0      Mz(x)-Rax+Qs1(1.65)(x-1.65/2)+Qs2(x-1.65)2/2=0 

Mz(x)=24.994x – 5.95x2-4.72          Mz = 20.32         pour x = 1.65m 

          Mz = 20.32         pour x =2.55m 

3eme tronçon:   0≤x≤1.65m : 

Effort tranchant Ty : 

M/y =0               Rb+Ty-Qs1x=0 

                              Ty=8.44x-19.28 

Ty=-19.28                 pour x= 0m 

 Ty=-5.35             pour x= 1.65m 

Moment fléchissant : 

 M/i = 0                       -Mz(x)+Rb(x)-Qs1x2/2=0 

                                          Mz(x)=19.28x-8.44x2/2           

    Mz = 0                  pour x = 0m 

    Mz = 20.32          pour x =1.65m 

Calcul l du moment fléchissant max : 

Pour le 2eme tronçon (1.65≤x≤2.55m) 

Mz(x) max lorsque Ty est nul 

Ty=24.997-11.905x=0                  x=2.1m 

Mz maxi=21.52 Kn.m 

 

 

 

x 

 

RB 

8.44KN/m MZ 

Ty 
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Diagramme des efforts tranchant et des moments fléchissant a l’ELS 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   Afin de tenir compte des semi –encastrements aux extrémités, on opte pour une correction à l’aide 

de coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées 

       . Aux appuis : -0.3 Mmax=-0.3 x 21.52 =-6.456 kN.m 

       . En travées : 0.85 Mmax= 0.85 x 21.52 = 18.292 KN.m 

 

                   -                                                     -       

                                                                      

                                       

                                                                     

 

      

Mz(Kn.

m)   

  X(m)      

0   

0   

    21.52  

+ 

19.28 

+ 

- 

      

Ty(Kn)   

    X(m)  

X(m)   

     19.28 

  
5.35  

Figure III.26  Moment fléchissant a l’ELS 

  1.65m                       0.9m                 1.65m 

11.905 Kn/ml    

8.44Kn/ml 

         Ra 
Rb 

    X (m)              

                           

 

 

 

 

 

 

                         

𝑀𝑧 (Kn.m)              

                              

 

 

 

             Figure III.27 : moments en tenant compte des semi encastrements 

 

18.292 

+ 

6.456 6.456 
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III.2.4.4 Vérification a l’ELS : 

1. Contrainte de compression dans le béton (Art A.4.5,2/BAEL91) 

La fissuration étant peu nuisible, alors on doit vérifier que : 

    σbc =
σst

K1
≤ σbc avec MPafcbc 15.6,0 28 

 

 Volée 1 et 3 :  

Aux appuis : Mser = 4.01 Kn.m
 

 

Contraintes dans le béton : 

𝜌
1 % =

100 ×𝐴

b ×d
= 

100 ×3.14

100 ×16
=0.196

  

ρ1=0.196    → {β1= 0.913, K1 = 42.47}   

    𝜍𝑆𝑡  = 
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑎

𝛽1×𝐴𝑠𝑡×𝑑
 = 

4.01×106

0.9285×3.14×102×160
 =85.96 MPa 

. 𝜍𝑏𝑐  = 
𝜍𝑆

𝐾1
 = 

85.96

42.47
 = 2.024  MPa < 15MPa   →  Condition vérifiée. 

Contrainte dans les aciers : 

On doit vérifier : 𝜍𝑆𝑡 ≤  𝜍𝑆  

𝜍𝑆 = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 =

400

1.15
 = 348 MPa 

    𝜍𝑆𝑡= 85.96 MPa < 348 MPa → condition vérifiée 

En travée : 𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑡 = 11.37 Kn.m 

Contraintes dans le béton : 

𝜌
1 % =

100 ×𝐴𝑡
b ×d

= 
100 ×4.71

100 ×16
=0.294

  

ρ1=0.294    → {β1= 0.915, K1 = 43.56}   

    𝜍𝑆𝑡  = 
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑡

𝛽1×𝐴𝑠×𝑑
 = 

11.37×106

0.915×4.71×102×160
 =164.89 MPa 

 𝜍𝑏𝑐  = 
𝜍𝑠𝑡

𝐾1
 = 

164 .89

43.56
 = 3.785  MPa < 15MPa   →  Condition vérifiée. 

Contrainte dans les aciers : 

On doit vérifier : 𝜍𝑆≤𝜍𝑆 
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𝜍𝑆 = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 =

400

1.15
 = 348 MPa 

    𝜍𝑆𝑡= 164.89 MPa < 348 MPa → condition vérifiée. 

 Volée 2 :    

Aux appuis :Mser
a = 6.456 Kn. m 

Contraintes dans le béton : 

𝜌
1 % =

100 ×𝐴

b ×d
= 

100 ×3.93

100 ×16
=0.245

  

ρ1=0.245    → {β1= 0.921 K1 = 48.29}   

    𝜍𝑆𝑡  = 
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑎

𝛽1×𝐴𝑠𝑡×𝑑
 = 

6.456×106

0.921×3.93×102×160
 =111.48 MPa 

 𝜍𝑏𝑐  = 
𝜍𝑆𝑡

𝐾1
 = 

111.48

48.29
 = 2.308  MPa < 15MPa   →  Condition vérifiée. 

Contrainte dans les aciers : 

On doit vérifier : 𝜍𝑆𝑡 ≤  𝜍𝑆  

𝜍𝑆 = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 =

400

1.15
 = 348 MPa 

    𝜍𝑆𝑡= 111.48 MPa < 348 MPa → condition vérifiée 

En travée : 𝑀𝑠𝑒𝑟
𝑡 = 18.292 Kn.m 

Contraintes dans le béton : 

𝜌
1 % =

100 ×𝐴𝑡
b ×d

= 
100 ×5.65

100 ×16
=0.353

  

ρ1=0.353    → {β1= 0.908 , K1 = 39.22}   

    𝜍𝑆𝑡  = 
𝑀𝑠𝑒𝑟

𝑡

𝛽1×𝐴𝑠×𝑑
 = 

18.292×106

0.9285×5.65×102×160
 =222.847 MPa 

. 𝜍𝑏𝑐  = 
𝜍𝑠𝑡

𝐾1
 = 

222.847

39.22
 = 5.682  MPa < 15MPa   →  Condition vérifiée. 

 

Contrainte dans les aciers : 

On doit vérifier : 𝜍𝑆𝑡  ≤ 𝜍𝑆𝑡  

𝜍𝑆𝑡  = 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 =

400

1.15
 = 348 MPa 

    𝜍𝑆𝑡= 222.847 MPa < 348 MPa → condition vérifiée 
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2. 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. 

3. Etat limite de déformation:(Art B.6.5.1/BAEL91) 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées: 

 
𝑕

𝐿
 ≥ 

1

16
                    avec          h : hauteur de la section est égale à 18 cm. 

 
𝑕

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑡

10 ×𝑀0
                                L : portée libre.  

 
𝐴

𝑏×𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒
                                A : section des armatures tendues. 

                                                     Mt : moment fléchissant max en travée. 

 Volée 1 et 3 :                                         

𝑕

𝐿
 = 

18

320
 = 0.0562 ˂ 

1

16
 = 0.0625     Condition non vérifiée 

 

 Volée 2 : 

𝑕

𝐿
 = 

18

420
 = 0.0428 ˂ 

1

16
 = 0.0625      Condition non vérifiée 

Conclusion : on doit vérifier la flèche pour les deux volées. 

Calcul de flèche : 

a)  ƒv = 
𝑀𝑡
𝑠   𝐿2

10 𝐸𝑣 𝐼𝑓𝑣

 ˂ ƒ  = 
𝐿

500
 

 

b) ƒi = 
𝑀𝑡
𝑠   𝐿2

10 𝐸𝑖  𝐼𝑓𝑖
 ˂ ƒ  = 

𝐿

500
 

 

Avec : 

 

ƒ: Flèche admissible. 

L : Longueur de la poutre. 

𝑀𝑡
𝑠: Moment de service maximal en travée. 

Ev : Module de déformation différée du béton. 

     Ev = 3700 fc28
3

 = 3700 25
3

  = 10818.86 MPa. 

Ei : Module de déformation instantané du béton. 

    Ei =  11000 fc28
3

 = 11000 25
3

  = 32164.2 MPa. 

Ifv : inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée. 

I0 = moment d’inertie totale de la section homogène. 

 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

84 

 Volée 1 et 3 : 

    Position de l’axe neutre : 

      V1 = 
Sxx

B0
 

 
Avec : 

 

 Sxx : moment statique de la section homogène. 
 B0 : surface de la section homogénéisée. 

B0 = 𝑏 × 𝑕 + 15𝐴𝑡 =  100 × 18 + 15 ×  4.71 = 1870.65 𝑐𝑚2. 

𝑆𝑥𝑥=
𝑏×𝑕2

2
 + 15𝐴𝑡 × d= 

100×182

2 
+  15 ×  4.71 × 16 =17330.4 cm

3
. 

V1 = 
17330 .4

1870 .65
= 9.26 cm      V2 = 𝑕 − 𝑉1 = 18 − 9.26 = 8.74𝑐𝑚. 

  

     Le moment d’inertie de la section homogénéisée : 

   22

3

2

3

1 15
3

CVAVV
b

I t   

      233
274.871.41574.826.9

3

100
I  

414.51931 cmI   

Calcul des coefficients : 

𝜌 =
𝐴𝑡

𝑏 × 𝑑
=

4.71

100 × 16
= 0.0029 

𝜆𝑖 =
0.05 × 𝑓𝑡28

𝜌 ×  2 + 3
𝑏0
𝑏  

=
0.05 × 2.1

0.002 ×  2 + 3
100
100

 
= 7.24 

𝜆𝑣 =
2

5
𝜆𝑖 =

2

5
 × 7.24 = 2.896 

𝜍𝑠=164 .89 𝑀𝑃𝑎  

𝜇 = 1 −
1.75𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜍𝑠 + 𝑓𝑡28
= 1 −

1.75 × 2.1

4 × 0.0029 × 164.89 + 2.1
= 0.084 

 

𝐼𝑓𝑖 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑖 × 𝜇
=

1.1 × 51931.14

1 +  7.24 × 0.084 
= 35525.03𝑐𝑚4 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑣 × 𝜇
=

1.1 × 51931.14

1 +  2.896 × 0.084 
= 45956.75 𝑐𝑚4 
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mm
L

f 4.6
500

3200

500

__


 

𝑓𝑖 =
11.37×106  ×3200 2

10×32164 .2×35525 .03×104 = 1.018 𝑚𝑚 < 6.4𝑚𝑚   La flèche est vérifiée. 

𝑓𝑣 =
11.37×106  ×3200 2

10×10818 .86×45956 .75×104 = 2.34𝑚𝑚 < 6.4𝑚𝑚    

 Volée 2 : 

    Position de l’axe neutre : 

      V1 = 
Sxx

B0
 

B0 = 𝑏 × 𝑕 + 15𝐴𝑡 =  100 × 18 + 15 ×  5.65 = 1884.75 𝑐𝑚2 

𝑆𝑥𝑥=
𝑏×𝑕2

2
 + 15 × 𝐴𝑡 × d= 

100 ×162

2 
+  15 ×  5.65 × 16 =14156 cm

3
. 

V1 = 
14156

1884 .75
= 7.51 cm      V2 = 𝑕 − 𝑉1 = 18 − 7.51 = 10.49𝑐𝑚. 

  

 Le moment d’inertie de la section homogénéisée : 

   22

3

2

3

1 15
3

CVAVV
b

I t   

      233
249.1065.51549.1051.7

3

100
I  

496.58704 cmI   

Calcul des coefficients : 

𝜌 =
𝐴𝑡

𝑏 × 𝑑
=

5.65

100 × 16
= 0.0035 

𝜆𝑖 =
0.05 × 𝑓𝑡28

𝜌 ×  2 + 3
𝑏0
𝑏  

=
0.05 × 2.1

0.0035 ×  2 + 3
100
100

 
= 6 

𝜆𝑣 =
2

5
𝜆𝑖 =

2

5
 × 6 = 2.4 

𝜍𝑠𝑡 = 222.847 𝑀𝑃𝑎 

𝜇 = 1 −
1.75𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜍𝑠 + 𝑓𝑡28
= 1 −

1.75 × 2.1

4 × 0.0035 × 222.847 + 2.1
= 0.295 
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𝐼𝑓𝑖 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑖 × 𝜇
=

1.1 × 58704.96

1 +  6 × 0.295 
= 23312.44 𝑐𝑚4 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑣 × 𝜇
=

1.1 × 58704.96

1 +  2.4 × 0.295 
= 37807.64 𝑐𝑚4 

mm
L

f 4.8
500

4200

500

__


 

𝑓𝑖 =
18.292 ×106  ×4200 2

10×32164 .2×23312 .44×104 = 4.3 𝑚𝑚 < 8.4𝑚𝑚   La flèche est vérifiée. 

𝑓𝑣 =
18.292×106  ×4200 2

10×10818 .86×37807 .64×104 = 7.88𝑚𝑚 < 8.4𝑚𝑚    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

87 

III.4 Calcul de la poutre palière : 

   Etant donné que l’escalier est à 03 volées droites, la poutre palière sera brisée, partiellement 

encastrée dans les poteaux. 

III.4.1 Pré dimensionnement de la poutre brisée : 

On pré dimensionnera la poutre avec sa longueur réelle 

𝐿𝑟 = 2 ×  1.65 +
0.9

cos 37.07
= 4.42𝑚                                                

 Hauteur :                                                                                             
𝐿

15
 ≤ 𝑕 ≤  

𝐿

10
  ↔   

442

15
 ≤ 𝑕 ≤  

442

10
                                      A              B                       C                        

1                                  

29.46 ≤ 𝑕 ≤ 44.2 𝑐𝑚                                                                          1                                                                    

On choisira une hauteur h= 35 cm. 

 Largeur : 
0.4𝑕 ≤ 𝑕 ≤  ≤ 𝑏 ≤  0.7𝑕 

14 ≤ 𝑕 ≤ 24.5 𝑐𝑚 

On choisira une largeur  b=25 cm. 

 Vérifications aux exigences du RPA : (Art .7.4.1/RPA 99) 
  𝑏 ≥ 20𝑐𝑚                                      𝑏 = 25 > 20 𝑐𝑚                     

  𝑕 ≥ 30𝑐𝑚                                      𝑕 = 35 >  30𝑐𝑚                 conditions vérifiées. 

   
𝑕

𝑏
 ≤ 4                                             

𝑕

𝑏
= 1.4 < 4          

III.4.2 Détermination des charges et surcharges : 

Elle est soumise à son poids propre, aux réactions du palier et au poids du mur extérieur. 

 Poids propre de la poutre : 
Partie A et C : 25 × 0.35 × 0.25 = 2.188 × 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

Partie B : 25 × 0.35 × 0.25 ×
1

cos 37.07
= 2.74 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

 Chargement du aux réactions du palier : 
Partie A et C : Tu = 21.02 Kn/ml                         Ts = 15.13 Kn/ml   

Partie B : Tu =Ts = 0. 

 Chargement du au poids du mur extérieur : 
𝐺𝑚𝑢𝑟 = 2.36 𝐾𝑛/𝑚2 

  Partie A :2.36 × 1.87 = 4.41 𝐾𝑛/𝑚𝑙 

  Partie B :   le chargement est trapézoïdale. 

  

          1.65m                        0.9m                     1.65m 

𝛼 = 37° 

  2 

1.87m 

1.19 
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                     point 1 ∶ 4.41 Kn/ml   

                     point 2 ∶ 2.8 Kn/ml 

 Partie C :      2.36 × 1.19 = 2.8 Kn/ml 

 Combinaison de charges : 
 

 combinaison        
 

parties 

ELU :       1.35G+1.5Q        (Kn/ml) ELS :    G+Q     (Kn/ml) 

A 1.35(2.188+4.41)+21.02 = 29.927 

 

(2.188+4.41)+15.13 = 21.73 

B pt 1 : 1.35(2.74+4.41) = 9.65 

 

pt2 : 1.35(2.74+2.8)    = 7.48 

pt 1 :   (2.74+4.41) = 7.15 

 

pt2 :   (2.74+2.8)    = 5.54 

C 1.35(2.188+2.8)+21.02 = 27.75 
 

(2.188+2.8)+15.13 = 20.12 
 

 

III.4.3 Calcul à l’ELU : 

                                                                  

 

 

 

 

 

 

 

 Réactions d’appuis : 
 F /y =   0  ↔ 

 Ra + Rb = 29.927 ×  1.65 + 7.48 ×  1.12 +  9.65 − 7.48 ×
1.12

2
+ 27.75 ×  1.65  

Ra + Rb = 104.76 Kn 

 M /A =   0  ↔ 

Rb × 4.42 − 27.75 ×  1.65 ×  
1.65

2
+ 1.12 + 1.65 − 7.48 ×  1.12 ×  

1.12

2
+ 1.65  

− 9.65 − 7.48 ×  
1.12

2
 ×  

1.12

3
+ 1.65 − 29.927 ×  

1.652

2
 = 0  

Rb4.42 = 226.316 →                Rb = 51.20 Kn 

                                                        𝑅𝑎 = 53.56 𝐾𝑛 

29.927Kn/ml 
27.75Kn/ml 

1.65m                             1.12m                        1.65m 

Ra  Rb  

9.65           7.48 

Figure III.28 Schema statique de la poutre brisée a l’ 

ELU 
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 befforts internes : 
1

er
 tronçon 0≤  x  ≤1.65 m 

 Effort tranchant : 
 F /y =   0  ↔   Ty − 27.75X + 51.2 = 0  

𝑇𝑦 = 27.75𝑋 − 51.2 

X=0                                              𝑇𝑦 =  −51.2 𝐾𝑛 

X=1.65m                                      𝑇𝑦 =  −5.41 𝐾𝑛 

 Moment fléchissant : 

 M /A =   0  ↔          −Mz − 27.75
X2

2
+ 51.2X 

Mz = 51.2X − 27.75
X2

2
 

X=0                                          Mz = 0 

X=1.65 m                                  Mz = 46.7 Kn. m 

2
eme

 tronçon : 0≤  x  ≤1.12 m 

 Détermination de la charge 𝐐𝐱 en fonction de x : 
 

     Qx 

                                        ≡                         + x 

                                                                                                  1.12m  

A partir des triangles semblables nous avons : 

X

Qx
=

1.12

2.17
      → Qx =  

2.17

1.12
 X = 1.9375 X  

 

 Effort tranchant : 

 F /y =   0  ↔   Ty + 51.2 − 27.75 ×  1.65 − 7.48 ×  X − 1.9375 ×  X ×  
X

2
 = 0  

Ty = −5.41 + 7.48 ×  X − 0.968 ×  X2  

X= 0                                            𝑇𝑦 =  −5.41 𝐾𝑛  

X= 1.12 m                                      𝑇𝑦 =  +4.18 𝐾𝑛  

 Moment fléchissant : 
 M /A =   0  ↔    

X 

Rb  

Mz 

Ty  

27.75Kn/ml 

1.65m X 

Rb
 

Mz
 

Ty
 

27.75Kn/ml 

7.48Kn/ml 9.65Kn/ml 7.48Kn/ml 

 

2.17Kn/ml 
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−𝑀𝑧 + 51.2 ×  𝑋 + 1.65 − 27.75 ×  1.65 ×  
1.65

2
+ 𝑋 − 7.48 ×  

𝑋2

2
 − 1.9375 ×  𝑋 ×  

𝑋

2
 

×  
𝑋

3
 = 0 

𝑀𝑧 = 46.71 + 5.413 ×  𝑋 − 3.74𝑋2 − 0.3229𝑋3 

X=  0                                  Mz = 46.71 Kn.m 

X=  1.12 m                            Mz = 47.63Kn. m          

3
eme

 tronçon : 0≤  x  ≤1.65 m 

 Effort tranchant :  
 F /y =   0  ↔      53.56 − Ty − 29.927X = 0  

𝑇𝑦 = 53.56 − 29.927𝑋 

X=0                                              𝑇𝑦 =  53.56 𝐾𝑛 

X=1.65m                                      𝑇𝑦 =  4.18 𝐾𝑛 

 Moment fléchissant : 

 M /A =   0  ↔          Mz + 29.927
X2

2
− 53.56X 

Mz = 53.56X − 29.927
X2

2
 

X=0                                          Mz = 0 

X=1.65 m                                  Mz = 47.63 Kn. m 

Calcul du moment maximal : 

Le moment Mz est maximal pour Ty = 0 

Ty = 0 → 0.968 𝑋2 + 7.48 𝑋 − 5.41 = 0 

∆= 76.91  →  ∆ = 8.77 

𝑋 = 0.66 𝑚 

𝑀𝑧 𝑋 = 0.66 = 48.56 𝐾𝑛.𝑚 = 𝑀0  

En tenant compte des semi-encastrements : Mt= 0.85M0 et Ma=-0.3M0      

𝑀𝑡 = 41.28 𝐾𝑛.𝑚 𝑒𝑡 𝑀𝑎 =  −14.56 𝐾𝑛.𝑚       

 

 

 

 

  29.927Kn/m       
Mz   

Nx   

Ty           Ra   
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III.4.4 Diagrammes des efforts internes : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

 

 

 

   

 

 

 

 

                                            -                                                                                            -      

                                              -                                                                                            - 

  

    

         

 

                                                                                           

 

 

 

-

- 

5.41 - 

+ 

14.56 

+ 

41.28 

14.56 

Mz( Kn.m) 

X(m) 

+ 

29.927Kn/ml 
27.75Kn/ml 

1.65m                             1.12m                        1.65m 

53.56 Kn 51.2KN 

9.65           7.48 

Ty( Kn) 

X(m) 

53.56  

51.2 

4.18 

Figure III.29 : Diagramme des efforts tranchants a l’ELU 

47.63 

Mz( Kn.m) 

X(m) 

46.71 
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III.4.5 Calcul des armatures longitudinales a l’ELU : 

 Ferraillage aux appuis : 
Ma  = 14.56 Kn.m 

Calcul du moment reduit : 

μ= 
𝑀𝑎

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
  =  

14.56106

250 ×3202×14.2
  =  0.04 

μ= 0.04                  ⟹ μ  ≤  0.392     donc la section est simplement armée. 

β=0.980 

Ast= 
𝑀𝑎

𝛽𝑑𝜍𝑠𝑡
 =

14.56 × 106

0.980 × 320  ×348 
  = 1.33 cm

2
 

 

On opte pour une section d’acier de 3.39 cm
2 
soit 3HA12. 

 

 Ferraillage en travée : 
Mt = 41.28 Kn.m 

Calcul du moment reduit : 

μ= 
𝑀𝑡

𝑏𝑑2𝑓𝑏𝑢
  =  

41.28×106

250 ×3202×14.2
  =  0.113 

μ= 0.113                  ⟹ μ  ≤  0.392     donc la section est simplement armée. 

β=0.939 

Ast= 
𝑀𝑡

𝛽𝑑𝜍𝑠𝑡
 =

41.28 × 106

0.939× 320  ×348  
  = 3.94 cm

2
 

 

On opte pour une section d’acier de 4.62 cm
2 
soit 3HA14. 

 

Verification RPA : 

Dans l’article(7.5.21) le RPA 99/2003 exige que le pourcentage total minimal des aciers principaux en 

toute section est de 0.5% de la section brute. 

As = 3HA12 + 3HA14 = 8.09cm2 > 0.005 25 × 35 = 4.375cm2  

      La condition est vérifiée. 

 

III.4.6 Vérification a l’ELU : 

1.  Condition de non fragilité :( art 4.2.1/BAEL91) 

Amin = 0.23×b×d × 
ft 28

fe
 = 0.23 × 25 × 32 ×

2.1

400
 = 0.966 cm

2
 

Aux appuis  :        Aa = 3.39 cm
2
 > Amin = 1.932 cm2  

  
        

                                                                                       Condition vérifiée.   

En travée     :        At= 4.71 cm
2
 >   Amin = 1.932 cm2 

 

2. Vérification de la contrainte de cisaillement :  (art A.5.1.2/ BAEL91) 

On doit vérifier que :   τu  ≤  τ u 

τu =  min     0.13 fc28  ,5MPa     =3.25MPa           

τu =
Tu  max

b×d
=

53.56×106

250 ×320
= 0.6695MPa  
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Avec Tu : effort tranchant maximal 

 τu = 0.6695 MPa ˂ τu            condition vérifiée. 

 

3. Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :  (Art A.5.1.313/BAEL91) 

 Influence sur le béton :  

Tu ≤  Tu = 
0.4×fc 28×b×0.9d

γb

 = 
0.4×25×10−1×25×0.9×32

1.5
 =1080 Kn 

 

 Tu= 53.56 Kn ˂ Tu = 1080 Kn             condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures longitudinales : 

On doit vérifier que Aa≥ 
1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) 

1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) = 

1.15   

400×10−1 ×( 53.56 + 
−14.56

0.9×32
 ) = 0.0086 cm

2
. 

Aa = 3.39cm
2
 > 0.0086 cm

2
       condition vérifiée. 

 4.Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91 

28tssese f  

  5,1S  Coefficient de  scellement pour les hautes adhérences. 

    

i

Se

Se

ud

T

MPa






..9,0

15,31,25,1





−

b

±

 

b2−

4ac

2a

 

:iu Périmètre utile de la barre « i » 

 cmnui 304.1114.32.13.    

    



 MPaMPa SeSe 15,364,1

04.113169,0

10356.53
 Condition vérifié. 

 

5. Ancrage des barres aux appuis :  

  MPaf SutSSu 835,21,25,16,0..6,0
2

28

2
 

 

cmL
f

L S

u

e
S 33.42

835,24

4002.1

.4

.










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On prend Ls = 35cm. 

Les règles du BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée hors crochet est au 
moins égale 0.4Ls pour les aciers HA. 

La= 0.4 Ls= 0.4*42.33 = 16.93 cm. 

La = 18 cm 

 

 Calcul des armatures transversales : 

 Le diametre des armatures transversales est donné par la relation suivante : 

𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  𝜑1,
𝑕

35
,
𝑏

10
   ↔ 𝜑𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 14,10,25   

𝜑𝑡 ≤ 10 𝑚𝑚       

On choisira un diammetre  𝜑𝑡 = 8 𝑚𝑚 

Nous adopterons 1 cadre et 1 etrier en HA8 

       At =2.01 cm2  

 Espacement des armatures :  ( art A 5.22 BAEL91) 
𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 0.9𝑑, 40   𝑐𝑚 = 𝑚𝑖𝑛 0.9 32 , 40 𝑐𝑚 = 𝑚𝑖𝑛 28.8,40   𝑐𝑚 

𝑆𝑡 ≤ 28.8 𝑐𝑚 

 Verification selon le RPA/992003 : (art 7.5.2) 
L’espacement max entre les armatures transversales est dtérminé comme suit : 

1) Zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  12 × 𝜑1,
𝑕

4
 = 𝑚𝑖𝑛 14.4 ,8.75 𝑐𝑚 

 Soit 𝑆𝑡 = 8𝑐𝑚 

2) Zone courante : 

𝑆𝑡 ≤
h

2
= 17.5 cm 

Soit 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚 

 

 

 

 

 

 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

95 

III.4.7 Calcul a l’ELS : 

Calcul des efforts internes : 

 

 

 

 

 

 

                                                                    Schéma statique de la poutre brisée a l’ELS 

 

a)Réactions d’appuis : 

 

 F /y =   0  ↔ 

Ra + Rb = 76.15 Kn 

 M /A =   0  ↔ 

Rb4.42 = 164.46  →                Rb = 37.2 Kn 

                                                         𝑅𝑎 = 38.95 𝐾𝑛 

 

RA= 38 ,95 KN ,  RB  = 37 ,2 KN 

 

b) Efforts internes : 

1
er
 tronçon 0≤  x  ≤1.65 m 

 Effort tranchant : 
 F /y =   0  ↔   Ty − 20.12X + 37.2 = 0  

𝑇𝑦 = 20.12𝑋 − 37.2 

X=0                                              𝑇𝑦 =  −37.2 𝐾𝑛 

X=1.65m                                      𝑇𝑦 =  −4 𝐾𝑛 

 Moment fléchissant : 

 M /A =   0  ↔          −Mz − 20.12
X2

2
+ 37.2X 

Mz = 37.2X − 20.12
X2

2
 

21.73Kn/ml 
20.12Kn/ml 

1.65m                             1.12m                        1.65m 

Ra  Rb  

7.15           5.54 

X 

Rb  

Mz 

Ty  

20.12Kn/ml 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

96 

X=0                                          Mz = 0 

X=1.65 m                                  Mz = 33.99 Kn. m 

2
eme

 tronçon : 0≤  x  ≤1.12 m 

Détermination de la charge 𝐐𝐱 en fonction de x : 
 

  

                                                                                                          Qx 

                                                                                                                X 

                                                                                                    1.12m                  

A partir des triangles semblables nous avons : 

X

Qx
=

1.12

1.61
      → Qx =  

1.61

1.12
×  X = 1.4375 ×  X  

 Effort tranchant : 

Ty = −4 + 5.54 ×  X − 0.71875 ×  X2  

X= 0                                            𝑇𝑦 =  −4 𝐾𝑛  

X= 1.12 m                                      𝑇𝑦 =  +3.1 𝐾𝑛  

 Moment fléchissant : 
 M /A =   0  ↔    

𝑀𝑧 = 34 + 4 𝑋 − 2.77𝑋2 − 0.239𝑋3 

X= 0                                  Mz = 34 Kn.m 

X= 1.12 m                            Mz = 34.66Kn. m       

 

3
eme

 tronçon : 0≤  x  ≤1.65 m 

 Effort tranchant :  
 F /y =   0  ↔      38.95 − Ty − 21.73X = 0  

𝑇𝑦 = 38.95 − 21.73𝑋 

X=0                                              𝑇𝑦 =  38.95 𝐾𝑛 

X=1.65m                                      𝑇𝑦 =  3.1 𝐾𝑛 

 Moment fléchissant : 

 M /A =   0  ↔          Mz + 21.73
X2

2
− 38.95X = 0 

5.54Kn/ml 7.15Kn/ml 5.54Kn/ml 

 

1.61Kn/ml 

1.65m X 

Rb
 

Mz
 

Ty
 

20.12Kn/ml 

  29.927Kn/m       
Mz   

Ty           Ra   
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Mz = 38.95X − 21.73
X2

2
 

X=0                                          Mz = 0 

X=1.65 m                                  Mz = 34.68 Kn. m 

Calcul du moment maximal : 

Le moment Mz est maximal pour Ty = 0 

Ty = 0 → 0.71875 𝑋2 + 5.54 𝑋 − 4 = 0 

∆= 42.1916  →  ∆ = 6.495 

𝑋 = 0.66 𝑚 

𝑀𝑧 𝑋 = 0.66 = 35.36 𝐾𝑛.𝑚 = 𝑀0  

En tenant compte des semi-encastrements : Mt= 0.85M0 et Ma=-0.3M0      

𝑀𝑡 = 30 𝐾𝑛.𝑚 𝑒𝑡 𝑀𝑎 =  −10.6 𝐾𝑛.𝑚       
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5.1) Diagrammes des efforts internes : 

 

 

                      

 

 

 

 

                                                   

   

   

 

 

 

 

 

 

-                                                                                          - 

 + 

 

 

 

 

30 

4 
- 

+ 

21.73KN/ml 
20.12KN/ml 

1.65m                             1.12m                        1.65m 

38.95 KN 37.2KN 

7.15           5.54kN/ml 

10.6 

Mz( Kn.m) 

X(m) 

Ty( KN) 

X(m) 

38.95  

37.2 

      3.1 

Figure III.30 : Diagrammes des efforts internes a l’ELS 

+ 

34.66 
Mz( Kn.m) 

X(m) 

34 
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III.4.8 Vérification à l’ELS : 

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

La fissuration étant peu nuisible, 

Vérification de la condition suivante: σbc  ≤ σbc     

σbc     = 0.6 × fc28  = 0.6 × 25 = 15MPa 

σbc  = 
σs

K1
 

 Aux appuis : 

 Contraintes dans le béton : 

ρ = 
100×As

b×d
 =  

100 ×3,39

25×32
 = 0.424 

ρ = 0.424  →   β
1

=  0.9005, k1 = 35.25   

σs  = 
Msa

β1× As ×d
 = 

10.6×106

0.9005 × 3,39×320
 = 108.5MPa 

σbc  = 
σs

K1
 =  

107 ,65

35.25
 = 3,078 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 Contraintes dans les aciers : 

On doit vérifier : σS  ≤   σS  

σ𝑆 =108.5MPa. 

𝜍𝑆 = 
𝑓𝑒

𝛾s
 =

400

1.5
 = 348 MPa 

108.5 MPa < 348 MPa →condition vérifiée. 

 En travée : 

 Contraintes dans le béton : 

ρ = 
100 ×As

b×d
 = 

100 ×4,62

25×32
 = 0.5775 

ρ = 0.577  →   β1 =  0.887 ;   k1 = 29.25   

σs  = 
Mst

β1× As ×d
 = 

30×106

0.887× 4,62×320
 = 228.77 MPa 

σbc  = 
σs

K1
 = 

228 .77 

29.25
 = 7.82 MPa ≤ 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 Contraintes dans les aciers : 

On doit vérifier : 𝜍𝑆≤𝜍𝑆 

𝜍𝑆 =228.77 MPa. 

σS  = 
fe

γs
 =

400

1.5
 = 348 MPa 

228.77 MPa < 348 MPa →condition vérifiée. 
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        2.) État limite d’ouvertures des fissurations : 

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire. 

3.) Etat limite de déformation: (Art B.6.5.1/BAEL91) 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées: 

 
h

L
 ≥ 

1

16
                    avec          h : hauteur de la section est égale à 35 cm. 

 
𝑕

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑠𝑡

10 𝑀0
                                L : portée libre est égale à 442 cm. 

 
A

b×d
 ≤ 

4.2

fe
                                A : section des armatures tendues. 

Mst : moment fléchissant max en travée. 

𝑕

𝐿
 = 

35

442
 = 0.079  >

1

16
 = 0.0625                  → Condition  vérifiée. 

𝑕

𝐿
= 0.079 <

𝑀𝑠𝑡

10 𝑀0
= 

30

10× 35,36
= 0.085        →  Condition non   vérifiée.                                                                                    

A

b×d
 = 

4,62

25×32
 = 0.005<

4.2

fe
= 

4.2

400
= 0.0105       →  Condition  vérifiée. 

                                                  

L’une de ces conditions  n’étant  pas  vérifiée ,  donc  le  calcul  de  la  flèche est  nécessaire. 

  Flèche admissible : 

Pour  L  ˂  5 m                  ƒ : flèche admissible =   
L

500
  

L : La portée mesurée entre nus d’appuis. 

 Calcul de la flèche : 

a)  ƒv = 
M t

s   L2

10 Ev  Ifv

 ˂ ƒ  = 
L

500
 

 

b) ƒi = 
M t

s   L2

10 Ei  Ifi

 ˂ ƒ  = 
L

500
 

 

   Ev = 3700 fc28
3

 = 3700 25
3

  = 10818.86 MPa 

   Ei = 11000 fc28
3

 = 11000 25
3

  = 32164.2 MPa. 

 Position de l’axe neutre : 

      V1 = 
Sxx

B0
 

 

Avec : 

 
 Sxx : moment statique de la section homogène. 

 B0 : surface de la section homogénéisée. 

B0 = 𝑏 × 𝑕 + 15𝐴𝑡 =  25 × 35 + 15 ×  4.62 = 944.3 𝑐𝑚2 
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Sxx =
b×h2

2
 + 15At × d= 

25×352

2 
+  15 ×  4.62 × 32 =17530.1 cm

3
. 

V1 = 
17530.1

944.3
= 18.56 cm      V2 = h − V1 = 35 − 18.56 = 16.44cm. 

  

 Le moment d’inertie de la section homogénéisée : 

   22

3

2

3

1 15
3

CVAVV
b

I t   

      233
344.1662.41544.1656.18

3

25
I  

I0 = 102823.975 cm4 

 Calcul des coefficients : 

𝜌 =
𝐴𝑡

𝑏 × 𝑑
=

4.62

25 × 32
= 0.005775 

𝜆𝑖 =
0.05 × 𝑓𝑡28

𝜌 ×  2 + 3
𝑏0

𝑏  
=

0.05 × 2.1

0.005775 ×  2 + 3
25
25
 

= 3.636 

𝜆𝑣 =
2

5
𝜆𝑖 =

2

5
 × 3.636 = 1.454 

𝜍𝑠=108.5 𝑀𝑃𝑎  

𝜇 = 1 −
1.75𝑓𝑡28

4 × 𝜌 × 𝜍𝑠 + 𝑓𝑡28

= 1 −
1.75 × 2.1

4 × 0.005775 × 108.5 + 2.1
= 0.202 

 

𝐼𝑓𝑖 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑖 × 𝜇
=

1.1 × 102823.975

1 +  3.636 × 0.202 
= 65210.8379 𝑐𝑚4 

𝐼𝑓𝑣 =
1.1𝐼0

1 + 𝜆𝑣 × 𝜇
=

1.1 × 102823.975

1 +  1.454 × 0.202 
= 87428.0537𝑐𝑚4 

mm
L

f 84.8
500

4420

500

__


 

 

 

𝑓𝑖 =
30×106  ×44202

10×32164.2×65210.8379×104 = 2.79 𝑚𝑚 < 8.84 𝑚𝑚           

                                                                                                                   La flèche est vérifiée.                                                                

𝑓𝑣 =
11.37×106  ×32002

10×10818.86×87428.537×104 = 6.19𝑚𝑚 < 8.84𝑚𝑚    
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III. 5 Calculs de l’acrotère : 

       L’acrotère est assimilé à une console encastrée  au niveau du plancher terrasse. Il est soumis a son 

poids propre [G] , et a une poussé horizontal [Q =1 KN /m] , due à la main courante engendrant un 

moment de renversement [M] dans la section d’encastrement . 

       Le ferraillage  sera déterminé en flexion composée pour une bande de 1m de largeur 

 

  

                                                                                

                                                                                                                        

                                                                                                                      

                                               

 

 

 

 

 

 

 

    III.5.1 Calcul des sollicitations : 

A. Effort normal du au poids propres : 

   𝑁 = 𝐺 × 1        ,       𝐺 = 𝑠 × 𝜌         

S=(  0,7× 0,1 ) +  ( 0,1+ 0,07 ) ×( 0,1 /2) = 0,0785m
2
  

G = 0,0785× 25 =1,963 KN/ml 

N= 1,963 KN/ml 

ρ =25 KN /m3  

Avec  

S: section transversale. 

ρ : masse volumique du béton. 

B. L’effort tranchant  

𝑇 = 𝑄 × 1 

T=1 KN avec Q=1KN/ml 

C. Moment de renversement : 

10cm     10 cm 

3 cm 

7cm 
70 cm 

     Figure III.31 : coupe vertical de l’acrotère  
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𝑀𝑄 = 𝑄 × 𝐻 × 1𝑚 

Mq=0,7×1×1=0,7KNm  

H : l’auteur de l’acrotère.  

 

D. Diagrammes des efforts internes  𝑀𝑄   , 𝑁  , 𝑇 : 

                                                                                             

                            

 

 

 

  Mq= 0,7KNm         T=1KN                        N  =1,963KN /mL                                           

III.5.2  Combinaisons de charges : 

 Etat limite ultime : 

La combinaison de charge à considères 1.35G +1.5Q 

Effort normal de compression :  Nu= 1.35  N  =  1.35 × 1.963 =  2.65  KN 

 

Effort tranchant  Tu = 1.5 T  = 1.5 × 1 = 1.5  KN 

 

Moment fléchissant :  Mu  = 1.5 Mq   = 1.5× 0.7 = 1.05  KN.m 

 

 

𝑀 = 𝑄.𝐻 

Diagramme 

du moment  

𝑇 = 𝑄 

Diagramme 

d’effort 

tranchant 

𝑁 = 𝐺  

Diagramme 

d’effort normal 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.32 : Schéma statique et diagrammes des efforts 
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 Etat limite de service : 

 La combinaison de charge à considérer  G + Q 

Effort normal de compression : Ns  =   N  =  1.963 KN  

Effort tranchant : Ts = T  =   1 KN 

Moment fléchissant :Ms  =  Mq   =  0.7  KNm 

 

III.5.3 Ferraillage de l’acrotère : 

 Le calcul sera déterminé en flexion composée à L’ELU ; on considère une section 

rectangulaire (h x b) , sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu 

 

 

h : (épaisseur de la section) =10cm. 

b : (largeur de la section) = 100cm. 
c  et  ć : (enrobage) = 3cm. 

d : (la hauteur utile) : h – c = 7cm. 

A) Calcul de l’excentricité : 

 

e : position du centre de pression : 

 𝑒𝑢 =
𝑀𝑢

𝑁𝑢
= 0.396𝑚 >  

𝑕

2
− 𝑐 =  

0.1

2
− 0.03 = 0.02𝑚 

 𝑧 = eu +   
h 

2
− 𝑐 = 0.416𝑚   

     Le centre de pression se trouve en dehors de zone délimitée par les armatures, nous avons donc une 

section partiellement comprimée. 

Le calcul des armatures se fera en deux étapes. 

1) Etape fictive : 

 Z = 0.416 m   et    fbc =
0.85fc 28

θ×γb
= 14.2 Mpa    

𝑓𝑐25 = 25 𝑀𝑝𝑎   , 𝜃 = 1   ,   𝛾𝑏 = 1.5 

                                                                                                             

Figure III.33 : Section rectangulaire soumise à la flexion composée 
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Mf=  N  ×  Z  =   2.65 ×  0.416 = 1.1024  KN m  

𝜇u =Mf / bd
2
fbc  = 1.1024 / (1)(0.07)

2
(14.2) 10

3
=0.016 

𝜇𝑢 =  0.016 < 0.392                         SSA La section est simplement armée  

𝜇𝑢 =  0.016  → β = 0.992  

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 

o Les armatures fictives en flexion simple : 

 Astf =Mf / β dfbcσs  =  
1.1024

 0992  0.07 (34.8)
 = 0.455 cm

2
 

2) Etape réelle : 

Les armatures réelles en flexion composée : 

𝐴𝑠𝑡𝑟 = 𝐴𝑠𝑡𝑓 −
𝑁𝑢
𝜍𝑠

= 0.455 −
2.65

34.8
= 0.379𝑐𝑚2 

𝐴𝑠𝑡𝑓  : Section d’armature fictive. 

𝐴𝑠𝑡𝑟  : Section d’armature réelle. 

III.5.4 Vérification à l’ELU: 

A. Condition de non fragilité : [Art A.4.2.1 BAEL 91] 

   𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.23
𝑓𝑡28

𝑓𝑒
[
𝑒𝑠−0.455𝑑

𝑒𝑠−0.185𝑑
] × 𝑏                                                         

   Avec :  ft28 =0.6+0.06ft28 =2.1Mpa 

     𝑒𝑠 =
𝑀𝑠

𝑁𝑠
=

0.7

1.963
=  0.356 m                                   

Amin = 0.798cm
2
   d’où en opte pour Astr = Amin =0.798 

    

AStr =0.379 cm
2
  ≤  Amin = 0.80 cm2.....................Condition non vérifiée. 

Le ferraillage se fera avec la section minimale. 

Soit :       AS = 4 HA8 =2.01cm
2
/ml    Avec un espacement      St=25cm. 

     Armatures de répartition : 

Ar  =
𝐴𝑠

4
=  

2.01

4
 = 0.50 cm2    

Soit :        Ar = 3 HA8 = 1.51cm
2
 /ml                  Avec un espacement de      St =33cm. 

B. Contrainte tangentielle :   (Art.A.5.1,1 / BAEL91) 

La fissuration est préjudiciable, on doit donc vérifier que : τu < τu 
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 τu  = min [  0.15 
 fc 28  

γb
  ,4 Mpa] = [ 2 ,5 ; 4] Mpa    

τu  = 2,5Mpa 

τu  = 
Tu

𝑏𝑑
   = 

1.5

 100 (7)
  = 0.002 Mpa 

τu < τu  Condition vérifiée    
 Pas de risque de  cisaillement,  donc les armatures transversales  ne sont pas nécessaires . 

 

C.Vérification  de l’adhérence des barres  ( Art.A.6.1, 3 / BAEL91 ) : 

       Pour connaitre le comportement d’interface entre le béton et l’armature, on 
doit vérifier la condition suivante: 

𝜏𝑠𝑒 ≤ 𝜏𝑠𝑒    = Ѱ𝑠 × 𝑓𝑡28           avec : Ѱ𝑠 = 1.5 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝐻𝐴  

                                                         Ѱ𝑠 = 1 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑅𝐿 

𝜏𝑠𝑒    = 1.5 × 2.1 = 3.15 𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9 × 𝑑 ×  𝑢𝑖
 

 𝑢𝑖  :somme des périmètres utiles des armatures. 

 𝑢𝑖 = 𝑛𝜋𝜑 = 4 × 3.14 × 0.6 = 7.536𝑐𝑚 

𝜏𝑠𝑒 =
1.5 × 103

0.9 × 80 × 75.36
0.276 𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑠𝑒 < 𝜏𝑠𝑒     ………………………………..condition vérifiée 

    Il n ya pas de risque d’entrainement des barres, donc les armatures 
transversales ne sont pas nécessaires. 

III.5.5 vérification à L’ELS 

Il faut vérifiée les conditions suivantes : 

Dans les aciers :      𝜍𝑠 ≤ 𝜍𝑠𝑡                    BAEL 91 : Art A.4.5.32 

Dans le béton :        𝜍𝑏𝑐 ≤ 𝜍𝑏𝑐                    BAEL 91 : A.4.5.2 

 

 Dans l’acier : 

𝜍𝑠𝑡    = min⁡ 2 3 𝑓𝑒   , max⁡(0.5𝑓𝑒 , 110 𝜂𝑓𝑡28
3 )   

𝜍𝑠𝑡    = min 266.6, max⁡(200,201.63) = 201.63 MPa 
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   𝜍𝑠𝑡 = 𝑀𝑠/𝛽1𝑑𝐴𝑠              

        𝜌1 =  
100 ×𝐴𝑠

𝑏×𝑑
=

100 ×2.01

100 ×7
= 0.287                             

    𝜌1 = 0.287 → 𝛽1 = 0.9155   𝑒𝑡 𝑘1 = 45.45                 

𝜍𝑠𝑡 =
700

0.9155 ×7×2.01
= 54.34𝑀𝑝𝑎 < 𝜍𝑠𝑡    = 201.63𝑀𝑝𝑎……………condition vérifiée. 

 Dans le béton : 

 

𝜍𝑏𝑐    = 0.06𝑓28 = 15𝑀𝑝𝑎 

𝜍𝑏𝑐 =
1

𝑘1
× 𝜍𝑠𝑡 =

1

45.45
× 54.34 = 1.195 𝑀𝑝𝑎 

 

𝜍𝑏𝑐 = 1.195 < 𝜍𝑏𝑐    = 15 𝑀𝑝𝑎…………….condition vérifiée. 

 

III.5.6 Vérification de l’acrotère au séisme : 

    Le RPA préconise de calculer l’acrotère sous l’action des force horizontales sismiques suivant la 

formule : 

𝐹𝑝 =  4 . 𝐴. 𝐶𝑝.  𝑊𝑝 

      Avec: 

A: coefficient d’accélération = 0,15 (zone IIa) 

Cp : facteur de force horizontale =0,8 

Wp : poids de l’acrotère = 1,963 KN / ml 

 Fp =  4 . 0,15 . 0,8 . 1,963 =  0,942 KN/ml. 

L’acrotère est calculé avec un effort horizontal Q = 1,00 KN / ml qui est supérieur à la force 

sismique Fp. 

   Donc on adopte le ferraillage choisi précédemment. 

 

 

 

 

 

 

 



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

108 

III-1-4- Schéma de ferraillage : 

 

       

 

                       

 

                         

 

                                                            

 

        

                                                                                             

 

 

 

  

                                               

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4 8/ml 

3 8 

25 25 25 125 125 

2 

2 

33 

33 

Coupe A-A 

B B 

4 8/ml 

A 

A 

4 8/ml 

2 8 

6 

25 25 25 125 125 

Coupe B-B 

e=10cm 
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III.6 Calcul des balcons : 

III.6.1 introduction : 

     Les balcons sont assimilés à des consoles encastrées au niveau des poutres de rive du plancher. Ils 

seront réalisés en dalle pleine suite à celle du plancher, entourés d’un garde corps de hauteur h=1m, en 

brique creuse de 10 cm d’épaisseur. 

Les balcons à calculer ont des largeurs differentes,on prendra la plus grande qu’est de 1,7m. 

III.6.2 Pré dimensionnement des balcons : 

L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la condition de résistance a la flexion : 

𝑒𝑝 ≥
𝑙

10
             avec    l :largeur du balcon. 

𝑒𝑝 ≥
170

10
= 17𝑐𝑚               on prendra  𝑒𝑝 = 17 𝑐𝑚 

                                                                                                                                                                                                                                                                       

 

 

 

 

 

 

III.6.3 Détermination des charges et surcharges    

a) Charges permanentes : 

 La dalle 

Charges permanentes 

uniformes 

 Masse  volumique     Epaisseur 

           (Kn/m
3
 )               ( m)                                     

Poids (KN/m
2
) 

Revêtement en carrelage     22                     0.02 0.44 

Mortier de pose     22                     0.02 0.44 

Couche de sable    18                      0.03 0.54 

 la dalle  pleine   25                     0.17 4.25 

Enduit en mortier de ciment   18                     0.02 0.36 

 G = 6.03 

 

1m 

1.7m 

Qu1 
𝑄𝑢2 Q 

           Figure III.34 : Schéma statique du balcon 

L=1.70m 
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 Garde corps 

Charges permanentes 

concentrées poids du corps 

creux 

Masse  volumique 

     (Kn/m
3 

) 

Epaisseur  

( m) 

Poids  

(KN/ml) 

Murs en briques creuses               9 0.10 0.90 

Enduit en mortier de ciment              18 2x0.02 0.72 

 g = 1.62 

b)Surcharge d’exploitation : 

Elle est donnée par le DTR BC.22 : 

 la dalle                         Q=3.5 Kn/ml 

 main courante                 H=1Kn/ml (charge horizontale) 

Remarque : le moment provoquer par la main courante sera négligé car le garde corps est en 
maçonnerie.     

III.6.4 Combinaison de charges : 

              Dalle :𝑄𝑢1 =  1.35𝐺 + 1.5𝑄 × 1 = [1.35 6.03 + 1.5 1.62 ] × 1 = 13.39𝐾𝑛/𝑚𝑙 
ELU 

             garde corps : 𝑄𝑢2 = (1.35𝐺) × 1 = 1.35 1.62 × 1 = 2.187𝐾𝑛/𝑚𝑙 

              Dalle :𝑄𝑠1 =  𝐺 + 𝑄 × 1 = (6.03 + 1.62) × 1 = 9.53𝐾𝑛/𝑚𝑙 
ELS 

             garde corps : 𝑄𝑠2 = 𝐺 × 1 = 1.62 × 1 = 1.62𝐾𝑛/𝑚𝑙 

III.6.5 Calcul à l’ELU 
Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m de largeur. La section dangereuse est 

située au niveau de l’encastrement. 

 

 

 

 

 

 

1) Calcul des sollicitaions : 

 Moment provoqué par la charge Qu1 : 

𝑀𝑢1 = −𝑄𝑢1 ×
𝑙2

2
= −13.39 ×

1.72

2
= −19.348𝐾𝑛.𝑚 

 Moment provoqué par la charge Qu2 : 

𝑀𝑢2 = −𝑄𝑢2 × 𝑙 = −2.187 × 1.7 = −3.718𝐾𝑛.𝑚 

L=1.70m 

13.36KN/ml 2.187KN/ml 

Scema statique a l’ELU 
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2) Le moment total est : 

𝑀𝑢 = 𝑀𝑢1 + 𝑀𝑢2 = −19.348 − 3.718 = −23.066𝐾𝑛.𝑚 

3) Effort tranchant : 

𝑇𝑢 = −𝑄𝑢1 × 𝑙 − 𝑄𝑢2 = −13.39 ×  1.7 − 2.187 = −24.95𝑘𝑛. 

Remarque : le signe(-) indique la fibre superieure est tendue. 

III.6.6 Ferraillage : 

 Armatures principales : 

𝜇 =
𝑀𝑢

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

23.066 × 106

100 × 1502 × 14.2
= 0.0722 

 

𝜇 = 0.0722 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.0722           →   𝛽 = 0.963 

𝐴𝑠 =
𝑀𝑢

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

23.066 × 106

0.963 × 150 × 348
= 4.58𝑐𝑚2 

Soit 5HA12 = 5.65 cm
2
 avec un espacement St=20 cm. 

 Armature de répartition : 

𝐴𝑟 =
𝐴𝑠
4

=
5.65

4
= 1.41𝑐𝑚2 

Soit  5HA8=2.51 cm
2
      avec un espacement    St=25 cm. 

III6.7 Vérification a l’ELU : 

a)  Condition de non fragilité :( art 4.2.1/BAEL91) 

Amin = 0.23×b×d × 
ft 28

fe
 = 0.23 × 100 × 15 ×

2.1

400
 = 1.81 cm

2
   

     As = 5.65 cm
2
 > Amin = 1.81 cm2    …………….. Condition vérifiée.     

b) Vérification de la contrainte de cisaillement :  (art A.5.1.2/ BAEL91) 

On doit vérifier que :   τu  ≤  τ u 

τu =  min     0.1 fc28  ,4MPa         =2.5MPa    (fissuration non préjudiciable)           

τu =
Tu  max

b×d
=

24.95×103

1000 ×150
= 0.166MPa  

Avec Tu : effort tranchant maximal 

 τu = 0.166 MPa ˂ τu =2.5Mpa………………………..condition vérifiée. 
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c)Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91 

28tssese f  

  5,1S  Coefficient de  scellement pour les hautes adhérences. 

    

i

Se

Se

ud

T

MPa






..9,0

15,31,25,1





−

b

±

 

b2−

4ac

2a

 

:iu Périmètre utile de la barre « i » 

 cmnui 84.1814.32.15.    

    



 MPaMPa SeSe 15,398.0

4.1881509,0

95.24 10
3

 Condition vérifié. 

d) Ancrage des barres aux appuis :  

  MPaf SutSSu 835,21,25,16,0..6,0
2

28

2
 

 

cmL
f

L S

u

e
S 32.42

835,24

4002.1

.4

.











 

𝐿𝑎 = 0.4𝐿𝑠 = 0.4 ×  42.32 = 16.93 𝑐𝑚 

Soit un crochet de longueur La=17 cm. 

e) Espacement des barres (BAEL91-Art-6.1.235) : 

Armature principale :         St min(3h,33cm)=33cm>St=20cm→ condition vérifiée.          

Armature de répartition:      St min(4h,45cm)=45cm>St=25cm → condition vérifiée. 

III.6.8 Calcul a l’ELS : 

 

 

 

 

 

 

L=1.70m 

13.36KN/ml 
13.36KN/ml 

Schema statique a l’ELS 
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1)  Calcul des sollicitations : 

 Moment provoqué par la charge Qs1 : 

𝑀𝑠1 = −𝑄𝑠1 ×
𝑙2

2
= −9.53 ×

1.72

2
= −13.77 𝐾𝑛.𝑚 

 Moment provoqué par la charge Qs2 : 

𝑀𝑠2 = −𝑄𝑠2 × 𝑙 = −1.62 × 1.7 = −2.754 𝐾𝑛.𝑚 

2) Le moment total est : 

𝑀𝑠 = 𝑀𝑠1 + 𝑀𝑠2 = −13.77 − 2.754 = −16.524 𝐾𝑛.𝑚 

3) Effort tranchant : 

𝑇𝑠 = −𝑄𝑠1 × 𝑙 − 𝑄𝑠2 = −9.53 ×  1.7 − 1.62 = −17.821 𝑘𝑛. 

    III.6.9 Vérification à l’ELS : 

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

Vérification de la condition suivante: σbc  ≤ σbc     

σbc     = 0.6 × fc28  = 0.6 × 25 = 15MPa 

σbc  = 
σs

K1
 

ρ = 
100×As

b×d
 =  

100 ×5.65

100 ×15
 = 0.376 

ρ = 0.366  →   β
1

=  0.905, k1 = 37.64   

σs  = 
Ms

β1× As ×d
 = 

23.066 ×106

0.905× 5.65×102×150
 = 300.73MPa 

σbc  = 
σs

K1
 =  

300 .73

37.64
 = 7.989 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

b) État limite d’ouvertures des fissurations : 

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors il est inutile de faire cette 

vérification. 

c) Etat limite de déformation: (Art B.6.5.1/BAEL91) 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées: 

 
𝑕

𝐿
 ≥ 

1

16
                    avec          h : hauteur de la section est égale à 17 cm. 

 
𝑕

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑠𝑡

10 𝑀0
                                L : portée libre est égale à 170 cm. 

 
𝐴

𝑏×𝑑
 ≤ 

4.2

𝑓𝑒
                                A : section des armatures tendues. 

Mst : moment fléchissant max en travée. 

𝑕

𝐿
 = 

17

170
 = 0.1  >

1

16
 = 0.0625                  → Condition  vérifiée. 

𝑕

𝐿
= 0.1 =

Mst

10 M0
= 

23.066

10× 23.066
= 0.1        →  Condition vérifiée.                                                                                    
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A

b×d
 = 

5.65

100 ×15
 = 0.00376<

4.2

fe
= 

4.2

400
= 0.0105       →  Condition  vérifiée. 

Conclusion : 

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

Schéma de ferraillage : 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

1,70m 

4HA8   St = 25cm 

5HA12/ml       St = 20cm 

Ferraillage de la dalle pleine de type console 
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III.7 Calcul de la dalle pleine de la salle machine :        

   Les Constructeurs précisent pour chacun de leur appareil une charge nominale pour un 

nombre de personnes, pour laquelle ils garantissent un fonctionnement normal.  

III.7.1 Caractéristiques de l’ascenseur : 

 

  La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important par rapport à 

celui des dalles de l’étage courant ou terrasse, cela est due au mouvement de l’ascenseur ainsi 

qu’à son poids. 

La surface de la cabine est 3.04 m
2
 pouvant :  

- Charger 8 personnes soit 630 Kg   . 

-  avec une vitesse d’entrainement, V = 1 m / s                                                                                                                                   

- la charge  totale que transmet le système de levage avec la cabine chargée, est de  G = 9 

tonnes 

Notre bâtiment comprend 02 cages d’ascenseurs identiques, donc, on étudiera une seule cage. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III.7.2 Dimensionnement : 

ht ≥
lx

30
 soit ht ≥

150

30
= 3cm 

Le RPA99/2003 exige une hauteur ht ≥ 12 cm. 

Soit ht = 15 cm. 

III.7.3 Calcul des sollicitations : 

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

fait à 

0,15 

2,2 2,17 

0,15 

2,0 

1,0 
16+4 

 q 

Figure III.35 : coupe verticale de l’ascenseur. 
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l’aide des abaques de PIGEAUD qui fournissent des coefficients qui permettent de calculer 

les moments engendrés par ces charges suivant la petite et la grande portée. 

 Surface de contact : 

𝑢0  ×  𝑣0 = (80 × 80)𝑐𝑚2                                                                 

 Surface d’impacte : 

Au niveau du feuillet moyen. 

𝑢 = 𝑢0 +  2𝜉 + 𝑕0 

𝑣 = 𝑣0 +  2𝜉 + 𝑕0 

Avec : e : Epaisseur du revêtement (e = 0.05cm) 

           h0 = hauteur de la dalle (h0 = 15cm) 

           𝜉  = 1 revêtement en béton. 

           ( 𝑢0 × 𝑣0) Surface de contact : 𝑢0 = 𝑣0 = 80 𝑐𝑚 

𝑢 = 80 +  2 5 + 15 = 105 𝑐𝑚 

𝑣 = 80 +  2 5 + 15 = 105 𝑐𝑚 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :   

La dalle repose sur 4 cotés, elle est soumise à une charge localisée. 

       
 

 121

211

MMPM

MMPM

y

x








 

Avec   υ :coefficient de poisson        υ = 0  a l’ELU. 

                                                           υ = 0.2 a l’ELS. 

ly 

lx U 

V 

UxV 

h0 

U0 

p 

Feuillet 

moyen 

Figure III.36 : Répartition de la charge localisée sur la dalle. 
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M1 et M2 coefficients donnés en fonction de (𝜌𝑥  ,
𝑢

𝑙𝑥
,
𝑣

𝑙𝑦
 ) à partir des abaques de PIGEAUD. 

 

 

 

𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
=

1.5

2.025
= 0.74                                

𝑢

𝑙𝑥
=

105

150
= 0.7                                  M1=0.08968 et M2=0.0584                

𝑣

𝑙𝑦
=

105

202 .5
= 0.518                            (  M1 et M2 sont obtenus par interpolation sur les abaques       

                                                              de PIGEAU)              

III.7.4 Calcul a l’ELU :    υ = 0   

 

a) Moment dus au système de levage : 

 

𝑀𝑥1 = 𝑃𝑀1           
 

 𝑀𝑦1 = 𝑃𝑀2         

 

P=1.35G + 1.5Q = 1.35(90)+1.5(0) = 121.5 Kn      

       

   𝑀𝑥1 = 121.5 × 0.08968 = 10.896 𝐾𝑛.𝑚          

   𝑀𝑦1 = 121.5 × 0.0584 = 7.0956 𝐾𝑛.𝑚 

 

b) Moment du au poids propre  de la dalle pleine : Mx2 et My2  

 

𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
= 0.74 → Dalle travaillant dans les deux sens. 

𝑀𝑥2 = 𝜇𝑥 × 𝑄𝑢 × 𝑙𝑥
2 

𝑀𝑦2 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑥2 

 

            𝜇𝑥 = 0.0634  

 

             𝜇𝑦 = 0.494 

 

𝑄𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 

𝑄𝑢 =  1.35 25 × 0.15 + 20 × 0.05  × 1 + 1.5 × 1 = 7.91 𝐾𝑛/𝑚𝑙 
 

𝑀𝑥2 = 0.0634 × 7.91 × 1.52 = 1.128 𝐾𝑛.𝑚 

𝑀𝑦2 = 0.494 × 1.128 = 0.557 𝐾𝑛.𝑚 

 

c) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

 

𝑀𝑥 = 𝑀𝑥1 + 𝑀𝑥2 = 1.128 + 10.896 = 12.024 𝐾𝑛.𝑚 

 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦1 + 𝑀𝑦2 = 0.557 + 7.0956 = 7.652 𝐾𝑛.𝑚 

 

 Remarque:  

Afin de tenir compte des encastrements de la dalle dans les voiles; les moments calculés 

seront démunis en leurs affectant un coefficient de 0.85 en travées et de -0.3 aux appuis. 
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Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑥 = −0.3𝑀𝑥 = −3.607 𝐾𝑛.𝑚 

  
𝑀𝑎𝑦 = −0.3𝑀𝑦 = −2.29 𝐾𝑛.𝑚 

En travée : 

𝑀𝑡𝑥 = 0.85𝑀𝑥 = 10.22 𝐾𝑛.𝑚 

 

𝑀𝑡𝑦 = 0.85𝑀𝑦 = 6.504 𝐾𝑛.𝑚 

 

III.7.5 Ferraillage de la dalle : 

 

Il se fera pour une bande de 1m de largeur. 

c) Sens x-x : 

 

 Sur appuis : 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

3.607 × 106

100 × 1302 × 14.2
= 0.015 

 

𝜇 = 0.015 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.015         →   𝛽 = 0.9925 

𝐴𝑠𝑎 =
𝑀𝑎𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

3.607 × 106

0.9925 × 130 × 348
= 0.803 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

 En travée : 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑥

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

10.22 × 106

100 × 1302 × 14.2
= 0.0425 

 

𝜇 = 0.0425 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.0425         →   𝛽 = 0.979 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡𝑥

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

10.22 × 106

0.979 × 130 × 348
= 2.3 𝑐𝑚2 

Soit 4HA10 = 3.14 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

d) Sens y-y : 

 

 Sur appuis : 

 

𝜇 =
𝑀𝑎𝑦

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

2.29 × 106

100 × 1302 × 14.2
= 0.0095 
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𝜇 = 0.00.95 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.0095         →   𝛽 = 0.995 

𝐴𝑠𝑎 =
𝑀𝑎𝑦

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

2.29 × 106

0.995 × 130 × 348
= 0.508 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

 

 En travée : 

𝜇 =
𝑀𝑡𝑦

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑐
=

6.405 × 106

100 × 1302 × 14.2
= 0.028 

 

𝜇 = 0.028 < 0.392   → la section est simplement armée. 

𝜇 = 0.028         →   𝛽 = 0.986 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡𝑦

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠𝑡
=

6.405 × 106

0.986 × 130 × 348
= 1.45 𝑐𝑚2 

Soit 4HA8 = 2.01 cm
2
 avec un espacement St=25 cm. 

 

III.7.6 Vérification a l’ELU : 

1)  Condition de non fragilité :  ( art B.7.4 BAEL91/1999) 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 𝜌0 × 𝑏 × 𝑕0 ×

3 −
𝑙𝑥
𝑙𝑦

2
 <  𝐴𝑠  

𝜌0: Taux d’acier minimal reglementair dans chaque direction. 

𝜌0 = 0.0008 Pour les HA avec feE400. 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.0008 × 100 × 15 ×
3 −

1.5
2.025
2

= 1.35 𝑐𝑚2 

Sens x-x : 

 Sur appuis :   𝐴𝑠𝑎 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.35𝑐𝑚2             

 En travée   :   𝐴𝑠𝑡 = 3.14𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.35 𝑐𝑚2 

Sens y-y : 

   Condition vérifiée 
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 Sur appuis :   𝐴𝑠𝑎 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.35𝑐𝑚2 

 En travée   :   𝐴𝑠𝑡 = 2.01𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 1.35𝑐𝑚2 

2) Diamètre minimal des barres : (art A.7.21 BAEL9/1999) 

On doit vérifier que .15
10

150

10
max mm

h
   

: Diamètre des armatures longitudinales. 

mm10 < ..15max vérifiéconditionmm  

 

3) Ecartement des barres :  (art A8.2.42 BAEL91/1999) 

       L’écartement des barres d’une même nappe soumise à un chargement concentrique ne 

doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 Direction la plus sollicitée :                                            𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{2𝑕, 25}𝑐𝑚                 

 Direction perpendiculaire à la plus sollicitée :                𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{3𝑕, 33}𝑐𝑚                   

                                                                                                      𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 30,25 = 25 𝑐𝑚           

                                                                                                        𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 45,33 = 33 𝑐𝑚 

  Sens x-x : 

  Aux appuis :  𝑆𝑡 = 25 ≤ 25 𝑐𝑚 

 En travée :     𝑆𝑡 = 25 ≤ 25 𝑐𝑚 

  Sens y-y : 

  Aux appuis :  𝑆𝑡 = 25 ≤ 33 𝑐𝑚 

 En travée :     𝑆𝑡 = 25 ≤ 33𝑐𝑚 

4) Vérification de non poinçonnement : (art A 5.2.4.2/BAEL 91/1999) 

Aucune armature transversale n’est nécessaire si cette condition est vérifiée : 

𝑄𝑢 ≤ 0.045 × 𝜇𝑐 × 𝑕 ×
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 

𝜇𝑐  : Perimetre de l’aire sur laquelle agit la charge dans le plan du feuillet moyen. 

𝑄𝑢  : Charge de calcul a l’ELU. 

h : épaisseur de la dalle. 

𝑄𝑢 = 1.35𝐺 = 121.5 𝐾𝑛 

𝜇𝑐 = 2 𝑢 + 𝑣 = 2(105 + 105) = 420𝑐𝑚 

0.045 × 4.2 × 0.15 ×
25×103

1.5
= 472.5𝐾𝑛 ≥ 𝑄𝑢 = 121.5 𝐾𝑛  Condition vérifiée. 

   Aucune armature transversale n’est nécessaire. 

Condition vérifiée 

Condition vérifiée. 

Condition vérifiée. 
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5) Contrainte tangentielle :  

Les efforts sont max au voisinage de la charge. 

On doit vérifier que :   𝜏𝑢 =
𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥

𝑏𝑑
≤ 0.07

𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
 

 Au milieu de U :𝑇𝑢 =
𝑄𝑢

2𝑙𝑦+𝑙𝑥
=

121 .5

2 2.025 +1.5
= 21.89 𝐾𝑛 

Au milieu de V :𝑇𝑢 =
𝑄𝑢

3𝑙𝑦
=

121 .5

3 2.025 
= 20 𝐾𝑛 

𝑇𝑢𝑚𝑎𝑥 = 21.89 𝐾𝑛 

𝜏𝑢 =
21.89×103

1000 ×130
= 0.168 𝑀𝑃𝑎   <  0.07

25

1.5
= 1.166 𝑀𝑃𝑎……………. Condition verifiée. 

 

III.7.7 Calcul a l’ELS :    υ = 0.2  

 

a) Moment dus au système de levage : 

𝑃 = 𝐺 + 𝑄 = 90 𝐾𝑛 

 

 

 121

211

MMPM

MMPM

y

x








 

 

 

  mKnM

mKnM

y

x

.87.608968.02.00584.090

.122.90584.02.008968.090

1

1




 

 

𝑀𝑥1 = 9.122 𝐾𝑛.𝑚           
 

 𝑀𝑦1 = 6.87 𝐾𝑛.𝑚         

 

 

b) Moments dus au poids propre  de la dalle pleine : Mx2 et My2  

 

𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
= 0.74          →      Dalle travaillant dans les deux sens. 

𝑀𝑥2 = 𝜇𝑥 × 𝑄𝑢 × 𝑙𝑥
2 

𝑀𝑦2 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑥2 

 

            𝜇𝑥 = 0.0634  

 

             𝜇𝑦 = 0.494 

 

𝑄𝑠 = 𝐺 + 𝑄 

𝑄𝑢 =   25 × 0.15 + 20 × 0.05  × 1 + 1 = 4.75 𝐾𝑛/𝑚𝑙 
 

𝑀𝑥2 = 0.0696 × 4.75 × 1.52 = 0.7438 𝐾𝑛.𝑚 

𝑀𝑦2 = 0.632 × 0.7438 = 0.47 𝐾𝑛.𝑚 
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c) Superposition des moments agissant au centre du panneau : 

 

𝑀𝑥 = 𝑀𝑥1 + 𝑀𝑥2 = 9.122 + 0.7438 = 9.86 𝐾𝑛.𝑚 
 

𝑀𝑦 = 𝑀𝑦1 + 𝑀𝑦2 = 6.87 + 0.47 = 7.34 𝐾𝑛.𝑚 

 

 

d) Correction des moments : 

 Sur appuis : 

𝑀𝑎𝑥 = −0.3𝑀𝑥 = −2.96 𝐾𝑛.𝑚 

  
𝑀𝑎𝑦 = −0.3𝑀𝑦 = −2.2 𝐾𝑛.𝑚 

 

 En travée : 

𝑀𝑡𝑥 = 0.85𝑀𝑥 = 8.38 𝐾𝑛.𝑚 

 

𝑀𝑡𝑦 = 0.85𝑀𝑦 = 6.24 𝐾𝑛.𝑚 

 

III.7.8 Vérification a l’ELS : 

1) Contrainte dans le béton : 

On doit vérifier que: σbc  ≤ σbc     =15MPa 

Sens x-x : 

 Aux appuis : 

ρ = 
100 ×Aa

b×d
 =  

100 ×2.01

100 ×13
 = 0.154 

ρ = 0.154  →   β
1

=  0.9355, k1 = 62.52  

σst  = 
Msa

β1× As ×d
 = 

2.96×106

0.9355 × 201×130
 = 121.09 MPa 

σbc  = 
σs

K1
 =  

121 .09

62.52
 = 1.93 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 En travée : 

𝜌 = 
100 ×𝐴𝑠𝑡

𝑏×𝑑
 = 

100 ×3.14

100 ×13
 = 0.241 

𝜌 = 0.241  →   𝛽1 =  0.9215 ;  𝑘1 = 48.69   

𝜍𝑠𝑡  = 
𝑀𝑠𝑡

𝛽1× 𝐴𝑠×𝑑
 = 

8.38×106

0.9215 × 314×130
 = 222.78 MPa 

𝜍𝑏𝑐  = 
𝜍𝑠

𝐾1
 = 

222.78 

48.69
 = 4.57 MPa ≤ 15MPa  →  Condition vérifiée. 
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Sens y-y : 

 Aux appuis : 

ρ = 
100 ×Aa

b×d
 =  

100 ×2.01

100 ×13
 = 0.154 

ρ = 0.154  →   β
1

=  0.9355, k1 = 62.52  

σst  = 
Msa

β1× As ×d
 = 

2.2×10
6

0.9355× 201×130
 = 89.99 MPa 

σbc = 
σs

K1
 =  

89.99

62.52
 = 1.44 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 En travée : 

ρ = 
100×Aa

b×d
 =  

100×2.01

100×13
 = 0.154 

ρ = 0.154  →   β
1

=  0.9355, k1 = 62.52  

σst = 
Msa

β1× As×d
 = 

6.24×10
6

0.9355× 201×130
 = 255.27 MPa 

σbc = 
σs

K1
 =  

255.27

62.52
 = 4.08 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée 

2) État limite d’ouvertures des fissurations : 

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est 

nécessaire. 

3) Etat limite de déformation: 

     Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée  sur 4 cotés on peut se dispenser de vérification 

de flèche, si les conditions suivantes sont respectées : 

1) 




 M

Mh t

.20



 

2) 
efdb

A 2

.



  

Avec : 

 h     : hauteur de dalle. 

 Mtx : Moment en travée dans la direction lx
 
 

Mx  : Moment isostatique dans la direction de (x –x) pour une bande de largeur égale à 1[m].      

Ax  : Section d’armature par bande de largeur égale à 1[m] 

 d    : La hauteur utile de la bande. 

 b    : La largeur de bande égale à 1m 
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2)  

     

0375.0
)82.3(20

865.2

.20

0625.0
240

15





M

M

l

h

tx

x
       0625.0



h
  0.0375  ⟾condition vérifiée. 

  

       2)    0015,0
13100

01.2

.


xdb

A
 

        005,0
400

22


ef
 

      
0015.0

bd

Ax < 005,0
2


ef
      ⟾condition  vérifiée. 

Le calcul de la flèche est inutile.  

Conclusion : 

Le ferraillage de la dalle de la salle machine est : 

 En travée : 

Sens x-x :   4HA8      st=25 cm 

Sens y-y : 4HA8         st=25 cm 

 Sur appuis : 

Sens x-x :   4HA8    st=25 cm 

Sens y-y : 4HA8         st=25 cm 
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III.8 calcul de la poutre de chainage : 

    La poutre de chaînage sera calculée comme étant une poutre à une inertie constante 
reposant sur deux appuis. 

 III.8.1Pré dimensionnement de la poutre : 

 Hauteur : 
𝐿

15
< 𝑕 <

𝐿

10
     Avec L=4m  porté libre de la poutre. 

400

15
< 𝑕 <

400

10
        → 26.6 < 𝑕 < 40          Soit h = 30 cm. 

 Largeur : 

0.4𝑕 < 𝑏 < 0.7𝑕        →   12 < 𝑏 < 21      Soit b=20cm. 

 Vérification RPA art 7.5 : 

𝑕 = 30 ≥ 30𝑐𝑚  

𝑏 = 20 ≥ 20𝑐𝑚                  Condition vérifiée. 

𝑕

𝑏
=

30

20
= 1.5 < 4 

III.8.2 Détermination des charges revenant à la poutre : 

Poids propre de la poutre ………………..0.2 × 0.3 × 25 = 1.5 𝑘𝑁/𝑚𝑙 

Poids du mur (double cloison)…………………… 2.36 × 3.06 − 0.35 = 6.39 𝑘𝑁/𝑚𝑙  

Le poids du plancher …………………………….. 5.76 ×  
0.65

2
 = 1.86 𝑘𝑁/𝑚𝑙 

                                                                                                    𝐺 = 9.75 𝑘𝑁/𝑚𝑙    

Charge d’exploitation …………………………………………Q = 3,5 KN/m² 

 Combinaison des charges : 
 ELU : 𝑄𝑢 = 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 15.41𝑘𝑁/𝑚𝑙 

 
 ELS: 𝑄𝑠 = 𝐺 + 𝑄 = 11.25𝑘𝑁/𝑚𝑙 

III.8.3 Calcul à l’ELU : 

 

 

 

 

 

1) Moment fléchissant : 

𝑀0 =
𝑄𝑢 × 𝑙2

8
=

15.41 × 42

8
= 30.82𝑘𝑁/𝑚𝑙 

Qu=15.41 kN/m 

Rb Ra 
Figure III.37 : schéma statique à l’ELU 
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En tenant compte des semis encastrement : 

𝑀𝑡 = 0.85𝑀0 = 26.2𝑘𝑁/𝑚𝑙 

𝑀𝑎 = −0.3𝑀0 = 9.24 𝑘𝑁/𝑚𝑙 

2) Effort tranchant : 

𝑉𝑢 =
𝑄𝑢 × 𝑙

2
=

26.2 × 4

2
= 30.82 𝑘𝑛.𝑚 

III.8.4 Calcul des armatures :  

1) Armatures longitudinales : 
 En travée : 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
=

26.2 × 106

200 × 2802 × 14.2
= 0.117 < 0.392   𝑆𝑆𝐴 

𝜇 = 0.117 ⟹ 𝛽1 = 0.937 

𝐴𝑠𝑡 =
𝑀𝑡

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠
=

26.2 × 106

0.937 × 280 × 348
= 2.87𝑐𝑚2. 

𝐴𝑠𝑡 = 2.87𝑐𝑚2        𝑠𝑜𝑖𝑡 𝐴𝑠𝑡 = 3𝐻𝐴12 = 3.39𝑐𝑚2 

 En appuis : 

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏 × 𝑑2 × 𝑓𝑏𝑢
=

9.24 × 106

200 × 2802 × 14.2
= 0.0415 < 0.392   𝑆𝑆𝐴 

𝜇 = 0.0415 ⟹ 𝛽1 = 0.979 

𝐴𝑠𝑎 =
𝑀𝑎

𝛽 × 𝑑 × 𝜍𝑠
=

9.24 × 106

0.937 × 280 × 348
= 0.96 𝑐𝑚2. 

𝐴𝑠𝑎 = 0.96𝑐𝑚2        𝑠𝑜𝑖𝑡 𝐴𝑠𝑎 = 3𝐻𝐴10 = 2.35 𝑐𝑚2 

 Vérification de la section minimale du RPA : 

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.5%𝑏 × 𝑕 = 3𝑐𝑚2 

𝐴𝑎𝑜𝑝 = 3.39 + 2.35 = 5.74 𝑐𝑚2 > 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3𝑐𝑚2 

2) Armature transversales : 
 Diamètre : 

𝜑 ≤ 𝑚𝑖𝑛  
𝑕

15
  , 𝜑𝑙    ,   

𝑏

10
 = 𝑚𝑖𝑛 0.85  , 1.21  , 2 = 0.85 𝑐𝑚. 

Soit 𝜑𝑡 = 8 𝑚𝑚. 

On opte comme armature transversales 1 cadre et 1 étrier en 𝜑8 

𝐴𝑡 = 2.01 𝑐𝑚2  

 Espacement des armatures : 

Selon le BAEL Art :A7.51.22 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛 0.9𝑑  , 40 = 𝑚𝑖𝑛 25.2  , 40 = 25.2 𝑐𝑚 
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Selon le RPA :Art A.7.5.2 

3) Zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛  12 × 𝜑1 ,
𝑕

4
, 30 = 𝑚𝑖𝑛 14.4 ,7.5,30 𝑐𝑚 

 Soit 𝑆𝑡 = 7 𝑐𝑚 

4) Zone courante : 

𝑆𝑡 ≤
h

2
= 15 cm 

Soit 𝑆𝑡 = 15𝑐𝑚 

 La quantité d’armatures : 

 Selon le RPA 99 (ADDENDA), la quantité d’armatures transversales minimales est 

donnée par la formule suivante :  

𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.3%𝑆𝑏 = 0.003 × 15 × 20 = 0.9 𝑐𝑚2 

La section d’armature est suffisante. 

III.8.5 Vérification à l’ELU : 

1) Condition de non fragilité : 

Amin = 0.23×b×d × 
ft28

fe
 = 0.23 × 20 × 28 ×

2.1

400
 = 0.676cm

2
 

 Aux appuis  :        Aa = 2.35 cm2 > Amin = 0.676 cm2  

  
        

                                                                                                      …Condition vérifiée.   

 En travée     :        At= 3.39 cm2 >   Amin = 0.0676 cm2  
2) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91 

28tssese f  

  5,1S  Coefficient de  scellement pour les hautes adhérences. 

    

i

Se

Se

ud

T

MPa






..9,0

15,31,25,1





 

:iu Périmètre utile de la barre « i » 

cmnui 304.1114.32.13.    

    



 MPaMPa SeSe 15,308.1

04.113169,0

10382.30
 Condition vérifié. 

3) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis :  (Art A.5.1.313/BAEL91) 

 Influence sur le béton :  



CHAPITRE III                                                                        Calcul des elements 

 

 

128 

Tu ≤  Tu = 
0.4×fc 28 ×b×0.9d

γb

 = 
0.4×20×10−1×25×0.9×28

1.5
 =336 KN 

 

 Tu= 30.82 Kn ˂ Tu = 336 KN             condition vérifiée. 

 Influence sur les armatures longitudinales : 

On doit vérifier que Aa≥ 
1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) 

1.15   

fe
 ×( Tu + 

Ma

0.9×d
 ) = 

1.15   

400×10−1 ×( 30.82 + 
9.24

0.9×28
 ) = 1.94 cm

2
. 

Aa = 2.35cm
2
 > 1.94 cm

2
       condition vérifiée. 

4) Vérification de la contrainte tangentielle : 

𝜏𝑢 < 𝜏 𝑢 = 𝑚𝑖𝑛  0.2
𝑓𝑡28

𝛾𝑏
, 5𝑀𝑝𝑎 = 3.33𝑀𝑝𝑎 

𝜏𝑢 =
Tu  max

b×d
=

30.82×103

200 ×280
= 0.55MPa  

𝜏𝑢 ≤ 𝜏𝑢      condition vérifiée. 

5)  Ancrage des barres aux appuis :  
A l’ELS

 

cmL
f

L S

u

e
S 33.42

835,24

4002.1

.4

.











 

On prend Ls = 35cm. 

Les règles du BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée hors 

crochet est au moins égale 0.4Ls pour les aciers HA. 

La= 0.4 Ls= 0.4*42.33 = 16.93 cm. 

La = 18 cm 

 

III.8.6 Calcul a l’ELS : 

 

 

 

 

 

1) Moment fléchissant : 

𝑀0 =
𝑄𝑠 × 𝑙2

8
=

11.25 × 42

8
= 22.5𝑘𝑁.𝑚 

Qs=11.25 kN/m 

Rb Ra 

Figure III.38 : schéma statique à l’ELS 
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En tenant compte des semis encastrement : 

𝑀𝑡 = 0.85𝑀0 = 19.12𝑘𝑁.𝑚 

𝑀𝑎 = −0.3𝑀0 = 6.75 𝑘𝑁.𝑚 

2) Effort tranchant : 

𝑉𝑢 =
𝑄𝑢 × 𝑙

2
=

11.25 × 4

2
= 22.5 𝑘𝑛.𝑚 

III.8.67Vérification à l’ELS : 

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

La fissuration étant peu nuisible, on vérifie  la condition suivante: σbc  ≤ σbc     

σbc     = 0.6 × fc28  = 0.6 × 25 = 15MPa 

σbc  = 
σs

K1
 

 Aux appuis : 

 Contraintes dans le béton : 

ρ = 
100 ×As

b×d
 =  

100 ×2.35

20×28
 = 0.42 

ρ = 0.424  →   β
1

=  0.901 , k1 = 35.5   

σs  = 
Msa

β1× As ×d
 = 

6.75×106

0.901× 2.35×280
 = 113.85 MPa 

σbc  = 
σs

K1
 =  

113 .85

35.5
 = 3.2 MPa < 15MPa  →  Condition vérifiée. 

 En travée : 

 Contraintes dans le béton : 

ρ = 
100 ×As

b×d
 = 

100×3.39

20×28
 = 0.605 

ρ = 0.605  →   β
1

=  0.885 ;  k1 = 28.48   

σs  = 
Mst

β1× As ×d
 = 

19.12×106

0.885× 280 ×3.39
 = 227 MPa 

σbc  = 
σs

K1
 = 

227 

28.48
 = 8 MPa ≤ 15MPa  →  Condition vérifiée. 

2.) État limite d’ouvertures des fissurations : 

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est 

nécessaire. 

3) Etat limite de déformation : 

Il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées: 
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 
h

L
 ≥ 

1

16
                    avec          h : hauteur de la section est égale à 35 cm. 

 
𝑕

𝐿
 ≥ 

𝑀𝑠𝑡

10 𝑀0
                                L : portée libre est égale à 442 cm. 

 
A

b×d
 ≤ 

4.2

fe
                                A : section des armatures tendues. 

h

L
=

30

400
= 0.075 ≥  

1

16
= 0.0625  

𝑕

𝐿
= 0.075 ≥  

𝑀𝑠𝑡
10 𝑀0

= 0.071                             

A

b×d
= 0.006 ≤ 

4.2

fe
= 0.0105                                 
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IV.1 Introduction : 

 

     En plus des sollicitations statiques (charges et surcharges), la structure d’un bâtiment est 

soumise à des sollicitations dynamiques dues essentiellement aux actions sismiques. 

De ce fait, la détermination de la réponse sismique de la structure est incontournable lors de 
l’analyse et de la conception de cette dernière. 

Le calcul des forces sismiques est mené suivant trois méthodes : 

 Méthode statique équivalente. 

 Méthode d’analyse modale spectrale. 

 Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

 

IV.2  Méthode statique équivalente (RPA99/Art 4.2) 

1)  Principe : 

 

      Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par 

un  système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de 

l’action sismique. 

 

2)  Conditions d’application : (RPA99/Art 4.1.2) 

 

       La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les conditions suivantes : 

a) Le bâtiment étudié doit être régulier en plan et en élévation ; avec en plus : 

H ≤ 65 m pour les zones I ; IIa ; IIb. 

H ≤ 30 m pour la zone III. 

b) Le bâtiment étudié présente une configuration irrégulière, tout en respectant, outre les 

Conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires exigées par le RPA 

(ART 4.1.2). 

 

 Remarque : 

       Notre structure ne satisfait pas la condition (b)  car elle dépasse (07) niveaux ou 23mètres 

en zone (IIa) pour les groupes d’usages 2, donc : 

La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans notre cas. 

 

IV.3  Méthode d’analyse modale spectrale (RPA99/Art 4.3) 

      1) Principe : 

       Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets 

engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de 

Calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure. 

2) Les hypothèses : 

 Les  masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds principaux 

                (nœuds maitres).                                        

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

 Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans. 

 Le nombre de modes à prendre en compte est tel que la somme des taux de               

participation des masses modales atteint au moins 90% de la masse totale.      

 

 



Chapitre IV                                            modélisation et vérification RPA                          
 

 

132 

IV.4  Modélisation de la structure 

        Le calcul dynamique est réalisé à l’aide du logiciel ETABS, sur un modèle 

tridimensionnel de la structure avec 13 niveaux. 

Dans ce modèle on ne modélisera que la structure (voiles et portiques), les éléments non 

     Structuraux ne  sont pas modélisés.  

1) Description de l’ETABS : 

E :extended. 

T :three dimensions. 

A : analyses. 

B : building.  

S : système. 

      L’etabs est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie, 

particulièrement adapté au bâtiment et ouvrage de génie civil. Il permet de modéliser 

facilement et rapidement tous types de structure. 

Il offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques. Il facilite 

l’interprétation des résultats, en offrant la possibilité de visualiser la déformé du système, les 

diagrammes des efforts, courbe enveloppes et mode de vibration….  

 Les éléments en portique (poteaux-poutres) sont modélisés par des éléments finis de 

                  type ≪ frame≫. 

 Les voiles et dalles pleines sont modélisés par des éléments de type ≪Shell≫. 

 Les planchers sont simulés par des diaphragmes rigides. 

2) Rappel : 

-Grid line : ligne de grille. 

-Joints : nœud. 

-Frame : portique 

-Elément : élément 

-Restraints : degré de liberté 

-Loads : charges 

-Uniformed loads: charge uniformement repartie. 

-Materiels: matériaux 

-Concrete: béton 

-Steel: fer 

-Frame section: coffrage 

-Column: poteaux 

-Beam: poutres 

 

3) Etapes de modélisation : 

a) Introduction de la géométrie du modèle. 

b) Spécification des propriétés mécanique de l’acier et du béton. 

c) Introduction des sections géométriques des éléments. 

d) Définition des charges (G,Q). 

e) Introduction du spectre de réponse selon le RPA99/2003. 

f) Définition des charges sismiques.  

g) Introduction des combinaisons d’actions. 

h) Affectation des masses sismiques et inerties massiques. 
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i) Spécification des conditions aux limites (appuis diaphragmes). 

j) Exécution de l’analyse et visualisation des résultats. 

 

4) Spectre de réponse : 

Le spectre de repense est une courbe permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment à un 

séisme passé ou futur. 

Remarque :  

 Classification de l’ouvrage : 

Notre ouvrages étant un bâtiment d’habitation situé a Bejaïa (zone IIa) il est classé dans le 

groupe d’usage 2. 

 Classification du site : 

La structure est implantée dans un site de catégorie S3 
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Figure IV.1 : model tridimensionnel 
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IV.5  Vérification  des résultats du logiciel selon le RPA99/2003 : 

    IV.5.1Introduction : 

      Avant de passer au ferraillage de la structure, le règlement parasismique algérien exige de   

faire des vérifications sur : 

   -le type de contreventement. 

   -nombre de modes à considérer dans les calculs. 

   -Vérification de la participation de la masse modale. 

   -estimation de la période fondamental. 

   -Vérification de l’effort tranchant à la base. 

   -Vérification des déplacements inter étage. 

   -Vérification du déplacement seconde ordre (l’effet P-Δ) 

 

IV.5.2  Système de contreventement : 

           L’objet du choix du système de contreventement dans les règles et les méthodes de  

calcul, se traduit par l’attribution pour chaqu’un des systèmes de contreventement d’un 

coefficient de comportement R.  

Les efforts normaux et horizontaux repris par le système de contreventement sont tirés à 

partir de l’ETABS à l’aide de l’option  ‹‹section cut››. (Combinaison Ex et Ey): 

 Charge verticale : 

1) Charge verticale reprise par toute la structure : 40597.7 kn 

 

2) Charge verticale reprise par les portiques : 

 

 

 

 

 

Charge verticale reprise par les portiques : 25738.658 Kn soit  63.39 % 

 

Figure IV.2 : Efforts verticaux repris par les portiques 
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3) Charge verticale reprise par les voiles : 

 

 
 

 

 

Charge verticale reprise par les voiles : 14859.041 Kn soit  36.6 % 

 

 Charge horizontale : 

Sens xx : 

1) Charge horizontale reprise par toute la structure: 2561.8071 Kn. 

 

2) Charge sismique reprise par les portiques : 

 

 

 

La charge sismique reprise par les portiques dans le sens xx: 299.2252  soit 11.68% 

 

Figure IV.3 : Efforts verticaux repris par les voiles 

Figure IV.4 : charge horizontale reprise par les portiques sens x 
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3) Charge sismique reprise par les voiles : 

 

 
 

 

La charge sismique reprise par les voiles dans le sens xx: 2263.3991  soit 88.35 % 

 

 

Sens yy: 

1) Charge horizontale reprise par toute la structure: 2638.3658 Kn. 

   

 

2) Charge sismique reprise par les portiques : 

 

 
 

 

 

La charge sismique reprise par les portiques dans le sens yy: 396.88  soit 15.04% 

 

 

Figure IV.5 : charge horizontale reprise par les voiles sens x 

Figure IV.6 : charge horizontale reprise par les portiques sens y 
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3) Charge sismique reprise par les voiles : 

 

 
 

 

 

La charge sismique reprise par les voiles dans le sens yy: 2242.5574  soit 84.99 % 

Conclusion : 

       Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations due aux charges verticales et la totalité des 

charges horizontales D’après le RPA99 modifié 2003 la structure est contreventée par voiles porteurs. 

donc le coefficient de comportement R= 3.5. 

 

IV.5.3 Nombre de mode à considérer et participation massique : (art 4.3.4 RPA99/2003) 

        Pour les structures représentés par des modèles plan dans deux directions orthogonales, 

le nombre de mode de vibration à retenir dans chacune  des directions d’excitations doit être 

tel que : 

 La somme des masses totales effectives pour les modes retenus  soit égale à 90 % au    

moins de la masse totale de la structure. 

 Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5%  de la masse 

totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.                                                                                                                                                                       

 Le minimum de mode à retenir est de 03 dans chaque direction considérés. 

 

Remarque : 

Le nombre minimal de modes (K) retenir doit être tel que : 

K ≥ 3  N =    avec N = 13 niveaux  et      TK ≤ 0.2 s 

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

K ≥ 3  N =10.81 

On prend   K ≥ 11 modes ; avec  TK = T1 = 0.083 s < 0.2 s 

 

Figure IV.7 : charge horizontale reprise par les voiles sens y 
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Constatation : 

 

 Le premier mode est un mode de translation suivant  x. 

 Le deuxième mode est un mode de translation suivant y. 

 Le troisième mode est un mode de rotation. 

 Le facteur de la participation massique modale atteint les 90% à partir du 7ème mode 

                    suivant le sens (y-y) et à partir du 9
eme

 mode suivant le sens (x-x). 

 La période fondamentale de la structure est T = 0.92s . 

 

IV.5.4) Estimation de la période fondamentale de  la structure : 

      Selon le RPA99/2003 (art 4.2.4) la période fondamentale de la structure peut être estimé  

à partir de la formule empirique (4.6) : 

𝑇 = 𝐶𝑡 × ℎ𝑛

3
4  

 

        𝐶𝑡  : Coefficient, fonction du système de contreventement et du type de remplissage 

 

𝐶𝑡 = 0.05 Donné par le tableau (4.6) 

 

ℎ𝑛  : Hauteur mesurée en [m] à partir de la base jusqu’au dernier niveau. 

 

ℎ𝑛 = 39.78 𝑚 

 

𝑇 = 0.05 × 39.78
3

4 = 0.791 𝑠 

Tableau IV .1 : participation massique 
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Vu que le contreventement est assuré par des voiles en béton armé, la période peut être 

également calculée par la formule (4.7) 

𝑇 = 0.09 × ℎ𝑛/ 𝐷 

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction considérée. 

 𝑫𝒙 = 𝟐𝟑. 𝟏𝟓𝒎   et     𝑫𝒚 = 𝟏𝟑. 𝟗𝟓 𝒎    

𝑇𝑥 = 0.09 ×
39.78

 23.15
= 0.744𝑠 

𝑇𝑦 = 0.09 ×
39.78

 13.95
= 0.958 𝑠 

Dans notre cas il ya lieu de retenir la plus petite des deux valeurs données par les formule 

(4.6) et (4.7) : 

𝑇 = min 0.791 , 0.744 , 0.958  = 0.744 𝑠 

Les valeurs de T, calculées à partir des méthodes numériques ne doivent pas dépasser celles 

estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30 %. 

𝑇𝑅𝑃𝐴 = 1.3 × 0.744 = 0.97𝑠 > 𝑇𝐸𝑇𝐴𝐵𝑆 = 0.92𝑠               La période est vérifiée. 

 

IV.5.5 Vérification de l’effort tranchant à la base : 

      La force sismique totale V doit être calculée dans deux directions orthogonales selon la 

méthode statique équivalente : 

 

 

         le RPA nous exige de vérifier que 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 déterminées par la méthode statique équivalente  V statique  pour 

une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée. 

 Coefficient d’accélération de zone A :                                                       

A = 0.15 (groupe d’usage 2 ; zone IIa) 

 Coefficient de comportement R : 

R = 3.5 (structure contreventé par voiles porteurs) 

 Poids de la structure W : 

              poids total de la structure donné par le logiciel ETABS 

                 𝑊 =   𝑊𝑖
𝑛
𝑖=1     𝑒𝑡     𝑊𝑖  =  𝑊𝐺𝑖 + 𝛽𝑊𝑄𝑖  

β : Coefficient de pondération avec :   β = 0.2  donné par le tableau (4. 5) du RPA 

𝑊 = 46071.594 𝑘𝑛 

 facteur de qualité Q : 

Sa valeur est donnée par la formule : Q = 1 + Σ Pq (formule 4 – 4 RPA) 

Pq: est la pénalité à retenir selon les critères de qualité « satisfait ou non ». Sa valeur est 

donnée par le tableau  suivant : 

𝑉 =
𝐴𝐷𝑄

𝑅
𝑊 
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 Coefficient d’amplification dynamique D : 

Il est fonction de la catégorie de site, facteur de correction d’amortissement   et de la période   

fondamentale de la structure (T).                                                                                                                                                                                                         

                                                  2.5 ɳ                                               0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇2 

 

                     D =                    2.5 ɳ (
𝑇2

𝑇
)

2
3                                               𝑇2 ≤ 𝑇 ≤ 3𝑠 

 

                                          2.5 ɳ  (
𝑇2

3
)

2
3 × (

3

𝑇
 )

5
3                                              𝑇 > 3 

T2: Période caractéristique, associée à la catégorie du site qui est donnée par le   

tableau (Tab .4.7) de RPA 99. 

Site meuble  S3 T2 = 0,5s 
η: Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) comme suit : 







2

7
 

ξ(%):est le pourcentage d’amortissement critique en fonction: Tab (4-2) 

 Du matériau constitutif : béton armé 

 De type de structure : portique + voile                ξ(%)=10%   

De l’importance des remplissages : dense  

 Sens 

Transversal (x) 

Sens 

Longitudinal (y) 

Critère « q » Observé ou non Pq Observé ou non Pq 

1)-Condition minimale sur les files de 

contreventement 

 

 

non 

 

0.05 

 

oui 

 

0.00 

2)-Redondance en plan 

 

non 0.05 oui 0.00 

3)-Régularité en plan 

 

non 0.05 non 0.05 

4)-Régularité en élévation 

 

non 0.05 non 0.05 

5)-Contrôle de la qualité des matériaux 

 

oui 0.00 oui 0.00 

6)-Contrôle de la qualité  l’exécution 

 

oui 0.00 oui 0.00 

Σ Pq  

1.2 

  

1.1 

Tableau IV.2 : Les critères de facteur de qualité   
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D’où    %10;7.0>763.0
2

7



 


  ………..condition vérifiée. 

T : période de la structure : 

𝑇 = 0.791 𝑠 

𝑇𝑥 = 0.744 𝑠 

𝑇𝑦 = 0.958 𝑠 

 

 Nous avons : 0.5s ≤T );( yx  ≤3s       donc :      D );( yx = 2,5 × 3/2

);(

2 )(
yxT

T
        

𝐷𝑥 = 2.5 × 0.763 × (
0.5

0.744
)

2
3 = 1.46 

𝐷𝑦 = 2.5 × 0.763 × (
0.5

0.958
)

2
3 = 1.23 

Application numérique : 

𝑉𝑥
𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒

= 3459.32𝑘𝑛  ⟹  0.8𝑉𝑥
𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒

= 2767.45 𝑘𝑛  

 

𝑉𝑦
𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒

= 2671.49 𝑘𝑛     ⟹    0.8𝑉𝑦
𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒

= 2137.19 𝑘𝑛 

 

𝑉𝑥
𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒

= 3220.86 𝑘𝑛 > 0.8𝑉𝑥
𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒

= 2767.45 𝑘𝑛  

 

𝑉𝑦
𝑑𝑦𝑛𝑎𝑚𝑖𝑞𝑢𝑒

= 3307.79 > 0.8𝑉𝑦
𝑠𝑡𝑎𝑡𝑖𝑞𝑢𝑒

= 2137.19 𝑘𝑛                        

 

IV.5.6 Vérification des déplacements inter étage : (art 4.43 RPA99/2003) 

            Le déplacement horizontal à chaque niveau ≪ k ≫ de la structure est calculé comme   

suit : 

 

         𝛿𝑘 = 𝑅 × 𝛿𝑒𝑘  

 

𝛿𝑒𝑘 : Déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion). 

R : coefficient de comportement (R = 3.5). 

Le déplacement relatif au niveau ≪ k ≫ par rapport au niveau ≪ k-1 ≫ est égal à : 

 

∆𝒌= 𝜹𝒌 − 𝜹𝒌−𝟏 

 

   D’après le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage. 

 

 

 

 

 

Condition vérifiée 
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IV.5.7) Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ : (Art 5.9/RPA99)  

        Les effets du 2
eme

 ordre peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition  

suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

𝜃 =
𝑃𝑘 × ∆𝑘

𝑉𝑘 × ℎ𝑘
≤ 0.1 

𝑃𝑘 : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau «k». 

 𝑉𝑘   : Effort tranchant d’étage au niveau « k ».                                                                                  

∆𝑘 : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ». 

 ℎ𝑘  : Hauteur de l’étage « k ». 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

niveau 𝜹𝒆𝒌(x) 𝜹𝒆𝒌(y) R 𝜹𝒌(x) 𝜹𝒌(y) ∆(x) ∆(y) 𝟏%𝒉𝒆 observation 

10 0.0322 0.0305 3.5 0.1127 0.1067 0.0084 0.00625 0.0306 ok 

9 0.0298 0.0287 3.5 0.1043 0.10045 0.0168 0.007 0.0306 ok 

8 0.0274 0.0267 3.5 0.0959 0.09345 0.0091 0.0077 0.0306 ok 

7 0.0248 0.0245 3.5 0.0868 0.08575 0.0094 0.0084 0.0306 ok 

6 0.0221 0.0221 3.5 0.07735 0.07735 0.0105 0.0094 0.0306 ok 

5 0.0191 0.0194 3.5 0.0668 0.0679 0.01045 0.01015 0.0306 ok 

4 0.0161 0.0165 3.5 0.05635 0.05775 0.01085 0.0105 0.0306 ok 

3 0.013 0.0135 3.5 0.0455 0.04725 0.0109 0.01085 0.0306 ok 

2 0.0099 0.0104 3.5 0.0346 0.0364 0.0101 0.0105 0.0306 ok 

1 0.007 0.0074 3.5 0.0245 0.0259 0.0091 0.0098 0.0306 ok 

RDC 0.0044 0.0046 3.5 0.0154 0.0161 0.0077 0.0077 0.0306 ok 

SS1 0.0022 0.0024 3.5 0.0077 0.0084 0.00525 0.0059 0.0306 ok 

SS2 0.0007 0.0007 3.5 0.00245 0.00245 0.00245 0.00245 0.0306 ok 

Tableau IV.3 déplacements inter étage 
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Sens xx : 

story 𝑷𝒌
 ∆𝒌

 𝑷𝒌 × ∆𝒌
 𝑽𝒌

 𝒉𝒌
 𝑽𝒌 × 𝒉𝒌

 𝜽 

1 46071.594 0.00245 112.875 2561.81 3.06 7839.138 0.0143 

2 42829.921 0.00525 224.85 2530.99 3.06 7744.829 0.029 

3 39588.248 0.0077 304.83 3118.14 3.06 9541.508 0.0319 

4 35402.237 0.0091 322.16 2976.97 3.06 9109.52 0.0353 

5 31308.185 0.0101 316.21 2804.87 3.06 8528.902 0.0368 

6 27222.335 0.0109 296.723 2599.91 3.06 7955.724 0.0373 

7 23136.485 0.01085 251.03 2364.75 3.06 7236.135 0.0346 

8 19097.225 0.01045 199.56 2105.19 3.06 6441.88 0.0309 

9 15065.86 0.0105 158.19 1809.17 3.06 5536.05 0.0285 

10 11043.934 0.0094 103.81 1461.75 3.06 4472.95 0.0232 

11 7080.536 0.0091 64.43 1055.04 3.06 3228.42 0.0199 

12 3604.718 0.0168 60.55 627.63 3.06 1920.54 0.0315 

13 2050.125 0.0084 17.82 389.74 3.06 1192.604 0.0144 

 

Sens yy : 

story 𝑷𝒌
 ∆𝒌

 𝑷𝒌 × ∆𝒌
 𝑽𝒌

 𝒉𝒌
 𝑽𝒌 × 𝒉𝒌

 𝜽 

1 46071.594 0.00245 112.875 2638.37 3.06 8073.41 0.0139 

2 42829.921 0.00595 254.83 2612.52 3.06 7994.31 0.0318 

3 39588.248 0.0077 304.82 3215.08 3.06 9838.144 0.0309 

4 35402.237 0.0098 346.94 3077.26 3.06 9416.47 0.0368 

5 31308.185 0.0105 328.73 2903.89 3.06 8885.903 0.0369 

6 27222.335 0.01085 295.36 2691.56 3.06 8236.17 0.0358 

7 23136.485 0.0105 242.93 2441.68 3.06 7471.54 0.0325 

8 19097.225 0.01015 193.836 2162.86 3.06 6618.35 0.0292 

9 15065.86 0.00945 142.37 1845.78 3.06 5648.08 0.0252 

10 11043.934 0.0084 92.769 1477.12 3.06 4519.98 0.0205 

11 7080.536 0.0077 54.52 1057.92 3.06 3237.23 0.0168 

12 3604.718 0.007 25.233 631.89 3.06 1933.58 0.013 

13 2050.125 0.00625 12.813 396.18 3.06 1212.31 0.0105 

 

 

 

 

Conclusion : les effets du 2eme ordre peuvent être négligés. 

 

Tableau IV.4 : vérification de l’effet  P-Δ sens x 

Tableau IV.5 : vérification de l’effet  P-Δ sens y 
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IV.5.8 Vérification de l’excentricité : 

 

centre de masse centre de torsion excentricité 

théorique 

excentricité 

accidentelle 

Niv XCM YCM XCR YCR Ex Ey 0.05Ly 0.05Lx 

D1 11.575 12.866 11.575 12.053 0 0.833 1.015 1.16 

D2 11.575 12.866 11.575 11.888 0 0.978 1.015 1.16 

D3 11.575 10.685 11.575 11.738 0 1.053 1.015 1.16 

D4 11.568 10.795 11.575 11.901 0.007 1.1 1.015 1.16 

D5 11.575 10.815 11.575 11.965 0 1.1 1.015 1.16 

D6 11.575 10.815 11.575 11.951 0 1.13 1.015 1.16 

D7 11.575 10.781 11.575 11.894 0 1.11 1.015 1.16 

D8 11.575 10.675 11.575 11.810 0 1.13 1.015 1.16 

D9 11.575 10.665 11.575 11.708 0 1.043 1.015 1.16 

D10 11.575 10.601 11.575 11.592 0 0.99 1.015 1.16 

D11 11.575 11.653 11.575 11.47 0 0.808 1.015 1.16 

D12 11.575 12.533 11.575 11.368 0 1.16 1.015 1.16 

D13 11.575 14.059 11.575 11.315 0 2.744 1.015 1.16 

 

 

 

 

L’excentricité est vérifiée sur tous les niveaux dans le sens x, sauf le dernier vu qu’il présente 

une diminution importante de la surface de son plancher dans le sens y. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau IV.6 : vérification de l’excentricité 
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IV.5.9 Vérification du déplacement maximale : 

       On doit s’assurer  que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule 

suivante : 

𝛿𝑚𝑎𝑥 ≤ 𝑓 =
ℎ𝑡

500
     

𝑓 : Flèche admissible. 

ℎ𝑡  : Hauteur total du bâtiment. 

Le déplacement maximal est donné par ETABS comme suite: 

display  show story response plots 

 

 
 

 

 

 

 

Le déplacement maximal au niveau du dernier étage donné par L’Etabs égale à :       

  0.03 m sous Ey. 

 

𝛿𝑚𝑎𝑥 = 0.03 < 𝑓 =
39.78

500
= 0.079𝑚  ………………condition vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.8 : Déplacement maximal selon x 
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 Le déplacement maximal au niveau du dernier étage donné par L’Etabs égale à :       

  0.03 m sous Ey. 

 

𝛿𝑚𝑎𝑥 = 0.03 < 𝑓 =
39.78

500
= 0.079𝑚  ………………condition vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV.9 : Déplacement maximal selon y 
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V.1 Introduction: 
Dans ce chapitre, sont présentés les résultats obtenus de l’étude dynamique. Ces 

résultats présents les sollicitations de la structure sous les différentes charges  combinées à 

l’action sismique selon les combinaisons d’actions réglementaires dans les éléments 

structuraux (poutres, poteaux et voiles). Les résultats étalés sont les efforts maximaux pour 

chaque élément principal de notre structure. 

V.2 les efforts internes pour les poteaux : 

 

V.2.1 Numérotations utilisées pour les poteaux : 
Les numérotations et abréviations adoptées pour les poteaux, sont utilisées par le 

logiciel de calcul utilisé à savoir le logiciel ETABS en plus de la numérotation des poteaux 

nous avons ajoutés des numérotations pour les portiques pour faciliter leurs localisation   (voir 

figures V.1).  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V.1 : poteaux et leurs numérotations  
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poteaux45x45 (VS, SS2, SS1 et RDC). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

niveaux 

 

 

Efforts 

 

 

combinaisons 

ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

 

 

SS2 

(45x45) 

Nmax M2cor -

2029.87 

0.641 -1477.6 0.467 -1585.91 -0.326  

-1145.19 

-35.541 

M3cor -0.955 -0.7 -27.365 -.247 

Nmin M2cor -915.54 -0.035 -667.98 -0.026 -160.12 16.284 57.52 16.728 

M3cor -3.775 -2.744 0.864 0.744 

M2max Ncor 6.389 -1532.63 4.604 -1114.83 -44.852 -825.89 -44.786 -616.25 

M3max Ncor -8.178 -1532.63 5.876 -1114.83 -29.602 -1060.49 -806.93 29.56 

 

 

SS1 

(45x45) 

Nmax M2cor -

1825.54 

3.062 -1328.76 2.229 -1432 -0.476 -1039.17 -64.93 

M3cor 2.81 -2.059 -33.186 2.698 

Nmin M2cor -833.18 0.278 -607.76 0.203 -132.19 43.892 +51.59 71.611 

M3cor -7.694 -5.591 2.479 2.049 

M2max Ncor -13.674 -1382.09 -9.859 -1005.8 -97.094 -743.96 -96.967 -552.05 

M3max Ncor 13.532 -1382.09 -9.71 -1005.8 -43.947 -1027.7 +43.817 -742.33 

RDC 

(45x45) 

Nmax M2cor -

1629.04 

5.255 -1185.63 3.823 -1374.34 -222.014 -988.18 -222.606 

M3cor -3.218 -2.357 -6.587 -6.895 

Nmin M2cor -745.42 0.917 -543.62 0.665 -131.68 66.831 41.13 68.043 

M3cor -12.607 -9.16 4.926 4.128 

M2max Ncor -18.541 -1228.04 -13.375 -893.92 -229.406 -1193.59 228.796 -400.83 

M3max Ncor -18.158 -1070.06 -13.216 -779.5 227.623 1102.86 227.315 -716.69 
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Poteaux40x40 (du 1
er

  au
 
 4

ème
 étage). 

 

 

Niveaux 

                                              

Efforts 

 

combinaisons 

ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

 

 

1
er

 

(40x40) 

Nmax M2cor -1461.8 0.027 -1047.66 3.695 -1181.46 -17.965 -844.85 -20.282 

M3cor 0.787 -2.539 2.07 1.3 

Nmin M2cor -656.37 0.983 -478.58 0.71 -142.55 12.852 9.52 13.993 

M3cor -12.399 -9.007 23.163 22.219 

M2max Ncor -17.98 -1066.36 -12.977 -776.23 -119.114 -551.28 -118.696 -398.63 

M3max Ncor -18.535 -928.86 -13.479 -676.61 -56.708 -869.77 -45.601 -795.57 

 

 

2
eme

 

(40x40) 

Nmax M2cor -

1261.51 

6.803 -917.93 4.947 -1018.58 -40.761 -727.47 -42.27 

M3cor -4.731 -3.458 -6.064 -4.821 

Nmin M2cor -573.37 1.57 -417.97 1.135 -135.33 13.696 -2.89 15.084 

M3cor -15.365 -11.16 27.315 26.029 

M2max Ncor -25.244 -918.27 -18.234 -668.39 -139.04 -464.92 138.424 -330.67 

M3max Ncor -26.437 -802.39 -19.218 -584.48 69.308 -722.64 69.068 -472.3 

 

 

3
eme

 

(4x40) 

Nmax M2cor -

1090.38 

7.766 -793.29 5.645 -859.16 -3.254 -610.75 -28.533 

M3cor -5.054 -3.693 -48.233 -5.427 

Nmin M2cor -489.5 2.027 -356.73 1.466 130.26 13.312 -16.59 14.852 

M3cor -17.236 -12.518 28.857 27.33 

M2max Ncor -29.024 -781.09 -20.971 -568.46 139.24 -386.13 -138.448 270.54 

M3max Ncor -30.595 -686.96 -22.235 -500.34 70.354 -608.25 70.101 -407.32 

4
eme

 

(40x40) 

Nmax M2cor -925.66 9.069 -673.31 6.591 -728.36 -3.098 -504.67 -5.329 

M3cor -5.917 -4.321 -51.911 -50.603 

Nmin M2cor -403.58 2.908 -294.02 2.101 -123.02 13.766 -27.62 15.589 

M3cor 21.441 -15.569 33.292 31.255 

M2max Ncor -33.824 -652.5 -24.442 -474.74 -135.079 -325.12 -140.73 -228.71 

M3max Ncor -36.012 -580.61 -26.165 -422.79 74.403 -491.26 74.12 -313.48 
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Poteaux  35x35 (du 5
eme

  au
 
 8

ème
 étage). 

 

       

Niveaux 

                                 

Efforts 

  

combinaisons 

ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

 

 

5
eme

 

(35x35) 

Nmax M2cor -764.29 6.705 -555.76 -4.872 -600.57 -1.962 -414.66 -3.619 

M3cor -5.148 -3.756 -38.623 -37.462 

Nmin M2cor -322.26 2.321 -234.68 1.68 -113.42 8.133 -35.42 9.479 

M3cor -16.364 -11.88 23.753 22.059 

M2max Ncor -26 -527.31 -18.793 -383.47 -91.679 -271.62 -90.84 -194.05 

M3max Ncor -28.198 -476.06 -20.485 -346.54 53.176 -378.09 -53.002 -263.77 

 

 

6
eme

 

(35x35) 

Nmax M2cor -609.61 7.805 -443.12 5.669 -478.97 -34.52 -329.53 -36.294 

M3cor -6.687 -4.877 9.964 -1.735 

Nmin M2cor -250.9 2.794 -182.59 2.022 -98.06 7.223 -36.55 8.653 

M3cor -18.08 -13.121 24.046 15.959 

M2max Ncor -31.902 -410.4 -23.061 -298.26 -92.958 -223.28 -91.91 -161.72 

M3max Ncor -34.701 -376.91 -25.206 -274.25 -58.166 -308.41 -57.939 -195.97 

 

 

7
eme

 

(35x35) 

Nmax M2cor -459.45 8.183 -333.76 5.943 -363.41 -29.331 -249.32 -31.372 

M3cor -6.733 -4.909 -9.945 -8.4 

Nmin M2cor -178.84 3.091 -130.01 2.192 -76.35 5.774 -30.46 7.375 

M3cor -18.733 -13.59 23.694 20.627 

M2max Ncor -33.07 -302.14 -24.365 -219.34 -83.053 -171.82 -81.892 -126.48 

M3max Ncor -36.558 -284.48 -26.549 -206.84 -53.783 -218.18 -53.169 -126.87 

8
eme

 

(35x35) 

Nmax M2cor -312.17 8.856 -226.48 6.431 -249.13 -25.626 -169.61 -27.845 

M3cor -7.32 -5.333 -10.635 8.926 

Nmin M2cor -46.65 7.32 -34.46 5.148 -13.83 27.096 -0.84 24.503 

M3cor -8.268 -5.997 11.227 2.2 

M2max Ncor -36.447 -214.67 -26.338 -155.74 -75.733 -115.51 -74.448 86.94 

M3max Ncor -39.943 -199.55 -29 -144.89 -55.47 -155.43 -52.053 -56.75 
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Poteaux  30x30 (du 9
eme

  au
 
 10

ème
 étage). 

 

 

 

 

 

 

 

                       

          

            

 

 

 

 

 

Niveau 

 

 

Efforts 

combinaisons 

ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

 

 

9
eme

 

(30x30) 

Nmax M2cor -164.05 5.51 -118.6 4 -133.87 -13.848 -89.64 -7.299 

M3cor -5.27 -.837 -7.276 -3.531 

Nmin M2cor 15.19 3.608 12.83 -2.465 42.02 8.33 50.79 10.318 

M3cor 0.6 0.445 2.023 1.217 

M2max Ncor -23.207 -125.13 -16.764 -90.62 -41.176 -58.27 -40.355 -45.07 

M3max Ncor -26.05 -109.26 -18.93 -79.03 -34.75 -88.2 -32.271 11.86 

 

 

10
eme

 

(30x30) 

Nmax M2cor -142.72 6.087 103.91 4.417 -111.9 -14.532 -83.41 -16.081 

M3cor -7.365 -5.358 -9.627 -7.858 

Nmin M2cor 34.88 3.056 24.54 2 2.61 38.223 25.65 12.917 

M3cor 0.92 0.7 -14.947 2.377 

M2max Ncor -27.839 89.68 -20.11 -65.57 -42.536 -25.34 -41.636 -24.16 

 M3max Ncor -31.862 -106.34 -23.125 -77.94 -42.289 -74.44 -37.864 -26.13 
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V.3 Les efforts internes dans les poutres : 

 

 

 

 

Nota : on a pris : 

Le portique C pour les poutres principales. 

Le portique 10 pour les poutres secondaires. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V.2 : poutres et leurs numérotations.  
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V.3.1 Les efforts dans les poutres principales : 

 

    POUTRE PRINCIPAL     

            

  
TRAVEE APPUIS 

NIV 
Comb Mmax 

Mmax 
Tmax 

  ELS 5.937 -8.557 -8.44 7.3 

SS2 ELU 8.211 -11.768 -17.08 9.87 

  ACC 5.077 -34.822 -49.05 6.81 

  ELS 11.562 -14.363 -20.33 8.09 

SS1 ELU 15.956 -19.772 -27.94 10.95 

  ACC 10.482 -56.273 -77.45 6.94 

  ELS 14.284 -25.231 -12.82 16.24 

RDC ELU 19.712 -34.58 -34.61 22.16 

  ACC 13.174 -116.628 -87.79 14.69 

  ELS 16.539 -22.748 -28.49 15.31 

1 ELU 22.826 -31.215 -39.2 20.9 

  ACC 15.476 -74.35 -86.21 12.97 

  ELS 19.333 -25.693 -32.55 14.82 

2 ELU 26.674 -35.393 -44.8 20.23 

  ACC 18.627 -82.706 -91.68 12.24 

  ELS 21.653 -28.264 -35.81 14.36 

3 ELU 29.87 -38.94 -49.29 19.61 

  ACC 20.504 -83.398 -93.78 11.74 

  ELS 20.924 -28.51 -35.18 14.26 

4 ELU 28.24 -39.29 -48.44 19.47 

  ACC 18.346 -77.742 -80.76 11.64 

  ELS 19.185 -29.183 -33.82 15.02 

5 ELU 26.492 -40.236 -46.58 20.51 

  ACC 15.922 -70.459 -65.46 12.46 

  ELS 20.328 -30.18 -35.2 14.46 

6 ELU 28.078 -41.63 -48.5 19.75 

  ACC 15.949 -68.398 -63.95 12.19 

  ELS 21.115 -31.331 -36.45 15.79 

7 ELU 29.187 -43.269 -50.28 21.69 

  ACC 15.615 -68.256 -61.65 13.89 

 

 

 



Chapitre V                                                                            Fichier résultats 
 

 

155 

 

  
TRAVEE APPUIS 

NIV 
Comb Mmax 

Mmax 
Tmax 

  ELS 17.2 -27.033 -31.04 19.17 

8 ELU 29.387 -37.186 -42.85 26.34 

  ACC 22.603 -56.182 -47.49 18.31 

  ELS 16.52 -25.795 -25.2 12.57 

9 ELU 28.935 -35.481 -35.25 17.11 

  ACC 16.49 -49.125 -33.21 11.43 

  
ELS 

16.112 -20.989 
-20.13 11.75 

10 
ELU 

26.213 -29.061 
-27.85 15.97 

  
ACC 

13.105 -30.959 
-22.65 11.03 

 

V.3.2 Les efforts dans les poutres secondaires : 

 

    POUTRE SECONDAIR   

            

  
TRAVEE APPUIS 

NIV 
Comb Mmax 

Mmax 
Tmax 

  ELS 15.371 -20.152 -31.74 31.74 

SS2 ELU 21.326 -27.951 -44.02 44.02 

  ACC 14.212 -30.583 -36.83 31.62 

  ELS 15.049 -20.474 -31.74 31.74 

SS1 ELU 20.883 28.395 -44.02 44.02 

  ACC 13.303 -36.183 -39.4 31.54 

  ELS 19.227 -25.393 -39.52 39.52 

RDC ELU 26.528 -35.032 -54.52 54.52 

  ACC 17.2 -45.75 -48.42 39.28 

  
ELS 

20.141 -27.448 
-41.33 41.33 

1 
ELU 

27.766 -37.831 
-56.78 56.78 

  
ACC 

17.969 -54.101 
-50.76 41.06 

  
ELS 

20.006 -27.584 
-41.33 41.33 

2 
ELU 

27.58 -60.118 
-56.98 56.98 

  
ACC 

17.756 -27.702 
-51.09 41.02 
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TRAVEE 

APPUIS 

NIV 
Comb Mmax 

Mmax 
Tmax 

  
ELS 

19.887 -38.181 
-41.33 41.33 

3 
ELU 

27.417 -64.514 
-56.98 56.98 

  
ACC 

17.136 -27.608 
-51.1 

40.99 

  
ELS 

19.981 -27.608 
-41.33 41.33 

4 
ELU 

27.547 -38.05 
-56.98 56.98 

  
ACC 

17.938 -65.021 
-50.2 40.98 

  
ELS 

20.084 -28.526 
-41.5 41.5 

5 
ELU 

27.691 -39.312 
-57.2 57.2 

  
ACC 

18.316 -65.353 
-49.08 41.5 

  
ELS 

19.092 -27.484 
-39.85 39.85 

6 
ELU 

26.348 -37.91 
-54.98 54.98 

  
ACC 

17.977 -66.148 
-46.78 39.48 

  
ELS 

14.722 -24.587 
-32.03 32.03 

7 
ELU 

20.446 -33.827 
-44.42 44.42 

  
ACC 

13.644 -64.863 
-46.06 31.64 

  
ELS 

14.841 -25.446 
-32.03 32.03 

8 
ELU 

20.612 -35.019 
-44.42 44.42 

  
ACC 

13.686 -61.524 
-43.04 31.66 

  
ELS 

14.884 -26.251 
-32.16 32.6 

9 
ELU 

20.677 -36.146 
-44.6 44.6 

  
ACC 

13.991 -58.927 
-40.01 31.82 

  
ELS 

14.588 -26.293 
-31.12 31.12 

10 
ELU 

20.206 -36.192 
-43.03 43.03 

  
ACC 

13.98 -52.353 
-33.69 30.85 
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V.4 Les efforts dans les voiles: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure V.3 : voiles  et leurs numérotations  
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    combinaisons 

niveaux Efforts 

    

    ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

  Nmax M2cor -2587.2 
-2.832 

-1884.4 
-2.091 

-2403.92 
-34.275 -1796.33 -33.807 

  M3cor 
-2.486 -1.786 -18.417 

  
-17.661 

SS2 Nmin M2cor -2534.28 
5.1 

-1845.2 
3.773 

-1325.68 
5.679 

-725.92 
4.891 

(45x45) M3cor 
5.759 4.142 22.798 21.078 

  M2max Ncor 
5.1 -2534.28 3.773 -1845.2 -34.275 

2403.92 
-33.807 -1796.33 

  M3max Ncor 
5.759 -2534.28 4.142 -1845.2 -820.054 -2148.9 -819.298 -1541.31 

  Nmax M2cor -2429.25 
-8.622 

-1768.71 
-6.345 

-2255.62 
-34.581 

-1680.58 
-33.014 

  M3cor 
-6.702 -4.856 -40.037 -38.282 

SS1 Nmin M2cor -2376.32 
9.008 

-1729.5 
6.611 

-1485.08 
7.976 

-675.39 
7.92 

(45x45) M3cor 
5.46 

4.002 
196.095 38.72 

  M2max Ncor 
-8.622 -2429.25 -6.345 -1768.71 -34.581 -2255.6 -33.014 -1680.58 

  M3max Ncor 
-6.702 -2429.25 -4.856 -1768.71 -445.618 -2013.1 -443.863 -1438.09 

RDC Nmax M2cor 
-2275.29 -7.009 

-1655.89 
-5.195 

-2088.17 
-49.467 

-1544.49 
-48.452 

(45x45) M3cor 

 
16.184 11.797 -28.49 -32.227 

  Nmin M2cor 
-2222.36 3.805 

-1616.68 
2.937 

-1401.09 
5.271 

-648.57 
57.271 

  M3cor 

 
-37.003 -5.195 171.953 8.717 

  M2max Ncor 
-7.009 -2275.29 -5.195 -1655.89 57.009 -1184.4 57.271 -648.57 

  M3max Ncor 
-37.003 -2222.36 -27.045 -1616.68 394.043 -1440.3 390.306 -896.62 

  Nmax M2cor -2040.37 
-1.257 

-1484.62 
-1.073 

-1890.31 
-68.507 -1174.14 -7.215 

  M3cor 
30.25 22.187 -14.259 

  
-417.563 

1 Nmin M2cor -1991.83 
0.865 

-1448.66 
0.79 

-1269.49 
5.708 

-560.51 
57.941 

(45x45) M3cor 
-5.215 -3.934 95.094 32.98 

  M2max Ncor 
-1.257 -2040.37 -1.073 -1484.62 -68.507 -1890.3 -69.308 -1400.66 

  M3max Ncor 
-5.215 -1991.83 22.187 -1484.62 455.918 -1305.4 449.899 -815.79 
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    combinaisons 

niveaux Efforts 

    

    ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

 

Nmax M2cor -1808.17 -1.279 -1315.35 -1.09 -1673.58 -62.124 -1018.11 -7.394 

  M3cor 
-8.043 -5.763 -58.121 -273.07 

2 Nmin M2cor -1759.63 0.796 -1279.4 0.743 -1140.56 6.554 -492.28 62.079 

(45x45) M3cor -3.6 -2.703 130.454 41.994 

  M2max Ncor -1.279 -1808.17 -1.09 -1315.35 -62.124 -1673.6 -62.932 -1237.51 

  M3max Ncor 
-8.043 -1808.17 -5.763 -1315.35 -275.628 -1454.2 -273.07 -1018.11 

3 Nmax M2cor 
-1575.79 -0.894 -1145.95 -0.812 -1457.04 -64.737 -865.64 -865.64 

(45x45) M3cor 

 

11.682 8.566 -40.014 -225.422 

  Nmin M2cor 
-1527.26 0.477 -1145.95 0.51 -1007.71 6.373 -423.51 64.191 

  M3cor 

 

-7.021 -5.167 177.952 42.64 

  M2max Ncor 
-0.894 -1575.79 -0.812 -1145.95 63.167 -798.91 -865.64 -865.64 

  M3max Ncor 
11.682 -1575.79 8.566 -1145.95 240.208 -1043.7 -865.64 -661.08 

  Nmax M2cor -1343.57 -0.516 -976.64 -0.543 -1240.18 -63.441 -720.24 -6.398 

  M3cor 24.179 17.601 -29.909 

 

-166.709 

4 Nmin M2cor -1295.04 0.192 -940.68 0.319 -867.8 6.035 -355.05 67.47 

(45x45) M3cor 
-44.523 -32.367 150.379 18.128 

  M2max Ncor 
-0.516 -1343.57 -0.543 -976.64 66.26 -677.14 -64.487 -910.9 

  M3max Ncor 
-44.523 -1295.04 -32.367 -940.68 -215.113 -1013.6 -204.227 -691.48 

  Nmax M2cor -1110.54 -0.699 -806.73 -0.649 -1025.27 -50.445 -582.74 -4.619 

  M3cor 
45.462 33.041 -9.15 -136.739 

5 Nmin M2cor -1065.88 0.722 -773.64 0.677 -721.81 4.521 -285.9 54.405 

(45x45) M3cor 
-28.37 -20.632 196.535 27.817 

  M2max Ncor 0.722 -1065.88 0.677 -773.64 53.513 -555.1 -51.267 -722.99 

  M3max Ncor 45.462 -1110.54 33.041 -806.73 196.535 -721.81 -230.918 -556.27 
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    combinaisons 

niveaux Efforts 

    

    ELU ELS G+Q+E 0.8G+E 

6 Nmax M2cor 
-879.91 -1.06 -638.63 -0.934 

-816.08 
-49.939 

-456.33 
-4.582 

(45x45) M3cor 

 

17.793 

 

12.868 -32.017 -91.899 

  Nmin M2cor 
-835.25 0.563 

-605.54 
0.577 

-565.34 
3.799 

-212.21 
52.406 

  M3cor 

 

-25.765 -18.591 199.08 29.659 

  M2max Ncor 
-1.06 -879.91 -0.934 -638.63 51.367 -428.09 52.406 -212.21 

  M3max Ncor 
-25.765 -835.25 -18.591 -605.54 -236.261 -645.73 -228.981 -429.86 

  Nmax M2cor -647.66 
-1.55 

-469.35 
-1.277 

-610.04 
-45.233 -335.41 -4.418 

   M3cor 
27.949 20.306 -17.9 

 

-56.614 

7 Nmin M2cor -602.99 
2.626 

-436.26 
2.045 

-401.45 
4.686 

-133.44 
49.274 

(45x45) M3cor 
-21.54 -15.827 200.861 22.992 

  M2max Ncor 
2.626 -602.99 2.045 -436.26 48.962 -295.56 49.274 -133.44 

  M3max Ncor 
27.949 -647.66 20.306 -469.35 -232.515 -471.07 -228.423 -308.94 

  Nmax M2cor -406.11 
-0.707 

-293.93 
-0.613 

-403.18 
-38.982 

-187.52 
-2.533 

  M3cor 
32.502 23.517 -12.576 -176.516 

8 Nmin M2cor -361.44 
-2.332 

-260.84 
-1.611 

-232.34 
0.471 

-49.77 
38.328 

(45x45) M3cor 
-47.263 -33.85 123.935 16.946 

  M2max Ncor 
-2.332 -361.44 -1.611 -260.84 -40.389 -370.09 -39.229 -268.28 

  M3max Ncor 
-47.263 -361.44 -33.85 -260.84 -191.635 -289.34 -176.516 -187.52 

9 Nmax M2cor 
-184.42 2.236 -132.57 1.39 

-202.72 
-19.19 

-95.9 
-2.735 

(45x45) M3cor 

 

46.246 

 

33.67 -2.907 -9.088 

  Nmin M2cor 
-143.11 -0.003 

-101.97 
0.431 

-83.01 
2.068 

-6.79 
19.773 

  M3cor 

 

-33.17 -24.912 104.448 59.294 

  M2max Ncor 
2.236 -184.42 1.39 -132.57 21.969 -62.42 -21.387 -147.09 

  M3max Ncor 
46.246 -184.42 33.67 -132.57 -154.272 -120.92 -151.748 -71.42 

  Nmax M2cor -62.91 
-9.209 

-46.73 
-7.096 

-75.6 
-21.697 -46.74 -9.91 

  M3cor 
88.822 64.85 27.426 

 

25.635 

10 Nmin M2cor -21.6 
16.734 

-16.13 
12.339 

-7.71 
14.904 

-9.45 
6.953 

(45x45) M3cor 
-140.134 -101.046 9.46 82.509 

  M2max Ncor 
16.734 -21.6 12.339 -16.13 30.863 12.74 27.989 15.03 

  M3max Ncor 
-140.134 -21.6 -101.046 -16.13 -211.553 -24.55 -171.494 -22.26 
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Introduction : 

        Apres l’analyse du logiciel nous allons déterminer les sections d’armatures nécessaires 

dans chaque élément. 

Notre structure dans sa globalité est constituée de trois types d’éléments structuraux qui sont, 

les poutres soumises à la flexion simple dans un plan, les poteaux soumis à la flexion 

composée dans les deux plans et les voiles soumis à la flexion composée dans un seul plan 

VI.1 Ferraillage des poteaux : 

VI.1.1 Introduction : 

    Les poteaux  sont des éléments structuraux qui ont pour rôle la transmission des efforts des  poutres 

vers la fondation. 

Les poteaux sont soumis dans les deux sens aux efforts normaux, aux efforts tranchants et aux 

moments fléchissant ; ils sont donc calculés en flexion composé, en tenant compte des 

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. 

Les calculs se font en tenant compte de trois type de sollicitations : 

 Effort normal maximal et le moment correspondant. 

 Effort normal minimal et le moment correspondant. 

 Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 

VI.1.2 Recommandations et exigences du RPA99 révisé 2003 : 

VI.1.2.1 Armatures longitudinales : 

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

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

- Le pourcentage minimal d’armatures est de  0,8% hb   (en zone IIa) 

Poteaux  (4545) : Amin = 0,0084545=16.20 cm
2 

Poteaux  (4040) : Amin = 0,0084040=12.80 cm
2
 

Poteaux  (3535) : Amin = 0,00835 35 =9.80 cm
2 

- Le pourcentage maximal en zone de recouvrement est de  6% bh  

Poteaux  (4545) : Amax  = 0,064545 = 121.5 cm
2 

Poteaux  (4040) : Amin = 0,064040 = 96cm
2
 

Poteaux  (3535) : Amax  = 0,0635 35  = 73.5 cm
2
 

Le pourcentage maximal en zone courante est de  4%bh 

Poteaux  (4545) : Amax  = 0,044545 = 81 cm
2 

Poteaux  (4040) : Amin   = 0,044040 =  64cm
2
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Poteaux  (3535) : Amax  = 0,0435 35  = 49 cm
2 

 Le diamètre minimal est de 12[mm] 

 La longueur minimale de recouvrement  LR = 40
L  (en zone IIa) 

 La distance entre les barres longitudinales dont une face ne doit pas dépasser 20 cm en 

zone III. 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des zones 

nodales. 

VI.1.3 Calcul des armatures longitudinales à l’ELU : 

 

Exposé de la méthode de calcul : 

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

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

 Section entièrement tendue (SET). 

 Section partiellement comprimée (SPC). 

 Section entièrement comprimée (SEC). 

a) Section entièrement tendue : 

N : effort normal de traction. 

C : centre de pression entre les armatures. 

eu=
  

  
  ≤ (

 

 
    

Asi=NU  
 
 

 
      

  

s
      

  

Ass=(NU 
s

  
                                                                               

b) 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
 

 

 

 

     Nu 

≡ 

     Nu 

   
Mu 

Fsi=Asi 
  

s
 

Fss=Ass 
  

s
 

eu 

Mu 

b 

N 

'

sA  

A

s 

h d 

p 

     Nu 

  e 

≡ 
≡ 

     Nu 

     Nu 
     Nu 

Ascf 

Ascf 

Mf Mf Mu 

≡ + 

Figure VI.1 : Section entièrement tendue 

Figure VI.2 :SPC 
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Si le centre de pression « C » se trouve à l’intérieur du segment limité par les armatures, l’effort 

normale  est un effort de compression : 

e  =  C
h

N

M

u

u 
2

   

Dans ce cas il faut vérifier l’inégalité suivante : 

Si :   .81,0337,0 2
'

'

bcfu fbh
h

c
McdN 








  

Et p    noyau central      SPC. 

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

  

15,1   etb  
Pour fissuration durable 

85,015,1   etb  
Pour fissuration accidentelle 

Nu : Effort de compression. 

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

                                          

bc

2

f

fbd

M
    

1
er

 cas : 

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  

2
éme

 cas : 

la 392,0 Section est doublement armée (SDA). 

 

A’ 

A1 

bc
 

st

 

d 

b 

 

 
 

vu 

 

 
 

Noyau central 
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On calcule: 

 

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 :   MPa

f

s

e

s 348


  

La section réelle d’armature est ., 1

''

s

u

ss

N
AAAA


  

c) Section entièrement comprimée (SEC) : 

La section est entièrement comprimée si : 









 c

h

N

M
e

u

u

2
. 

  bcfu fhb
h

c
McdN 2

'
' 81,0337,0 








 . 

p   noyau central     SEC 

 

 

 

 

 

Deux situations peuvent se présenter : 

1
er

 situation : 

  .5,0 2'' SDAfhb
h

c
McdN bcf 








  

 00 '  ss AetA  

Les sections d’armatures sont : 

 

h 
As 

'

sA

 

c 

C’ 

d 

p      Nu Mu 

≡ 

     Nu 

  e 

     Nu 

Mf 

≡ 

p : centre de pression 

Figure VI.3 : section entièrement 

comprimée 
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 

 
.

5,0
'

'

s

bcf

s
cd

fhbhdM
A




  

sA

s
σ

bc
bhf

u
N

As '


 . 

2
éme

 situation : 

  .5,0< 2'' SSAfhb
h

c
McdN bcf 








  

00
'
 sS AetA  

Les sections d’armatures sont : 

s

bcu

s

fhbN
A




'  

As = 0 

Avec   :      

 

.

8571,0

357,0

'

2

'

h

c

fbh

McdN

bc

f








 

 

 

 Calcul des armatures longitudinales : 

Le calcul des sections d’acier est résumé dans les tableaux ci dessous : 
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Niveau : vs, ss1, ss2                                       poteau de   (45x45)cm
2 

                              

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau sens Comb cas 
N  M 

obs 
Asup Ainf 

Ferraillage 
(kN)  (kNm) [cm2] [cm2] 

SS2 

xx 

Cou 

1 2029.87 0.641 SEC 0 0 Acal =8.04 cm2 

2 915.54 0.3 SEC 0 0 Amin=16.2cm2 

3 1532.63 6.389 SEC 0 0   

Acc 

1 1585.91 0.326 SEC 0 0   

2 
-57.52 16.728 SPC 0 1.75 

4HA16+8HA12

   

3 825.89 44.852 SEC 0 0 

 

yy 

Cou 

1 2029.87 0.955 SEC 0 0 

 
2 915.54 3.775 SEC 0 0 (A=17.09cm²) 

3 1532.63 8.178 SEC 0 0   

Acc 

1 1585.91 27.365 SEC 0 0   

2 -57.52 0.744 SET 0.67 0.77   

3 1060.49 29.6 SEC 0 0 

 

SS1 

xx 

Cou 

1 
1825.54 3.062 SEC 0 0 

Acal =14.19  

cm2 

2 833.18 0.278 SEC 0 0 Amin=16.2cm2 

3 1382.03 13.674 SEC 0 0   

Acc 

1 1039.17 64.93 SEC 0 0   

2 -51.59 71.611 SPC 0 4.96   

3 743.96 97.094 SEC 0 0 4HA16+8HA12 

yy 

Cou 

1 
1825.54 2.81 SEC 0 

0 

 
2 

833.18 7.694 SEC 0 
0 

(A=17.09cm²) 

3 
1382.09 13.532 SEC 0 

0 
  

Acc 

1 
1039.17 2.698 SEC 0 

0   

2 
-51.59 2.049 SET 0.52 

0.77   

3 
1027.7 43.947 SEC 0 0 
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Niveau RDC, 1
er

 et 2
eme

                        poteaux de (45x45) cm
2               

 RDC 

                                                                Poteaux de (40x40) cm
2
         Niv 1et 2                              

 

 

 

 

                                                                             

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau 
 

 

sens 
 

 

Comb 
 

 

cas 
 

 

N  M 
obs 

 

 

Asup 
[cm2] 

Ainf 
[cm2] Ferraillage 

 

 
(kN) 

 
 

 (kNm) 

 
 

  

RDC 

xx 

Cou 

1 
1629.04 5.255 SEC 0 0 

Acal = 14.19 
cm2 

2 
745.42 0.917 SEC 0 0 

Amin=16.2cm2 

3 1228.04 18.541 SEC 0 0   

Acc 

1 1374.34 222.01 SPC 0 1.09   

2 -41.13 68.043 SPC 0 4.61 4HA16+8HA12  

3 1193.59 229.40 SPC 0 3.05 

 

yy 

Cou 

1 1629.04 3.218 SEC 0 0 

 
2 745.42 12.607 SEC 0 0 (A=17.09 cm2) 

3 1070.06 18.158 SEC 0 0   

Acc 

1 1374.34 6.587 SEC 0 0   

2 -41.13 4.128 SET 0.26 0.77   

3 1102.86 227.623 SPC 0 3.6 
 

1 

xx 

Cou 

1 1461.8 0.27 SEC 0 0 Acal =4.52 cm2 

2 656.37 0.983 SEC 0 0 Amin=12.8cm2 

3 1066.36 17.98 SEC 0 0   

Acc 

1 1881.46 17.965 SEC 0 0   

2 -9.52 13.993 SPC 0 1.06 4HA16+4HA14  

3 551.28 119.114 SPC 0 2.2 

 

yy 

Cou 

1 1461.8 0.787 SEC 0 0 

 
2 656.37 12.399 SEC 0 0 (A=14.19cm²) 

3 928.86 18.535 SEC 0 0   

Acc 

1 1881.46 2.070 SEC 0 0   

2 -9.52 22.219 SPC 0 1.62   

3 869.77 56.708 SEC 0 0 

 

2 

xx 

Cou 

1 
1261.51 6.803 SEC 0 0 

Acal =14.19  
cm2 

2 573.37 1.57 SEC 0 0 Amin=12.8cm2 

3 918.27 25.249 SEC 0 0   

Acc 

1 1018.58 40.761 SEC 0 0   

2 135.35 13.696 SEC 0 0   

3 464.92 139.04 SPC 0 4.76 4HA16+4HA14 

yy 

Cou 

1 
1261.51 4.731 SEC 0 

0 

 
2 

573.37 15.365 SEC 0 
0 

(A=14.19cm²) 

3 
802.39 26.437 SEC 0 

0 
  

Acc 

1 
1018.58 6.064 SEC 0 

0 
  

2 
135.35 27.315 SPC 0 

0.09 
  

3 
722.64 69.308 SEC 0 

0 
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Niveau 3, 4 et 5                                   poteaux de (40x40) cm
2                

Niv 3 et 4 

                                                             Poteaux de (35x35) cm
2
          Niv 5                            

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau sens Comb cas 
N  M 

obs 
Asup Ainf 

Ferraillage 
(kN)  (kNm) [cm2] [cm2] 

3 

xx 

Cou 

1 1090.38 7.766 SEC 0 0 Acal = 14.19 cm2 

2 
489.5 20.27 SEC 0 0 

Amin=12.8cm2 

3 781.09 29.024 SEC 0 0   

Acc 

1 859.16 3.254 SEC 0 0   

2 130.26 13.312 SEC 0 0   

3 386.13 139.24 SPC 0 5.6 4HA16+4HA14 

yy 

Cou 

1 1090.38 5.054 SEC 0 0 

 
2 489.5 17.236 SEC 0 0 (A=14.19cm2) 

3 686.96 30.595 SEC 0 0   

Acc 

1 859.16 48.233 SEC 0 0   

2 130.26 28.857 SPC 0 0.27   

3 608.25 70.354 SEC 0 0 
 

4 

xx 

Cou 

1 925.66 9.069 SEC 0 0 Acal = 16.09cm2 

2 403.58 2.908 SEC 0 0 Amin=12.8cm2 

3 652.5 33.824 SEC 0 0   

Acc 

1 728.36 3.098 SEC 0 0   

2 123.02 13.766 SEC 0 0   

3 325.12 135.079 SPC 0 5.91 8HA16 

yy 

Cou 

1 925.66 5.917 SEC 0 0 

 
2 403.58 21.441 SEC 0 0 (A=16.09cm²) 

3 580.61 36.012 SEC 0 0   

Acc 

1 728.36 51.911 SEC 0 0   

2 123.02 33.292 SPC 0 0.67   

3 491.26 74.4 SEC 0 0 

 

5 

xx 

Cou 

1 764.29 6.705 SEC 0 0 Acal = 12.31 cm2 

2 322.26 2.321 SEC 0 0 Amin=9.8cm2 

3 527.31 26 SEC 0 0   

Acc 

1 600.57 1.962 SEC 0 0   

2 113.42 8.133 SEC 0 0   

3 271.62 91.679 SPC 0 4.45 4HA16+4HA16 

yy 

Cou 

1 
764.29 5.148 SEC 0 

0 

 
2 

322.26 16.364 SEC 0 
0 

(A=14.19cm²) 

3 
476.06 28.198 SEC 0 

0 
  

Acc 

1 
600.57 38.623 SEC 0 

0 
  

2 
113.42 23.753 SPC 0 

0.39 
  

3 
378.09 53.176 SEC 0 

0 
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Niveau 6, 7 et 8                                                            poteaux de (35x35) cm
2                

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau sens Comb cas 
N  M 

obs 
Asup Ainf 

Ferraillage 
(kN)  (kNm) [cm2] [cm2] 

6 

xx 

Cou 

1 
609.61 7.805 SEC 0 0 

Acal =14.19  

cm2 

2 250.9 2.794 SEC 0 0 
Amin=9.8cm2 

3 410.4 31.902 SEC 0 0   

Acc 

1 478.97 34.52 SEC 0 0   

2 98.06 7.223 SEC 0 0   

3 223.28 92.958 SPC 0 5.09 4HA16+4HA14 

yy 

Cou 

1 609.61 6.687 SEC 0 0 

 
2 250.9 18.08 SEC 0 0 (A=14.19cm2) 

3 376.91 34.701 SEC 0 0   

Acc 

1 478.97 9.964 SEC 0 0   

2 98.06 24.046 SPC 0 0.61   

3 308.41 58.166 SPC 0 0.95 
 

7 

xx 

Cou 

1 
459.45 8.183 SEC 0 0 

Acal =14.19  

cm2 

2 178.84 3.091 SEC 0 0 Amin=9.8cm2 

3 302.14 33.707 SEC 0 0   

Acc 

1 363.14 29.331 SEC 0 0   

2 76.35 5.774 SEC 0 0   

3 171.82 83.058 SPC 0 4.76 4HA16+4HA14 

yy 

Cou 

1 459.45 6.733 SEC 0 0 

 
2 178.84 18.733 SEC 0 0 (A=14.19cm2) 

3 284.48 36.558 SEC 0 0   

Acc 

1 363.41 9.945 SEC 0 0   

2 76.35 22.694 SPC 0 0.78   

3 218.18 53.783 SPC 0 1.62 

 

8 

xx 

Cou 

1 
312.17 8.856 SEC 0 0 

Acal =14.19  

cm2 

2 46.65 7.32 SEC 0 0 Amin=9.8cm2 

3 214.67 36.447 SPC 0 0.38   

Acc 

1 249.13 25.626 SEC 0 0   

2 13.83 27.096 SPC 0 1.82   

3 115.51 75.733 SPC 0 4.76 4HA16+4HA14 

yy 

Cou 

1 
312.17 7.32 SEC 0 

0 

 
2 

46.67 8.268 SPC 0 
0.03 

(A=14.19cm2) 

3 
199.55 39.943 SPC 0 

0.94 

 

Acc 

1 
249.13 10.635 SEC 0 

0   

2 
13.83 11.227 SPC 0 

0.69   

3 
155.43 55.47 SPC 0 

2.52 
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Niveau 9 et  10                                                poteaux de (30x30) cm
2        

 

             

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niveau sens Comb cas 
N  M 

obs 
Asup Ainf 

Ferraillage 
(kN)  (kNm) [cm2] [cm2] 

9 

xx 

Cou 

1 
164.05 5.51 SEC 0 0 

Acal = 9.05 

cm2 

2 -15.19 3.608 SPC 0 0.62 
Amin=7.2cm2 

3 125.13 23.207 SPC 0 0.75   

Acc 

1 133.87 13.848 SEC 0 0   

2 -50.79 10.318 SPC 0 1.63   

3 58.27 41.176 SPC 0 3.2 8HA12 

yy 

Cou 

1 164.05 5.27 SEC 0 0 

 
2 -15.19 0.6 SET 0.15 0.29 (A=9.05cm²) 

3 109.26 26.08 SPC 0 1.32   

Acc 

1 133.87 7.276 SEC 0 0   

2 -50.79 1.217 SET 0.51 0.71   

3 88.2 34.75 SPC 0 2.18 
 

10 

xx 

Cou 

1 
142.72 6.087 SEC 0 0 

Acal = 9.05 

cm2 

2 -34.88 3.056 SET 0.15 0.85 Amin=7.2cm2 

3 89.68 27.839 SPC 0 1.8   

Acc 

1 111.9 14.532 SEC 0 0   

2 -25.65 12.917 SPC 0 1.53   

3 25.34 42.536 SPC 0 3.29 8HA12 

yy 

Cou 

1 142.72 7.365 SEC 0 0 

 
2 -34.88 0.92 SET 0.4 0.61 (A=9.05cm²) 

3 106.34 31.862 SPC 0 2.06 

 

Acc 

1 111.9 9.627 SEC 0 0   

2 -25.65 2.377 SET 0.08 0.56   

3 74.44 42.289 SPC 0 3.11 
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VI.1.4 Armatures transversales :(art7.4.2.2 RPA 99 modifié 2003)  

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers 

longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel 

 Empêcher le déplacement transversal du béton  

 Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements  

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe 

longitudinal.  

   VI.1.4.1 Diamètre des armatures transversales :   BAEL Art A8.1.3 

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus 

proche du tiers (1/3) du diamètre des armatures longitudinales qu'elles maintiennent. 

   
  
   

 
 

  

 
               

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadre en HA8,  

Donc            

 

VI.1.4.2 Espacement des armatures transversales : 

 Selon le BAEL 91                                Art A8.1.3  

           
                   

                              

            Soit                

 

    Selon le RPA 99 version 2003      Art 7.4.2.2 

  

  
 

     
     

 

  : Espacement des armatures transversales  

   : Hauteur totale de la section brute. 

   : Contrainte limite élastique de l’acier.  

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

    
                

                 
  

Calcul de l’élancement    :     BAEL 91   Art : B8.4.1 
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Avec :    : longueur de flambement                   

               : Rayon de giration         
 

 
 

Poteaux 45x45 (SS1 , SS2 , RDC) 

 

  
    

  
 

          

  
                                            

   
      

      
          

                      

   
  

 
 

     

     
       

                  

Poteaux 45x45 (vide sanitaire) :       m 

   
  

 
 

    

    
      

                  

   : L’effort tranchant max              

   
     
     

    
           

          
              

 Selon le RPA99 version 2003              Art 7.4.2.2 

La valeur maximum de l’espacement des armatures transversales est fixée comme suit :  

Dans la zone nodale : 

           
                        

         

Dans la zone courante : 
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Conclusion : 

On adopte :               en zone nodale  

                                    en zone courante 

VI.1.4.3 Quantité d’armatures transversales minimales du RPA : 

Pour         la quantité des armatures transversales est données comme suit :  

  
             

Poteaux (45×45) :   
                                      condition vérifiée 

Poteaux (40×40) :   
                                      condition vérifiée 

Poteaux (35×35) :   
                                      condition vérifiée 

Poteaux (30×30) :   
                                      condition vérifiée 

Longueur de recouvrement : 

Pour le                            

Pour le                           

Pour le                         

Remarque : 

La zone nodale est très sensible aux séismes pour cela  on annexe des armatures en U 

superposées (avec alternances d’orientation) afin de la consolider et ainsi, la rendre moins 

fragile. 

 Détermination de la zone nodale : 

Poteaux (45     cm
2
: 

   = max ( 
  

 
 ,   ,   ,60 cm) = max (

   

 
 ,    ;    ; 60) = 60cm 

Poteaux (40     cm
2
: 

   = max ( 
  

 
 ,   ,   ,60 cm) = max (

   

 
 ,    ;    ; 60) = 60cm 

Poteaux (35     cm
2
: 

   = max (
  

 
 ;    ;    ; 60) = max (

   

 
 ;    ;    ; 60) = 60cm 

Poteaux (30     cm
2
: 

   = max (
  

 
 ;    ;    ; 60) = max (

   

 
 ;    ;    ; 60) = 60cm 

Remarque 

   

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

 VI.1.5 Vérification à l’ELS : 

a) État limite de compression de béton 

La vérification de nos poteaux à l’ELS consiste à démontrer que les contraintes maximales 

dans le béton      et dans les aciers        sont au plus égales aux contraintes admissibles      

et      . 

Le calcul des contraintes du béton et d’acier se fera dans les deux directions x-x et y-y 

 Section partiellement comprimée : 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

Position de centre de pression. 

 Yc : est la distance de l’axe neutre au centre de pression Cp comptée positivement avec 

effort normal Nser de compression. 

 L : distance du centre de pression (CP) à la fibre la plus comprimée 

Si Nser









).sec'(<0>

).sec'(>0<
0>

tionladeitérieurlàCdesiL

tionladeextérieurlàCdesiL

pA

pA
 

L < 0  -L = eA – d  L = d-eA 

L > 0  L = eA – d  

yser =  yc+L 

tel que :   eA= .
2

h
d

N

M

ser

ser








  

En écrivant le bilan des efforts appliqués à la section on montre que yc est solution de :<<> 

0qpyy c

3

c   

Avec : 

Cp 

h d 

As 

'

sA

 

L 

yser 

c’ 

yc 

eA 

n

s  
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)(
90)(90

3
''

2 Ld
b

A

b

CLA
Lp ss 


  

2
''

3 )(
90)(90

2 Ld
b

A

b

CLA
Lq ss 


  

La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante : 

On calcul : .
27

p4
q

3
2   

 Si    0 on calcul alors : .
p

3

p2

q3
Cos      puis   

3

p
a   

Apres on choisit une solution qui convient parmi les trois  suivantes : 

1) .
3

cosayc 






 
  

2) 










 120

3
cosayc . 

3) 










 240

3
cosayc  

Si  0 alors il faut calculer 

t =0,5  a  

z= .
3

3

1

z

p
zYt C


  

D’après le BAEL, il nous permet d’appliquer au béton armé les formules de la résistance des 

matériaux établis pour des corps homogénéisé. 

 Le moment d’inertie de la section est donné par rapport à l’axe neutre : 

    .cyAydA15y
3

b
I

2'

ser

'

s

2

sers

3

ser   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

X X h d 

n
'

sA  

nAs 

V1 

V2 

c 

c’ 

b 
Section homogénéisée de béton. 
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  La section rendue homogène c’est à dire la section obtenue en négligeant le béton tendu et 

en amplifiant quinze fois la section des armatures. 

Nous avons alors : K=
I

yN cser    (représente la pente K des diagrammes des contraintes). 

Les contraintes sont données comme suite    avec n=15. 

Il faut vérifier bcb   

serbc Ky  

 sers ydnK      avec n=15. 

 Vérification d’une section entièrement comprimée : 

 On calcul l’air de la section homogène totale :             
   

 On détermine la position du centre de gravité 

     
  
                      

           
  

 

 On calcul l’inertie de la section homogène totale : 

  
    

  
       

     
             

               
   

 Les contraintes dans le béton sont : 

     
  

 
 
          

 
     

 
 

     
  

 
 
          

 
     

 
 

Remarque  

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée. 

Les contraintes obtenues sont : 

    : Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.  

    : Contrainte max dans les aciers supérieure.  

    : Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.  

    : Contrainte max dans les aciers inférieure. 

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants : 
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Niv 

    

section 

    

A sens 

   

N 

     

M      

    

    

        
          

    

        

    

      

 

observation 

 

 

ss2-

RDC 

 

 

45x45 

 

4HA16 

+ 

8HA12 

 

x-x 

1477.6 0.467 5.3 80.1 79.5 5.3 15 348 ok 

667.98 0.026 3 45.5 45.1 3 15 348 ok 

1114.83 4.604 5.3 78.9 72.2 4.8 15 348 ok 

 

y-y 

1477.6 0.7 5.4 80.3 79.3 5.3 15 348 ok 

667.18 2.744 3.2 47.2 43.2 2.9 15 348 ok 

1114.83 5.876 5.4 79.8 71.3 4.7 15 348 ok 

 

 

1-4 

 

 

40x40 

 

4HA16 

+ 

4HA14 

 

x-x 

1047.66 3.695 6.2 92.6 85.3 5.7 15 348 ok 

478.58 0.71 2.8 41.3 39.9 2.7 15 348 ok 

776.23 12.977 5.4 78.8 53 3.4 15 348 ok 

 

y-y 

1047.66 2.539 6.1 91.5 86.4 5.7 15 348 ok 

478.58 9 3.4 49.6 31.7 2 15 348 ok 

676.61 13.479 4.8 70.8 44.1 2.8 15 348 ok 

 

 

5-8 

 

 

35x35 

 

4HA16 

+ 

4HA14 

 

x-x 

555.76 4.872 4.5 66.6 53.6 3.5 15 348 ok 

234.68 1.68 1.9 27.6 23 1.5 15 348 ok 

527.31 18.793 5.8 82.8 30.8 1.8 15 348 ok 

 

y-y 

555.76 3.756 4.4 65.1 54.7 3.6 15 348 ok 

234.68 11.88 3 41.7 8.9 0.4 15 348 ok 

346.54 20.485 4.7 65.7 9 0.3 15 348 ok 

 

 

9-10 

 

 

30x30 

 

 

8HA12 

 

 

 

x-x 

118.6 4 1.9 26.8 8.8 0.5 15 348 ok 

12.83 2.465 0.7 9 13.1 0 15 348 ok 

90.62 16.764 5.1 61.5 85.4 0 15 348 ok 

 

y-y 

118.6 3.837 1.9 26.4 9.1 0.5 15 348 ok 

12.83 0.445 0.2 2.9 0.9 0 15 348 ok 

79.03 18.93 5.7 66.9 121.7 0 15 348 ok 
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b) Vérification des contraintes tangentielles   Art 7.4.3.2 RPA99 version 2003 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 

sismique doit être inferieure ou égale à la valeur limite suivante : 

            

On a        donc          

                       

 Poteaux (45×45) 

Sens xx :      
  

   
 

          

       
           

 

Sens yy :    
  

   
 

          

       
           

 

 

 Poteaux (40×40) 

Sens xx :      
  

   
 

         

       
           

 

Sens yy :    
  

   
 

         

       
           

 

 Poteaux (35×35) 

Sens xx :      
  

   
 

         

       
           

 

Sens yy :    
  

   
 

         

       
           

 Poteaux (30×30) 

Sens xx :      
  

   
 

         

       
          

 

Sens yy :    
  

   
 

         

       
          

Conclusion :  

Les contraintes tangentielles sont vérifiées. 

c) Condition de non fragilité : 

La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non armée et non fissurée 

doit entraîner dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale à la limite 

élastique ef  

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 
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















de

de

f

fdb
AA

s

s

e

t
adopté

185.0

455.0
23.0 28

min
 

Poteaux  (45x45) :  

combinaison 
)(kN

Ns
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es
 

)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN 

 
1114.83 5.876 0.52 

 

5.78 17.09 

 

Poteaux  (40x40):  

combinaison 
)(kN

Ns
 

).(

2

mkN

M

 )(cm

es

 )( 2

min

cm

As

 )( 2cm

Aadopté

 

2max MN 

 
776.23 12.977 1.67 

 

5.16 14.19 

 

Poteaux (35x35): 

combinaison 
)(kN

Ns
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es
 

)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN 

 
527.31 18.793 3.38 

 

5.78 14.19 

 

Poteaux (30x30): 

combinaison 
)(kN

Ns
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es
 

)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN 

 
118.6 4 3.37 

 

5.14 9.05 
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VI.2 Ferraillage des poutres :   

VI.2.1 Introduction : 

      Les poutres sont des éléments non exposées aux intempéries et sollicitées par des 

moments de flexion et des efforts tranchants. 

Leur calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus défavorables dans chaque 

élément en considérant la fissuration comme étant peu nuisible. 

1.35G+1.5Q   (ELU) 

G+Q               (ELS) 

G+Q E          (ACC) 

0.8G E     (ACC) 

VI .2 .2 Recommandations du RPA99 :  

VI.2.2.1 Armatures longitudinales  

 

D’après le (RPA 99/Art7.5.2), les armatures  longitudinales doivent être à haute 

adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique IIa est limité par : 

 

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 

poutre est de 0,5% en toute section. 

- Poutres principales   (30×45) : Amin = 0.005 × 30 × 45 = 6.75 cm
2
. 

- Poutres secondaires  (30×35)  : Amin = 0.005 × 30 × 35 = 5.25 cm
2
. 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : 

          4% en zone courante. 

          6% en zone de recouvrement. 

- Poutres principales (30  45) : 

Amax = 0.04   30   45 =  54 cm
2
  (en zone courante) 

Amax = 0.06   30   45 =  81 cm
2
  (en zone de recouvrement) 

 

- Poutres secondaires : (30x35) 

             Amax =  0.04×30×35 = 42cm² (en zone courante) 

             Amax =  0.06×25×30 = 63cm² (en zone de recouvrement). 

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement 

par les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une 

section en travée au moins égale à la moitié de la section sur appui. 

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 en zone IIa.  

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont 

constitués de 2 U superposés formant un carré ou un rectangle (là ou les 

circonstances s’y  prêtent, des cadres traditionnels peuvent également être utilisés). 
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 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées. Néanmoins, il 

faudra veiller à ce qu'au moins un côté fermé des U d'un cadre  soit disposé de 

sorte à s'opposer à la poussée au vide des crochets droits des armatures 

longitudinales des poutres. 

 On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un minimum 

de trois cadres par nœud. 

              VI .2 .2.2  Armatures transversales : 

 La quantité d'armatures transversales minimales est donnée   par : 

At= 0.003. St b 

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

 St  = min 







min12,

4

h
 en zone nodale. 

 St  

2

h
   en zone de recouvrement. 

Avec : min  : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales . 

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

l’appui ou de l’encastrement. 

VI.2.3 calcul des armatures longitudinales : 

       Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Elles sont calculées en travées puis aux 

appuis sous les sollicitations les plus   défavorables. 

Soit : 

stA  : Section d’acier inférieure tendue ou bien la moins comprimée selon le cas. 

scA  : Section d’acier supérieure la plus comprimée. 

Mu : moment de flexion.   

Moment réduit : 

µ =  
  

         

  

Avec  bu = 
          

  

 = 14.2MPa   et   b = 1.5  

 Si µ ≤ µl = 0.392  ⇒ la section est simplement armée (SSA) ; la section d’acier 

nécessaire sera  

donnée par la formule : Ast = 
  

         
  

 

 
b 

 h 

Ast 

d AN 

Fig VI.4 :section simplement armée 
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c’  
ΔM  

M u M ℓ Asc 

h d – c’ 
d  

c 

Ast Δ Astℓ Ast 

b 

 Si  µ ≥ µℓ = 0.392  ⇒ la section est doublement armée (SDA) ; dans ce cas nous allons  

procédé comme suit : 

Calcul de Mℓ ;  Mℓ = µℓ  b  d²   bu      et    ΔM = Mu – Mℓ  

 Avec   Mu : moment sollicitant.  

             Mℓ : moment limite pour qu’une section soit simplement armée. 

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

Ast = 
 ℓ

 ℓ          
 + 

Δ 

            
 (en traction) 

Asc  = 
Δ 

           
 (en compression)  et  st =  e/ s 

 

 

 

       =                                                  + 

  

 

 

 Tableau récapitulatif des contraintes selon les situations : 

 

 

 

 

 

 

  γb γs θ fc28[MPA] ƒbu[MPA] fe[MPA] σst[MPA] 

Situation 

durable 

              

1.5 1.15 1 25 14.2 400 348 

Situation 

accidentelle 

              

1.15 1 0.85 25 18.47 400 400 

Fig.VI.5 : schéma de calcul en flexion simple 

 Contrainte en situation accidentelle et courante  
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VI 2.4 Exemple de ferraillage : 

    Les portiques que nous allons  ferrailler sont le portique  C  pour les  poutres principales et 

le portique 10 pour les poutres secondaires 

Le ferraillage se fera pour une poutre a chaque niveau dans les deux direction: 

 Poutres principales (30x45) : 

 

Nous avons tiré les efforts du fichier résultats dans le chapitre précédent : 

Ferraillage en travée : 

   ferraillage en travées  des poutres principales  

Niv COMB Mmax μ  Obs β As ferraillage As 

adop 

10 ACC 26.213 0.035 SSA 0.9825 2.359 3HA12 3.39 

9 ACC 28.935 0.039 SSA 0.9805 2.609 3HA12 3.39 

8 ACC 29.387 0.039 SSA 0.9805 2.650 3HA12 3.39 

7 ACC 29.187 0.039 SSA 0.9805 2.632 3HA12 3.39 

6 ACC 28.078 0.037 SSA 0.9815 2.529 3HA12 3.39 

5 ACC 26.492 0.035 SSA 0.9825 2.384 3HA12 3.39 

4 ACC 28.24 0.038 SSA 0.981 2.545 3HA12 3.39 

3 ACC 29.87 0.040 SSA 0.98 2.695 3HA12 3.39 

2 ACC 26.674 0.035 SSA 0.9825 2.400 3HA12 3.39 

1 ACC 22.826 0.030 SSA 0.985 2.049 3HA12 3.39 

RDC ACC 19.712 0.026 SSA 0.987 1.766 3HA12 3.39 

SS1 ACC 15.956 0.021 SSA 0.9895 1.426 3HA12 3.39 

SS2 ACC 8.211 0.011 SSA 0.9945 0.730 3HA12 3.39 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tableau VI.1 : Ferraillage des poutres principales en travée : 
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Ferraillage sur appuis : 

 

   ferraillage aux appuis des poutres principales  

Niv COMB Mmax μ  

Obs 

β As ferraillage As 

adop 

10 ACC 30.959      

0.03    

SSA 0.984 2.153 3HA12fil 3.39 

9 ACC 49.125 0.050 SSA 0.974 3.451 3HA12fil+2HA10chap 4.96 

8 ACC 56.182 0.057 SSA 0.9705 3.961 3HA12fil+2HA10chap 4.96 

7 ACC 68.256 0.070 SSA 0.964 4.844 3HA12fil+2HA10chap 4.96 

6 ACC 68.398 0.070 SSA 0.964 4.854 3HA12fil+2HA10chap 4.96 

5 ACC 70.459 0.072 SSA 0.963 5.006 3HA12fil+2HA12chap 5.65 

4 ACC 77.742 0.080 SSA 0.958 5.552 3HA12fil+2HA12chap 5.65 

3 ACC 83.398 0.085 SSA 0.9565 5.965 3HA12fil+2HA14chap 6.47 

2 ACC 82.706 0.085 SSA 0.9565 5.916 3HA12fil+2HA14chap 6.47 

1 ACC 74.35 0.076 SSA 0.96 5.935 3HA12fil+2HA14chap 6.47 

RDC ACC 116.628 0.119 SSA 0.9565 8.342 3HA14fil+2HA16chap 8.64 

SS1 ACC 56.273 0.058 SSA 0.9565 4.025 3HA12fil+2HA10chap 4.96 

SS2 ACC 34.822 0.036 SSA 0.96 2.780 3HA12fil+2HA14chap 3.39 

 

 

 

 

 Poutre secondaires (30x35) : 

 

Ferraillage en travée : 

        

   ferraillage en travées  des poutres secondaires  

Niv COMB Mmax μ  Obs β As ferraillage As 

adop 

10 ACC 20.206 0.046 SSA 0.976 1.232 3HA12 3.39 

9 ACC 20.677 0.047 SSA 0.9755 1.262 3HA12 3.39 

8 ACC 20.612 0.047 SSA 0.9755 1.446 3HA12 3.39 

7 ACC 20.446 0.047 SSA 0.9755 1.248 3HA12 3.39 

6 ACC 26.348 0.060 SSA 0.969 1.619 3HA12 3.39 

5 ACC 27.691 0.063 SSA 0.9685 1.702 3HA12 3.39 

4 ACC 27.547 0.063 SSA 0.9685 1.693 3HA12 3.39 

3 ACC 27.417 0.063 SSA 0.9685 1.685 3HA12 3.39 

2 ACC 27.58 0.063 SSA 0.9685 1.695 3HA12 3.39 

1 ACC 27.766 0.064 SSA 0.967 1.709 3HA12 3.39 

RDC ACC 26.528 0.061 SSA 0.9685 1.630 3HA12 3.39 

SS1 ACC 20.883 0.048 SSA 0.975 1.275 3HA12 3.39 

SS2 ACC 21.326 0.049 SSA 0.9745 1.303 3HA12 3.39 

 

Tableau VI.2 : Ferraillage des poutres principales  aux appuis :  

 

 

Tableau VI.3 : Ferraillage des poutres secondaires  en travée. 
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Ferraillage sur appuis : 

 

ferraillage aux appuis des poutres secondaires 

Niv comb Mmax μ  

Obs 

β As ferraillage As 

adop 

10 ACC 52.353 0.092 SSA 0.953 3.270 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

9 ACC 58.927 0.104 SSA 0.945 3.712 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

8 ACC 61.524 0.108 SSA 0.943 4.464 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

7 ACC 64.863 0.114 SSA 0.939 4.112 3H12fil+2HA10CHAP 4.96 

6 ACC 66.148 0.117 SSA 0.9375 4.200 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

5 ACC 65.353 0.115 SSA 0.9385 4.145 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

4 ACC 65.021 0.115 SSA 0.9385 4.124 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

3 ACC 64.514 0.114 SSA 0.939 4.090 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

2 ACC 60.118 0.106 SSA 0.944 3.791 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

1 ACC 54.101 0.095 SSA 0.95 3.390 3HA12fil+2HA10CHAP 4.96 

RDC ACC 45.75 0.081 SSA 0.9575 2.844 3HA12fil 3.39 

SS1 ACC 36.183 0.064 SSA 0.967 2.227 3HA12fil 3.39 

SS2 ACC 30.583 0.054 SSA 0.972 1.873 3HA12fil 3.39 

 

 

 

VI 2.5 Vérification  du RPA99ver 2003: 

a)  Armatures longitudinales : (RPA99ver2003/Art 7.5.2.1)  

 Les armatures longitudinales doivent être des aciers hauts adhérence. 

Le pourcentage total minimal des aciers sur toute la longueur de la poutre est : 

            Amin = 0.5 % (b × h) en toute section. 

 Poutres principales   (30×45) : Amin =  6.75 cm
2
. 

 Poutres secondaires  (30×35)  : Amin  5.25 cm
2
.  

Touts les section sont vérifié par rapport a la section minimal des aciers du RPA. 

  

 

b) Armatures transversales : (RPA99ver2003/Art 7.5.2.2) 

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

L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :   

        max

tS = min 







 30,12;

4

h
    en zone nodale ; si les armatures comprimées sont 

nécessaires.  

        St 
2

h
  ;    En dehors de la zone nodale.  

Tableau VI.4 : Ferraillage des poutres secondaires  Aux appuis  
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Avec : : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 

 Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de l’appui 

ou de  l’encastrement. 

 Poutres principales (30x45):  

          St ≤  min ( 11.25, 14.4, 30) Soit : St= 10 cm…….. en zone nodale.  

          St ≤ (
  

 
 ) = 22.5 cm Soit : St= 15 cm………….. en dehors de la zone nodale. 

At = 0.003 × St × b = 0.9 cm² ; Soit : 4HA8 = 2.01 cm …….. en zone nodale. 

At = 0.003 × St × b = 1.35 cm² ; Soit: 4HA8 = 2.01 cm ……… en dehors de la zone nodale. 

 Poutres secondaires (30x35) : 

          St ≤ min (8.75 ,14.4 ,25)  Soit : St  = 7 cm……………………  en zone nodale  

          St ≤  (
  

 
 ) = 17.5 cm Soit : St = 15 cm ………………………en dehors de la zone 

nodale. 

At = 0.003 × St × b = 0.63 cm² ; Soit : 4HA8 = 2.01 cm …………….en zone nodale                        

At = 0.003 × St × b = 1.35 cm² ; Soit : 4HA8 = 2.01 cm …………….En dehors de la zone 

nodale.    

VI.2.6 Vérifications à L’ELU : 

1) Vérification de la condition de non fragilité : (BAEL99/Art4.2.1) 

              As  ≥ Amin = 
e

t28

f

f
 db0.23    

-  Poutres principales de (30×45) cm
2
: 

  b= 30cm ;h=45cm ;d=42cm 

                           Amin = 0.23 × 30 × 42 × 
400

1.2
 = 1.521cm

2
 <  3.39cm² ⇒ vérifiée.                       

- Poutres secondaires de (30×35) cm
2
:  

                         Amin = 0.23 × 30 × 32 × 
400

1.2
 1.156 cm

2
< 3.39cm² ⇒ vérifiée 

       La condition de non fragilité et vérifiée 

    2) Justification de l’effort tranchant  :(BAEL99/Art A.5.1) 

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

cette   justification est conduite à partir de la contrainte tangente « u  », prise 

conventionnellement égale à :  

           
db

T
τ

max

u
u


      ;                avec              max

uT  : Effort tranchant max à l’ELU. 

- Poutres principales (30x45) :    u =    
     

         
 10

3
 = 0.744  MPa.
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- Poutres secondaires (30x35)         u =    
    

         
 10

3
   = 0.595 MPa. 

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

a)   Etat limite ultime du béton de l’âme (Art A.5.1,21/BAEL91) 

    









 MPa

f

b

c
u 5;

2.0
min 28


 ⇒ u  =  min (0.2×25/1.5 ; 5MPa) = 3.33MPa 

- Poutres principales (30x35) u = 0.744 MPa  < 3.33MPa ………… Condition vérifiée.

  

- Poutres secondaires (30x35) u =0.595 MPa < 3.33MPa  ………..  Condition vérifiée.  

b)  Influence de l’effort tranchant aux appuis :(BAEL99/Art A.5.1.321) 

 Sur les aciers : 

 Lorsqu’au droit d’un appui :   0
0.9d

M
T u

u 
 
 on doit prolonger au delà de l’appareil de 

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

M
T u

u  )  
 

   
 

D’où :     As  .
0.9d

M
V

f

1.15 u
u

e









 Si

 
0.9d

M
T u

u  ˂ 0   => La vérification n’est pas nécessaire

 

 Poutres principales 

NIV Mu Vu Vu+(Mu /0.9d) obs. 

10 -29.06 -27.85 -28.62 vérifié 

9 -35.48 -35.25 -36.19 vérifié 

8 -37.19 -42.85 -43.83 vérifié 

7 -43.27 -50.28 -51.42 vérifié 

6 -41.63 -48.5 -49.60 vérifié 

5 -40.24 -46.58 -47.64 vérifié 

4 -39.29 -48.44 -49.48 vérifié 

3 -38.94 -49.29 -50.32 vérifié 

2 -35.39 -44.8 -45.74 vérifié 

1 -31.22 -39.2 -40.03 vérifié 

RDC -34.58 -34.61 -35.52 vérifié 

SS1 -19.77 -27.94 -28.46 vérifié 

SS2 -11.77 -17.08 -17.39 vérifié 

 

 

 

  

Tableau VI.5 : Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales 
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 Poutres secondaires : 
 

NIV Mu Vu Vu+(Mu /0.9d) obs. 

10 -29.06 -27.85 -28.86 vérifié 

9 -35.48 -35.25 -36.48 vérifié 

8 -37.19 -42.85 -44.14 vérifié 

7 -43.27 -50.28 -51.78 vérifié 

6 -41.63 -48.5 -49.95 vérifié 

5 -40.24 -46.58 -47.98 vérifié 

4 -39.29 -48.44 -49.80 vérifié 

3 -38.94 -49.29 -50.64 vérifié 

2 -35.39 -44.8 -46.03 vérifié 

1 -31.22 -39.2 -40.28 vérifié 

RDC -34.58 -34.61 -35.81 vérifié 

SS1 -19.77 -27.94 -28.63 vérifié 

SS2 -11.77 -17.08 -17.49 vérifié 

 

 

 

Conclusion : Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires 

 

c)   Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis  

 

b
γ

c28
0.9.d.b.f

0.40uTuT    ……………………..(BAEL99/Art A.5.1.32) 

 Poutres principales (30x45): 

        Tu =  93.78 kn ˂   Tu  =0.4×  
               

   
  10

3
= 756 kn

 

 Poutres secondaires (30x35) : 

 

       Tu =  57.20 kn ˂   Tu  =0.4×  
               

   
  10

3
= 576 kn 

d)  Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres au niveau des appuis :   

    (BAEL 99/Art. A.6.1.2.1) 

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

    15.31.25.1
28

. 
t

fse MPa.     Avec : 5.1  Pour les aciers HA. 

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

           
Ud0.9

T
τ u

se


   <  se             Avec :       ∑ U :   périmètre utile des aciers. 

Tableau VI.6 : Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales 
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- Poutres principales (30x45) :  

∑ U = 17.59cm 

                                 





U0.9d

T
τ u

se

     

               
 ×10

3
=1.41 MPa < se  

- Poutres secondaires (30x35) :  

∑ U =18.85cm 

                           





U0.9d

T
τ u

se

     

               
 ×10

3
=1.756

     

MPa < se  

Conclusion : 

                     La contrainte d’adhérence est vérifiée. 

e)   Calcul de la longueur de scellement droit des barres : 

                                            

      ls = 
su

e

τ

fφ





4
                   Avec :            835.26.0 28

2  tssu f MPa. 

   Pour les T 14 : ls = 49.38cm.  

   Pour les T 12 : ls = 42.32cm. 

    Pour les T10 : ls  =35.27 cm. 

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

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

Pour les Φ14 : la = 19.75cm. 

Pour les Φ12 : la = 16.93cm. 

Pour les Φ10 :la =  14.109cm . 

3)  Délimitation de la zone nodale : (RPA99ver 2003/Art 7.4.2.1) 

 L’= 2h   et      H’= max








cm60,h,b,
6

h
11

e  

         h : Hauteur de la poutre.  

         b1 et  h1 : Dimensions du poteau. 

         he : Hauteur entre nus des poteaux. 

   On aura : H’= max {43.5 ; 45 ; 45 ; 60cm} = 60cm 

          L’= 2×45 = 90 cm : poutre principales.  

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

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

La quantité d’armatures minimales est : 

At
min 

= 0.003 ×St× b = 0.003×15×30=1.35 cm
2
 

A= 2.01cm
2    

˃  At
min

 =1.35cm
2
   ……….. condition vérifier 

VI.2.7 Vérification à l’ELS : 

1) État limite d’ouverture des fissures : 

 

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

vérification n’est  pas nécessaire. 

2)  État limite de compression du béton : 

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

   bc = K×  s ≤  bc = 0.6× c28 = 0.6×25 = 15MPa  

On calcul
db

As






0

1

100
   (1,  1) 

)α(115

α
K

1

1


 Avec : 

   
Asd

M s
s




1
   (As : armatures adoptées à l’ELU) 

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant : 

 

 

 

 

 

Fig.VI.6 : délimitation de la zone nodale 
  
  
  

P
o
te

a
u

 

Poutre 

L’ 
h 

H’ 
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 Poutres principales :  

 

 

vérification en travées :  

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K  s 

(Mpa) 

 bc(Mpa)  bc 

(Mpa) 
Obs 

10 16.112 3.39 0.269 0.918 0.0217 123.270 2.675 15 vérifiée 

9 16.52 3.39 0.269 0.918 0.0217 126.392 2.743 

8 17.2 3.39 0.269 0.918 0.0217 131.594 2.856 

7 21.115 3.39 0.269 0.918 0.0217 161.547 3.506 

6 20.328 3.39 0.269 0.918 0.0217 155.526 3.375 

5 19.185 3.39 0.269 0.918 0.0217 146.781 3.185 

4 20.924 3.39 0.269 0.918 0.0217 160.086 3.474 

3 21.653 3.39 0.269 0.918 0.0217 165.663 3.595 

2 19.333 3.39 0.269 0.918 0.0217 147.913 3.210 

1 16.539 3.39 0.269 0.918 0.0217 126.537 2.746 

RDC 14.284 3.39 0.269 0.918 0.0217 109.284 2.371 

SS1 11.562 3.39 0.269 0.918 0.0217 88.459 1.920 

SS2 5.937 3.39 0.269 0.918 0.0217 45.423 0.986 

 

 

 

 

vérification sur appuis :  

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K  s 

(Mpa) 

 bc(Mpa)  bc 

(Mpa) 
Obs 

10 20.989 3.39 0.269 0.918 0.0217 160.583 3.485 15 

 

        

vérifiée 

9 25.795 4.96 0.394 0.9035 0.0272 137.049 3.728 

8 27.033 4.96 0.394 0.9035 0.0272 143.627 3.907 

7 31.331 4.96 0.394 0.9035 0.0272 166.462 4.528 

6 30.18 4.96 0.394 0.9035 0.0272 160.347 4.361 

5 29.183 5.65 0.448 0.8982 0.0293 136.918 4.012 

4 28.51 5.65 0.448 0.8982 0.0293 133.760 3.919 

3 28.264 6.47 0.513 0.8925 0.0318 116.539 3.706 

2 25.693 6.47 0.513 0.8925 0.0318 105.938 3.369 

1 22.748 6.47 0.513 0.8925 0.0318 93.795 2.983 

RDC 25.231 8.64 0.686 0.8795 0.0378 79.056 2.988 

SS1 14.363 4.96 0.394 0.8982 0.0318 76.761 2.441 

SS2 8.557 3.39 0.269 0.918 0.0318 65.468 2.082 

Tableau VI.7 : état limite de compression du béton sur 

appuis. 

Tableau VI.8 : état limite de compression du béton en 

travée. 
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 Poutres secondaires  :  

vérification sur appuis :  

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K  s 

(Mpa) 

 bc(Mpa)  bc 

(Mpa) 
Obs 

10 26.293 4.96 0.517 0.892 0.0319 185.714 5.924 15 vérifiée 

9 26.251 4.96 0.517 0.892 0.0319 185.417 5.915 

8 25.446 4.96 0.517 0.892 0.0319 179.731 5.733 

7 24.587 4.96 0.517 0.892 0.0319 173.664 5.540 

6 27.484 4.96 0.517 0.892 0.0319 194.126 6.193 

5 28.326 4.96 0.517 0.892 0.0319 200.073 6.382 

4 27.608 4.96 0.517 0.892 0.0319 195.002 6.221 

3 27.702 4.96 0.517 0.892 0.0319 195.666 6.242 

2 27.584 4.96 0.517 0.892 0.0319 194.832 6.215 

1 27.448 4.96 0.517 0.892 0.0319 193.872 6.185 

RDC 25.393 3.39 0.269 0.918 0.0217 254.989 5.533 

SS1 20.474 3.39 0.269 0.918 0.0217 205.594 4.461 

SS2 20.152 3.39 0.269 0.918 0.0217 202.361 4.391 

 

 

vérification  en travée :  

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K  s 

(Mpa) 

 bc(Mpa)  bc(Mpa) Obs 

10 14.588 3.39 0.353 0.908 0.0254 148.102 3.762 15 vérifiée 

9 14.884 3.39 0.353 0.908 0.0254 151.107 3.838 

8 14.841 3.39 0.353 0.908 0.0254 150.670 3.827 

7 14.722 3.39 0.353 0.908 0.0254 149.462 3.796 

6 19.092 3.39 0.353 0.908 0.0254 193.828 4.923 

5 20.084 3.39 0.353 0.908 0.0254 203.899 5.179 

4 19.981 3.39 0.353 0.908 0.0254 202.853 5.152 

3 19.887 3.39 0.353 0.908 0.0254 201.899 5.128 

2 20.006 3.39 0.353 0.908 0.0254 203.107 5.159 

1 20.141 3.39 0.353 0.908 0.0254 204.477 5.194 

RDC 19.227 3.39 0.269 0.908 0.0254 195.198 4.958 

SS1 15.045 3.39 0.269 0.908 0.0254 152.741 3.880 

SS2 15.371 3.39 0.269 0.908 0.0254 156.051 3.964 

 

 

3)  Etat limite de déformation 

On doit justifier l’état limite de déformation par le calcul de la flèche ≪ f ≫, qui ne doit pas 

dépasser 

la valeur limite ≪ f ad≫. 

 Calcul de la flèche : 

Tableau VI.9 : état limite de compression du béton sur 

appuis. 

 

Tableau VI.10 : état limite de compression du béton en 

travée.:  
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On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. BAEL99 (B.6.5.2) 

Pour les éléments supports reposant sur deux appuis, les valeurs : 

- (L/500 ) si la portée ( est au plus égale à 5 m ) ; 

- 0.5 cm + (L/1 000)  si la portée ( est supérieure à 5 m) . 

 Sens des Poutres principales (30x45) 

La flèche admissible : 

- Pour   RDC au 7
em 

Etages 

     =    
 

   
    =  

   

   
 =0.86 cm  

- Pour  SS2 ; SS1 ;  9
em

 et 10
em 

Etages 

     =    
 

   
    =  

   

   
  =  0.82cm 

 Sens des Poutres secondaires (35x30) 

            La flèche admissible :     = 
 

   
  =     

   

   
    =0.84 cm 

La valeur de la flèche est :                
fvv

2

s

IE10

LM




  

Avec :        Ev =  3700     
 

 = 3700×   
 

 = 10818.86MPa     

Ifv : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée :          I v
)(1

1.1 0

u

I







 

I0 : Moment d’inertie total de la section homogénéisée (n=15) par rapport au CDG  de la 

section. 
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h
A15

12

bh
I  

  : Rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure   

(Pourcentage d’armatures). 
db

A




0

   

La contrainte dans les aciers tondus :  s est calculée précédemment.  

Calcul des coefficients : 



0084.0

5

02.0 28 



 t

v

f
       ;      












 0;

4

75.1
1max

28

28

ts

t

f

f




 

Les résultats sont représentés dans les tableaux suivants : 
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  vérification de la flèche dans les poutres principales   

Niv Ms L Ev h Asu σs (Mpa) ρ ζv µ Io Ifv f f 

bar 

10 16.112 410 10818.087 45 3.39 123.27 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.09 0.82 

9 16.52 410 10818.087 45 3.39 126.392 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.092 0.82 

8 17.2 410 10818.087 45 3.39 131.594 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.096 0.82 

7 21.115 430 10818.087 45 3.39 161.547 0.003 3.122 0.043 253555.31 246164.18 0.147 0.86 

6 20.328 430 10818.087 45 3.39 155.526 0.003 3.122 0.026 253555.31 257844.12 0.135 0.86 

5 19.185 430 10818.087 45 3.39 146.781 0.003 3.122 0.001 253555.31 277816.35 0.118 0.86 

4 20.924 430 10818.087 45 3.39 160.086 0.003 3.122 0.039 253555.31 248864.51 0.144 0.86 

3 21.653 430 10818.087 45 3.39 165.663 0.003 3.122 0.054 253555.31 238972 0.155 0.86 

2 19.333 430 10818.087 45 3.39 147.913 0.003 3.122 0.005 253555.31 274997.85 0.12 0.86 

1 16.539 430 10818.087 45 3.39 126.537 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.101 0.86 

RDC 14.284 410 10818.087 45 3.39 109.284 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.08 0.82 

SS1 11.562 410 10818.087 45 3.39 88.459 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.064 0.82 

SS2 5.937 410 10818.087 45 3.39 45.423 0.003 3.122 0 253555.31 278910.84 0.033 0.82 

Tableau VI.11 : vérification de la flèche 
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 vérification de la fléche dans les poutres secondaires  

Niv Ms L Ev h Asu σs 

(Mpa) 

ρ ζv µ Io Ifv f f bar 

10 14.588 420 10818.087 35 3.390 148.102 0.004 2.379 0.123 122760.313 104408.724 0.228 0.840 

9 14.884 420 10818.087 35 3.390 151.107 0.004 2.379 0.132 122760.313 102748.010 0.236 0.840 

8 14.841 420 10818.087 35 3.390 150.67 0.004 2.379 0.131 122760.313 102984.179 0.235 0.840 

7 14.722 420 10818.087 35 3.390 149.462 0.004 2.379 0.127 122760.313 103646.365 0.232 0.840 

6 19.092 420 10818.087 35 3.390 193.828 0.004 2.379 0.240 122760.313 85914.100 0.362 0.840 

5 20.084 420 10818.087 35 3.390 203.899 0.004 2.379 0.262 122760.313 83182.425 0.394 0.840 

4 19.981 420 10818.087 35 3.390 202.853 0.004 2.379 0.260 122760.313 83450.934 0.390 0.840 

3 19.887 420 10818.087 35 3.390 201.899 0.004 2.379 0.258 122760.313 83698.753 0.387 0.840 

2 20.006 420 10818.087 35 3.390 203.107 0.004 2.379 0.260 122760.313 83385.426 0.391 0.840 

1 20.141 420 10818.087 35 3.390 204.477 0.004 2.379 0.263 122760.313 83035.469 0.396 0.840 

RDC 19.227 420 10818.087 35 3.390 195.198 0.004 2.379 0.243 122760.313 85522.378 0.367 0.840 

SS1 15.045 420 10818.087 35 3.390 152.741 0.004 2.379 0.137 122760.313 101880.408 0.241 0.840 

SS2 15.371 420 10818.087 35 3.390 156.051 0.004 2.379 0.146 122760.313 100194.390 0.250 0.840 

Tableau VI.12 : vérification de la flèche 
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Conclusion : la flèche est vérifiée. 

 

 Disposition des constructive :  

   

 Lors de la détermination de la longueur des chapeaux, il y’a lieu d’observer les 

recommandations qui stipulent que la longueur des chapeaux à partir des nus d’appuis doit 

être 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. 

 
4

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

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

  La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongée 

jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus 

égale à
10

1
 de la portée.    
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 VI.3 Ferraillage des voiles : 

 VI.3.1 Introduction  

       Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL 91 et les vérifications 

selon le RPA99 version 2003. 

Sous l’action des forces horizontales dues au séisme ainsi que les forces verticales (charges et 

surcharges), les voiles sont sollicités en flexion composée.  

Pour que la structure résiste à ces sollicitations et reste fonctionnelle, on prévoit trois types 

d’armatures : 

- Armatures verticales  

- Armatures horizontales  

- Armatures transversales 

VI.3.2  Ferraillage des trumeaux : 

        Les trumeaux sont sollicités en générale en flexion composée avec un effort tranchant, 

cependant l’application des règles classiques de béton armé n’est possible que si la structure 

considérée est contreventée par des voiles suivant deux directions orthogonales dans ce cas le 

calcul des trumeaux se fera suivant la direction de leur plan moyen. Ce qui est le cas dans 

notre ouvrage. 

  VI.3.2.1Méthode de calcul   

L’effort normal N et le moment de flexion M seront tirés du logiciel ETABS. 

1) Centre de pression : 

              
  

  
 

2) Calcul de la hauteur utile d : 

     Pour déterminer la hauteur utile nécessaire de la section transversale du trumeau pour les 

armatures tendues calculées soient convenablement disposées. 

         Trois possibilités se présentent : 

         a)- La première consiste à choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures 

tendues qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur  utile par 

rapport à leur centre de gravité et de calculer le ferraillage (schéma 1). 

 

Remarque : 

 Si la section est trop importante et que l’on ne peut pas choisir 4 barres, on passe à la 

deuxième possibilité. 

b)- La deuxième consiste à disposer les armatures tendues de calcul dans la zone d’extrémité 

(L/10). Choisir le centre de gravité des armatures à disposer dans cette zone (par rapport à 

l’espacement des armatures) et de calculer la hauteur utile correspondante. Ainsi on peut 

calculer les armatures liées à cette zone (schéma 2). 
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Remarque : 

 Si la section est trop importante et qu’elle ne peut pas être disposée dans cette zone 

d’extrémité, alors on passe à la troisième possibilité. 

 

c)- La troisième consiste à disposées toutes les armatures tendues de calcul dans 

la zone d’extrémité (sur toute la longueur lt ). Déterminer leur centre de gravité et calculer le 

ferraillage correspondant (schéma 3). 

 

3)  La longueur de la zone tendue. 

   
    

         
       

     
 

 
 

 

 
                                                  

 

 
 

 

 
                  

Avec : 

  : Section du béton 

  : Moment d’inertie    
    

  
 

  : Bras de levier    
   

4)  Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues : 

                  
 

 
  

VI.3.2.2 Ferraillage  

A. Armatures verticales 

     
 

        
 

        
 

    
 

 

  
 

B. Armatures horizontale  

 Exigence du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.4.1) 

 Les barres horizontales doivent être munies de crochets à 135° ayant une longueur de 

10  

           

 Les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 

 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 

     de l’épaisseur du voile. 
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 Exigence du BAEL91 (Art A.8.2.4) 

   
  

 
 

C. Armatures transversales 

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent les 

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est 

d’empêcher le flambement des aciers verticales sous l’action de la compression d’après 

l’article 7.7.4.3 du RPA99 version 2003 les deux nappes d’armatures verticales doivent être 

reliées au moins par 4 épingle au mètre carré. 

D. Armatures de coutures  

Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les aciers de 

coutures dans la section est donnée par la formule suivante : 

       
 

  
                    

   : Effort tranchant calculée au niveau considère 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendu nécessaire pour équilibrer les efforts de 

traction dus au moment de renversement. 

E. Armature pour les potelets  

Il faut prévoir à chaque extrémité de voile armé par des barres verticales dont la section de 

celle-ci est        

F. Espacement                                                   Art 7.7.4.3 RPA99 version 2003   

L’espacement des barres horizontales et verticales doit être inferieur à la plus petite de deux 

valeurs suivantes  

 
        
         

                               

À chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur      de la 

longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égales à 15 cm 

G. Longueur de recouvrement :                       Art 7.7.4.3 RPA 99 version 2003 

Les longueurs de recouvrement doivent être égale à : 

- 40  pour les barres situés dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible  
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- 20  pour les barres situées dans la zone comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

VI.3.3  Vérifications : 

A. Exigence de RPA 

A.1) Zone tendue :       (Art 7.7.4.1) 

Le pourcentage minimum des armatures verticale sur toute la zone tendue est de : 

            

Globalement dans le trumeau :                (Art 7.7.4.2) 

A.2) Zone courante : 

On doit vérifier que :               

    : Section d’armature dans la zone courante. 

B. Exigence du BAEL 

            
     

  
 

VI.3.4  Vérification à l’ELS : 

On doit vérifier que                

       
  

     
 

Avec  

   : effort normal applique        

B : section du béton  

A : section d’armature adoptée. 

VI.3.5  Vérification de la contrainte de cisaillement :  

A. D’après le RPA 99 version     2003  Art 7.7.2 

               

   
 

      
                

  : Épaisseur du voile 

  : Hauteur utile (d=0.9h)  h : hauteur de la section brute. 
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B. D’après le BAEL91         Art A.5.1.1 

  

       

   
  

      
   

    
 

  
       

   
 

VI.3.6  Exemple de calcul : VT3 

1) Caractéristiques : 

L=2.8m 

       

          

          

              (Effort de compression) 

                 

2)   Calcul de l’excentricité :  

  
  

  
 

          

       
        

Le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’où la section 

est partiellement comprimée.     

3) Calcul des contraintes :  

     
 

 
 

  

 
  

       

    
 

            

     
                 

     
 

 
 

  

 
  

       

    
 

            

     
                 

4) Calcul de la longueur de zone tendue : 
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5) Calcul du moment par rapport à l’axe de symétrie des armatures tendues 

          
 

 
                                          

6)   Ferraillage du voile  

6.1 Armatures verticales  

  
 

      
              

         

   
 

       

         
           

  
           

             
                     

Donc          

   
 

    
 

 

  
  

       

             
 

       

   
              

6.2 Section minimale pour la zone tendue  

La section minimale qui est donnée par le RPA est : 

                                    

Conclusion : 

                          

Donc on prend                                        

6.3 Calcul des armatures verticales dans la zone courante 

Détermination de la zone courante : Lc 

 

 L/10                                                                  L/10 

 

 

 

 

 

 L c 

 
Lc = L – (L/10+ L/10) = 280 – 56 = 224 cm. 

 

 

•  •  •                                                                    •  •  • 
•  •  •                                                                    •  •  • 
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6.4 Armatures verticales de la zone courante : 

            

Avec Bc = la section de la zone courante. 

Bc = 2.24  0.2 = 0.448 m². 

            =0.001  4480 = 4.48 cm² 

Soit  2 (11 HA8)  espacement = 20 cm  

Aadopté = 22 HA8 = 11.088 cm²  

6.5 Section minimale dans tout le voile (Article 7.7.4.3 RPA 99 modifié2003) 

         
     

  
                                   

6.6 Armatures totale : 

                                     

La section totale adoptée par nappe est : 

                                    

                                     

6.7 Armatures de couture : 

       
     

  
    

          

   
           

6.8 Armature horizontale par nappe :  

       
     

 
                                 

Soit                                     

6.9 Armature transversale  

Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles en HA8 par mètre carré de surface 

verticale. 

7)   Vérification à l’ELS 

On doit vérifier que                

   
  

     
 

           

                      
          

                   ………………………condition vérifiée. 
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8) Vérification de la contrainte de cisaillement  

A. D’après le RPA 99 version     2003  Art 7.7.2 

                     

   
 

      
  

          

               
          

                = 5 MPa………………condition vérifiée. 

B. D’après le BAEL91         Art A.5.1.1 

  

       

   
  

  
 

      

                
           

    
 

  
       

   
          

                  ……………………..Condition vérifiée  

 

L’ensemble des calculs sont donné sous forme de tableaux pour les voiles VL1 et VT3 sur 

tous les niveaux : 
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Voile VL1 : 

L=1.55 m        d= 1.47m       e=0.2m 

Niveau :SS2,SS1 RDc et 1
er

  

 

 

 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

 

 

  Lt At At  

min 

Ac             

min 

Ac          

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

  
 

 

Ns 
 

 voile 

     

ss2 

1 2587.2 2.83 SEC 8.38 8.31 0 0  

 

5.2 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

15.42 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10    

 

6.51 

14HA10  

 

0.85 

 

 

0.61 

    

2 725.92 21.08 SEC 2.6 2.08 0 0 10HA8 169.21 St=20 1884.40 5.61 

3 

2148.91 820.05 

SPC 17.2 -

3.31 

1.3 -

7.7 

17.22 

  
10.92 

    

ss1 1 2429.25 6.7 SEC 7.92 7.75 0 0   

 

/ 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

  

/ 

 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10    

 

3.4 

14HA10  

 

0.44 

 

 

0.32 

    

2 675.39 38.72 SEC 2.66 1.7 0 0 10HA8 88.27 St=20 1768.71 5.26 

3 2013.13 445.62 SEC 12.1 0.93 0 0 17.22   10.92     

     

rdc  

1 2275.29 16.18 SEC 7.54 7.14 0 0  

 

6 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

17.1 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10    

 

3 

14HA10  

 

0.39 

 

 

0.28 

    

2 648.57 57.27 SEC 2.81 1.38 0 0 10HA8 77.84 St=20 1655.89 4.93 

3 

1440.3 394.04 

SPC 9.57 -

0.27 

1.51 -10 17.22 

  
10.92 

    

1 1 2040.37 30.25 SEC 6.96 6.2 0 0  

 

5.4 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

15.82 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10    

 

6.3 

14HA10  

 

0.82 

 

 

0.59 

    

2 560.51 57.94 SEC 2.53 1.08 0 0 10HA8 163.72 St=20 1484.62 4.42 

3 

1305.44 455.92 

SPC 9.9 -

1.48 

1.35 -

7.5 

17.22 

  
10.92 
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Niveau : 2
eme

,3
eme

 et 4
eme 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

  
 

 

Lt At At 

min 

Ac 

min 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
Ns  

 

  

voile 

2 1 

1808.2 8.04 

SEC 5.93 5.73 0 0  

 

/ 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

/ 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10    
4.53 14HA10 0.59 0.42 

    

2 492.28 62.08 SEC 2.36 0.81 0 0 10HA8 st=20  117.67 St=20 1315.30 3.91 

3 1454.2 275.6 SEC 8.13 1.25 0 0 17.22   10.92     

3 1 

1575.8 11.68 

SEC 5.23 4.94 0 0  

 

/ 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

/ 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10   

st=10   
4.9 14HA10 0.64 0.46 

    

2 423.51 64.19 SEC 2.17 0.56 0 0 10HA8 st=20  127.42 St=20 1145.95 3.41 

3 1043.7 240.2 SEC 6.37 0.37 0 0 17.22   10.92     

4 1 

1343.6 24.18 

SEC 4.64 4.03 0 0  

 

/ 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

/ 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10   

st=10   
4.62 14HA10 0.61 0.43 

    

2 355.05 67.47 SEC 1.99 0.3 0 0 10HA8 st=20 120.90 St=20 976.64 2.90 

3 1013.6 215.1 SEC 5.96 0.58 0 0 17.22   10.92     
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Niveau : 5
eme

,6
eme

 et 7
eme 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

  
 

 

Lt At At 

min 

Ac 

min 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
Ns  

 

  

voile 

5 1 

1110.5 45.46 

SEC 4.15 3.01 0 0  

 

5.9 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

16.78 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10   
 

 

4.97 

14HA10  

 

0.65 

 

 

0.46 

    

2 285.9 54.41 SEC 1.6 0.24 0 0 10HA8 st=20 129.23 St=20 806.73 2.40 

3 825.47 237.8 SPC 5.63 -0.31 1.47 -6.2 17.22   10.92     

6 1 

879.91 17.79 

SEC 3.06 2.66 0 0  

 

5.3 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

15.58 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10   
3.89 14HA10  

 

0.51 

 

 

0.36 

    

2 212.21 52.41 SEC 1.34 0.03 0 0 10HA8 st=20 101.11 St=20 638.63 1.90 

3 645.73 236.3 SPC 5.03 -0.87 1.32 -4 17.22   10.92     

7 1 

647.66 27.95 

SEC 2.44 1.74 0 0  

 

5.3 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

15.58 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10   
3.58 14HA10  

 

0.47 

 

 

0.33 

    

2 133.44 49.27 SPC 1.05 -0.18 1.32 0.9 10HA8 st=20 93.09 St=20 469.35 1.39 

3 471.07 232.5 SPC 4.42 -1.38 1.18 -2 17.22   10.92     
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Niveau : 8
eme

,9
eme

 et 10
eme 

 

 

 

 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

  
 

 

Lt At A 

tmin 

A 

cmin 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
Ns  

 

  

voile 

8 1 

406.11 32.5 

SEC 1.72 0.9 0 0  

 

4.3 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

13.66 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10   
 

 

2.72 

14HA10  

 

0.35 

 

 

0.25 

    

2 49.77 38.33 SPC 64 -0.32 1.03 0 10HA8 st=20 70.64 St=20 293.93 0.87 

3 289.34 191.6 SPC 3.33 -1.46 1.08 -0.4 17.22   10.92     

9 1 

202.72 19.19 

SEC 0.89 0.41 0 0  

 

3.7 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

12.46 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10   
2.68 14HA10  

 

0.35 

 

 

0.25 

    

2 6.79 59.29 SPC 0.76 -0.72 0.8 0.92 10HA8 st=20 69.75 St=20 132.57 0.39 

3 120.92 154.3 SPC 2.32 -1.54 0.93 1.08 17.22   10.92     

10 1 

75.6 27.43 

SPC 0.59 -0.1 1.33 0.52  

 

5.3 

 

 

2.5 

 

 

5.03 

 

 

15.66 

 

 

16.27 

8HA12+4HA10  

st=10   
3.71 14HA10  

 

0.48 

 

 

0.35 

    

2 9.45 82.5 SPC 1.06 -1 0.83 1.29 10HA8 st=20 96.55 St=20 46.73 0.14 

3 24.55 211.6 SPC 2.72 -2.56 0.8 3.37 17.22   10.92     
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Voile VT3 : 

L=2.8 m        d= m  2.5     e=0.2m 

Niveau : SS2, SS1 RDc et 1
er

  

 

 

 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 

obs 

  
 

 

Lt 

lt 

At At 

min 

Ac 

min 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
Ns  

 

  

voile 

    

ss2 

1 2773.7 211.8 SEC 5.76 4.14 0 0  

 

7.6 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

24.16 

 

 

29.4 

12HA14 st=10  

 

413.5 

 

 

15.9 

14HA10  

 

1.15 

 

 

0.82 

   

 

3.1 
2 412.96 84.69 SEC 1.06 0.41 0 0 22HA8   10.92 1900.7 

3 2540.8 3392 SPC 17.52 -8.44 1.89 6.93 29.55 st=20cm   

ss1 1 2627.2 152 SEC 5.27 4.11 0 0  

 

8.3 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

25.6 

 

 

29.4 

12HA14 st=10  

 

346.16 

13.3 14HA10  

 

0.96 

 

 

0.68 

   

 

3 
2 378.64 123.9 SEC 1.15 0.2 0 0 22HA8 st=20 10.92 1797.6 

3 2406.7 2355 SPC 13.31 -4.71 2.07 -4 29.55 st=20cm   

   

rdc  

1 2450.3 215.7 SEC 5.2 3.55 0 0  

 

9.2 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

 27.4 

 

 

29.4 

12HA14 st=10  

 

260.34 

10 14HA10  

 

0.72 

 

 

0.51 

   

 

2.8 
2 358.27 260.7 SPC 1.64 -0.36 2.3 -2.2 22HA8 st=20 10.92 1684.5 

3 2241.3 1687 SPC 10.46 -2.45 2.27 -9.8 29.55 st=20cm   

1 1 2237.4 370.1 SEC 5.41 2.85 0 0  

 

9.2 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

27.4 

 

 

29.4 

12HA14  st=10  

 

378.25 

14.6 14HA10  

 

1.05 

 

 

0.75 

   

 

2.6 
2 343.12 96.97 SEC 0.98 0.29 0 0 22HA8 st=20 10.92 1550 

3 2046 1489 SPC 9.35 -2.05 2.3 -9.8 29.55 st=20cm   
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Niveau : 2
eme

,3
eme

 et 4
eme 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

  
 

 

Lt At At 

min 

Ac 

min 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
 
Ns 

  

voile 

2 1 

2006.6 162.7 

SEC 4.21 2.96 0 0  

 

11 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

31.12 

 

 

29.4 

4HA16+8HA14  

st=10 

 

 

288.3 

 

 

11.1 

14HA10  

 

0.8 

 

 

0.57 

  

2.3 

2 331.94 173.7 SPC 1.26 -0.07 2.65 -2.6 22HA8st=20 10.92 1408.3 

3 1840.3 886.5 SPC 6.68 -0.11 2.76 -14 31.4 st=20cm   

3 1 1765 141.5 SEC 3.69 2.61 0 0  

 

9.4 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

27.76 

 

 

29.4 

12HA14   st=10  

 

216.25 

 

 

9.86 

14HA10  

 

0.6 

 

 

0.43 

  2.1 

2 318.45 220.3 SPC 1.47 -0.27 2.34 -2 22HA8 st=20 10.92 1258.5 

3 1622.4 630.6 SEC 5.31 0.48 0 0 29.55 st=20cm   

4 1 1517.4 162.9 SEC 3.33 2.09 0 0  

 

8.8 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

26.64 

 

 

29.4 

12HA14   st=10  

 

212.65 

 

 

8.18 

14HA10  

 

0.59 

 

 

0.42 

  1.8 

2 299.81 243.4 SPC 1.47 -0.4 2.2 -1.6 22HA8 st=20 10.92 1101.8 

3 420.84 597.9 SPC 3.04 -1.54 1.86 -0.3 29.55 st=20cm   
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Niveau : 5
eme

,6
eme

 et 7
eme 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

  
 

 

Lt At At 

min 

Ac 

min 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
Ns  

 

  

voile 

5 1 1291.3 71.93 SEC 2.58 2.03 0 0  

 

9.6 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

28.32 

 

 

29.4 

12HA14  st=10  

 

246.99 

 

 

9.5 

14HA10  

 

0.68 

 

 

0.48 

   

 

1.6 
2 276.54 247.6 SPC 1.44 -0.45 2.13 2.13 22HA8 st=20 10.92 941.83 

3 1122.2 723.5 SPC 4.77 -0.76 2.41 2.41 29.55 st=20cm   

6 1 1069.4 35.17 SEC 2.04 1.78 0 0  

 

8.7 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

24.64 

 

 

29.4 

12HA14  st=10  

 

192.82 

 

 

7.42 

14HA10  

 

0.53 

 

 

0.37 

   

 

1.3 
2 242.7 255 SPC 1.41 -0.54 2.02 -0.7 22HA8 st=20 10.92 779.87 

3 907.45 769.2 SPC 4.56 -1.32 2.17 -4.1 29.55 st=20cm   

7 1 842.41 27.07 SEC 1.61 1.4 0 0  

 

7.8 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

24.64 

 

 

29.4 

12HA14  st=10  

 

149.25 

 

 

5.74 

14HA10  

 

0.41 

 

 

0.3 

   

 

1 
2 198.17 236.2 SPC 1.26 -0.55 1.95 -0.4 22HA8st=20 10.92 614.26 

3 249.65 741.9 SPC 3.28 -2.39 1.62 3.81 29.55 st=20cm   
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Niveau : 8
eme

,9
eme

 et 10
eme 

 

 

 

Niv cas Nu Mu 
obs  

 

  
 

 

Lt At At 

min 

Ac 

min 

Ac 

adop 

At Atmin A adop T Avj 
Ah/nappe  

 

 

 

  
Ns  

 

  

voile 

8 1 611.89 29.46 SEC 1.21 0.98 0 0  

 

8 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

25.04 

 

 

29.4 

12HA14  st=10  

 

90.35 

 

 

3.47 

14HA10  

 

0.25 

 

 

0.18 

   

 

0.7 
2 142.42 156.1 SPC 0.85 -0.34 2 -0.4 22HA8 st=20 10.92 446.12 

3 179.8 579.6 SPC 2.54 -1.9 1.6 3.14 29.55 st=20cm   

9 1 370.1 26.35 SEC 0.76 0.56 0 0  

 

7.5 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

24.08 

 

 

29.4 

12HA14 st=10  

 

84.71 

 

 

3.26 

14HA10  

 

0.23 

 

 

0.16 

   

 

0.4 
2 73.72 99.52 SPC 0.51 -0.25 1.88 -0 22HA8 st=20 10.92 269.77 

3 85.72 422.5 SPC 1.77 -1.41 1.53 2.84 29.55 st=20cm   

10 1 164.32 30.64 SEC 0.41 0.18 0 0  

 

6.4 

 

 

4.5 

 

 

11.1 

 

 

21.84 

 

 

29.4 

12HA14  st=10  

 

56.24 

 

 

2.16 

14HA10  

 

0.16 

 

 

0.11 

   

 

0.2 
2 17.19 57.58 SPC 0.25 -0.19 1.6 0.31 22HA8 st=20 10.92 120.34 

3 42.57 267.4 SPC 1.1 -0.95 1.5 1.94 29.55 st=20cm   
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Voile périphérique : 

Toute structure ayant un vide au dessous de niveau de base formée des poteaux courts (vide 

sanitaires) doit ceinturer  cette ossature d’un voile périphérique d’une manière continue entre les 

fondations et le niveau de base. 

 

Le dimensionnement minimum réglementaire (RPA): 

    ≥ 15 cm. 

On opte pour     = 20 cm. 

 

Le ferraillage : 

Le calcul se ferra pour une bonde de 1m de largeur suivant les deux sens.  

 

 

Le pourcentage minimum des armatures : est de 0.10 % dans les deux sens horizontal et 

vertical. 

Sens x-x : 

    
    = 

             

   
 = 

                

   
 = 2cm². 

On prend 5 HA8/ml espacées de     = 20 cm/ml    

Donc:     
     = 2.51 cm². 

 

Sens y-y : 

    
    = 

             

   
 = 

                

   
 = 2cm². 

On prend 5 HA8/ml espacées de     = 20 cm/ml    

Donc:     
     = 2.51 cm². 

 

NB : Les armatures sont constituées de deux nappes. 
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Schémas de ferraillage du voile VL1 sur tous les niveaux. 

Du SS2 au 1er, du 3eme 10eme 

Niveau 2 

Schémas de ferraillage du voile VT3  
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VII.1 Introduction : 

 Le mur de soutènement sera  au niveau de l’infrastructure pour reprendre les charges 

provenant de la poussée des terres. 

 L’épaisseur minimale exigée par le RPA 2003 (Article 10.1.2) est emin= 15 cm, dans 

notre cas on optera pour une épaisseur de 20 cm. 

 Le mur assure un chaînage de la structure et forme un caisson rigide et indéformable, 

il permet alors de remplir avec les fondations les fonctions suivantes : 

 - Réaliser l’encastrement de la structure dans le sol. 

 - Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations. 

 - Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la superstructure. 

 

VII.2 Méthodes de calcul :              

 Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalles encastrées au niveau de la 

fondation et simplement appuyées sur les portiques. On effectuera le calcul pour une bande de 

1m de largeur à l’état d’équilibre au repos et sous l’effet dynamique et on opte pour le 

ferraillage le plus défavorable. 

 

VII.3 Prescription du RPA 2003 : 

    a. Article 10.4.3 : 

 La poussée active dynamique globale qui s’exerce à l’arrière du mur est égale à : 

pad =   21
2

1
HKK vad   , appliqué horizontalement à 

2

H
 au dessus de la base de la 

base du mur . 

Avec : 

            Kad : coefficient de la poussée dynamique donnée par : 

  Kad = 
   

2

2

2

coscos

sinsin
1

cos

cos



















          

Avec : 

               : Poids volumique du sol du remblai. 

               : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion. 

                : Angle de la surface du remblai sue l’horizontal. 

              H : Hauteur de la paroi verticale à l’arrière du mur sur laquelle s’exerce pad 

            
 v

h

k

k
arctg




1
:  

            kh = A=0.15 : coefficient d’accélération de zone ( Art 10.4.2) 

              kv = hk 3,0  Contrainte vertical (Art 10.4.2) 

    b. Art 10.4.6 : 

              Lorsque le remblai supporte une surcharge verticale uniforme « q », la poussée 

dynamique est égale à : 

Pad (q) = kad  (1 kad) 
cos

qH


 , appliquée horizontalement à 

2

H
 au dessus de la base                                            

du mur. 
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 caractéristiques du sol : 

 -Poids spécifique :   = 18 KN / m
3
 

- Angle de frottement  = 30° 

- Cohésion C = 0  

 

              

 

 

 

 

 

   

 

   

 

Le panneau  (P1)   à  considérer dans les calculs pour une bande de 1 m 

 

     

  

 

 

 

 

 

 

  

 

                                                                                    

 

VII.4 Détermination des sollicitations : 

 Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 

:h Contrainte horizontale. 

:v Contrainte verticale. 

Calcul de l’état d’équilibre aux repos : 

vh k   0  :  

A)  à l’ELU : 

Lx=3.06m 

                        

1m 

1m 

1m 

Ly=4.5m 

                        

1m 

q = 10KN/ m
2 

3/18 mKN  

 30

C = 0 

Figure VII.1 : caractéristiques du sol  

 

P1 
P2 

3.06 m 3.06 m 

Figure VII.2 :Schémas statiques  
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    0
1,35 1,5

h
k H q        

  Avec : 

             K0 : Coefficient de la poussée des terres au repos  

            q : Surcharge 

       
 

 
 
 

 
      

   

 
 
  

 
        

                               ; 

       
                           ; 

           
                                           . 

          
                                              

 

 

 

                                                                                                  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

B)- ELS: 

                    ; 

       
                     ; 

           
                                  . 

          
                                  . 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

4.95kn/m² 

3.06 m 

54.51kN/m² 

29.75kN/m² 

6.12 m 

0 m 

Figure VII.3  Diagrammes des contraintes à l’ELU 

0 m 

3.06 m 

6.12 

m 

3.33kn/m

² 

21.67kn/m² 

40.01 

kn/m² 

Figure VII.4 : Diagrammes des contraintes l’ELS 
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C)- Calcul dynamique : 

 

                                                   
 

kad = 
   

2

2

2

coscos

sinsin
1

cos

cos



















                                                           

 kh =A = 0.15 : coefficient d’accélération de zone (Art10.4.2) 

kv = 0.045 

v

h

k

k
arctg




1
 = 8.92° 

0  

kad = 0.43 

 

 

=    Kad× (1 + Kv )× γ× h 

 

Pour H = 0 m 0 h KN/m
2 

Pour H = 3.06 m  h 24.75 KN/m
2 

 Pour H = 6.12m  h 51.8 KN/m
2 

 

 

d)  Charges moyennes à considérer dans les calculs pour une bande de 1 m 

 

ELU:    
          

 
     

               

 
           . 

 

ELS :.    
          

 
     

               

 
            . 

 

Dyn :    
          

 
     

              

 
           . 

 

   Conclusion : 

La charge maximale à prendre en compte dans le calcul est celle déterminée en calcul ELU 

 

qmax  =     47.9 KN/ml 

 

VII.5 Ferraillage du mur plaque : 

1. Méthode de calcul : 

       La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 

encastrés sur 4 appuis. 

 

2. Détermination des moments : 

       L’appui peut assurer un encastrement partiel et pour tenir compte de la continuité de la 

dalle, les moments seront affectés des coefficients suivants : 

 Moment en travée : 0,85. 

  Moment d’encastrement sur les grands cotés 

  vvadh kk   1

  vvadh kk   1

0 m 

-3.06m 

-6.12m 

24.75kN/m² 

51.8kN/m² 

0kN/m² 

Figure VII.5 :Diagrammes des contraintes dynamiques 
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- 0,3 → appui de rive. 

- 0,5 → autre appui. 

Identification des panneaux : 

 lx = 3,06 m 

 ly = 4.5 m 

ρ=
  

  
 =

    

   
 = 0.68    ˃    0.4    La dalle travaille dans les deux sens. 

a) ELU    

  x  =0.0707 

                    ρ =0.68                      

                                                        y = 0.408 

 

M0x =  x. qu. lx
2
 = 0.0707×47.9×(3.06)

2
 = 31.71 kN.m 

M0y =  y . M0x = 0.408×31.71 = 12.94 kN.m 

 Correction des moments : 

Dans le sens X-X :  

            Aux appuis :    Mua = 0.5 M0x =15.86 kN .m 

             En travée     :   Mut  = 0.85 M0x = 26.95 kN .m 

Dans le sens Y-Y :  

            Aux appuis :    Mua = 0.5 M0y =6.47 kN .m 

             En travée     :   Mut  = 0.85 M0y = 11 kN .m 

b) ELS 

  x  =0.0766 

                    ρ =0.68 

  y = 0.563 

 

M0x =  x. qu. lx
2
 = 0.0766×35.03×(3.06)

2
 = 25.13 kN.m 

M0y =  y . M0x = 0.563×25.13 = 14.15 kN.m 

 Correction des moments : 

Dans le sens X-X :  

           Aux appuis :    Msa = 0.5 M0x =12.57 kN .m 

           En travée     :   Mst  = 0.85 M0x = 21.36 kN .m 
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Dans le sens Y-Y :  

Aux appuis :    Mas = 0.5 M0y =7.08 kN .m 

En travée     :   Mts  = 0.85 M0y = 12.03 kN .m 

3. Détermination des armatures à l’ELU: 

 H = 20 cm 

 d = 17  cm 

 b = 100 cm 20 

 
bc

u

b
fbd

M

²
  100 

 As = 
  

     
  

Amin = 0,10%.B = 2 cm²              (RPA 2003/ART 10.1.2) 

 

Le résumé du calcul sera donné dans le tableau suivant: 

Sens X-X : 

 Travées Appuis 

Mu (KN.m) 26.95 15.18 

b  0.065 0.037 

  0.966 0.9815 

Acal (cm²) 4.71 2.62 

Amin (cm²) 2.00 2.00 

Aadop (cm) 5.65 5.65 

Choix des barres 5HA12 5HA12 

 Espacement (cm) 25 25 

 

Sens Y-Y : 

 Travées Appuis 

Mu (KN.m) 11 6.47 

b  0.027 0.016 

  0.9865 0.992 

Acal (cm²) 1.88 1.103 

Amin (cm²) 2.00 2.00 

Aadop (cm) 3.92 3.92 

Choix des barres 5HA10 5HA10 

 Espacement (cm) 25 25 
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VII.6 Vérification à l’ELS : 

 Vérification des contraintes dans le béton 

On doit vérifier que:       ≤         =15MPa 

 

    = 
   

  
    avec      = 

   

        
  

ρ = 
      

   
     

        

      
 =0.23 ρ = 0.23  →    

 
                   

 Vérification des contraintes dans le béton 

sens   Ms(max) Asu ρ1 ß1 K σs 
(Mpa) 

σbc(Mpa) 

x_x appuis 12.57 5.65 0.332 0.91 0.0246 143.812 3.538 

x_x travee 21.36 5.65 0.332 0.91 0.0246 244.378 6.012 

y_y appuis 7.08 3.92 0.231 0.923 0.0200 115.106 2.304 

y_y travee 12.03 3.92 0.231 0.923 0.0200 195.582 3.912 

 

Conclusion : Les contraintes dans le béton sont vérifiées. 
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VIII.1. Introduction : 

         Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour rôle la transmission des 

charges de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des 

semelles reposant sur le sol  radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des 

semelles sur pieux et puits). 

Dans le cas le plus générale un élément  de la structure peut transmettre à sa fondation : 

- Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs 

extrêmes.  

-Une force horizontale : résultant de l’action sismique, qui peut être variable en grandeur et 

en direction. 

- Un moment qui peut être exercé dans de différents plans. 

 On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la 

résistance aux sollicitations extérieures : 

 Fondations superficielles : 

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique sont : 

 Les semelles continues sous murs, 

 Les semelles continues sous poteaux, 

 Les semelles isolées, 

 Les radiers. 

 Fondations profondes : 

     Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante, les principaux 

types de fondations profondes sont : 

 Les semelles sur pieux  

 Les semelles sur puits 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible capacité portante. 

 

VIII.2. Choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

- La nature de l’ouvrage à fonder 

- La nature du terrain et sa résistance  

- Profondeur du bon sol  

- Le tassement du sol. 
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VIII.3. Etude du sol de fondation : 

        Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, qui 

nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. 

Une étude préalable du sol nous a donné les résultats suivants : 

 La contrainte admissible du sol est barsol 2  

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

Etant donné la nature du sol d’assise on choisit les fondations superficielles 

 

VIII.4. Dimensionnement :  

VIII.4.1 Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles :  

 

 
L

N
B

LB

QG

S

N

sol

s
sol










  

sol : Capacité portante du sol  

B : Largeur de la semelle ; 

G et Q : charge et surcharge à la base du voile ; 

L : longueur de la semelle sous voile ; 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci – dessous : 

 

 

Voile 

 

 
 

 
 

σsol  
 

 
 VL1 1884.4 1.78 200 5.88 10.47 

VL2 1571.53 1.71 200 5.11 8.73 

VL3 1571.52 1.71 200 5.11 8.75 

VL4 1884.43 1.78 200 5.88 10.47 

VL5 1360.77 1.78 200 4.25 7.56 

VL6 1360.77 1.78 200 4.25 7.56 

Somme        53.52 

 

 

 

 

serN )(mL )(mB )( 2mBLS 

Tableau VIII.1 : Surface des semelles filantes sous les voiles sens x-x 
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La surface des semelles filantes sous les voiles est :
 

252.53 mSV    
 

 

voile 
serN  )(mL  σsol )(mB  )( 2mBLS   

VT1 1879.51 2.63 200 4.35 10.44 

VT2 1900.65 3.03 200 3.77 10.56 

VT3 1900.69 3.03 200 3.77 10.56 

VT4 1879.49 2.63 200 4.35 10.44 

Somme     42.00 

 

Tableau VIII.2: Surface des semelles filantes sous les voiles sens y-y  

 

La surface des semelles filantes sous les voiles est :
 

200.42 mSV    
 

VIII.4.2 Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux   

a) Hypothèse de calcul : 

Une semelle 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. 

b) Etape de calcul : 

- Détermination de la résultante des charges  iNR  

- Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces : 

                             
 


i

iii

N

MeN
e

 

 
 

                   Répartition trapézoïdale de charge   

                  Répartition triangulaire de charge   

 

 

 

 














6

6

L
e

L
e

Si



       CHAPITRE  VIII                                        Etude de l’infrastructure 
 

 

224 

Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles : 

 

Poteau )(kNQGN 

 

)(mei

 

).( mkNeN i  ).(inf mkNM   

 

C24 910.05 7.05 6415.8525 -0.536 

C21 1477.6 2.96 4373.696 0.7 

C20 1266.74 -1.55 -1963.447 1.012 

C19 998.23 -3.6 -3593.628 0.16 

C34 1147.59 -7.05 -8090.51 -0.75 

somme 5800.21 / -2858.036 0.586 

 

 

              La répartition de charge est trapézoïdale  

 

 
mkN

L

e

L

N
q l /3.368

1.14

492.03
1

1.14

21.58003
14/ 







 









  

 Détermination de la largeur de la semelle : 

 
m

q
B

sol

l
84.1

200

3.3684/



 

On aura donc : 2944.2584.1 mLS x   

Sachant que mLx 1.14  

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : nSS p 
 

277.1034944.25 mS p 
 

23.19952.9577.103 mSSS VPt   

La surface totale de la structure :
 

279.303 mSst   

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :
 

%60.65100
79.303

3.199


st

t

S

S
 

Conclusion : 

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 % de la surface totale de la base du bâtiment, 

pour cela nous optons pour un radier général. 

 35.2492.0e

Tableau VIII.3 : Calcul de l’excentricité 
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VIII.5. Etude du radier général : 

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. 

Le radier est : 

 Rigide en son plan horizontal  

 Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire) ; 

 Facilité le coffrage  

 Rapidité d'exécution  

VIII.5.1 Pré dimensionnement du radier  

Pour le pré dimensionnement du radier, on a trois conditions à vérifier 

1) Selon la condition d’épaisseur minimale :  

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm. 

       2) Selon la condition forfaitaire : 

a) Sous voiles : 

           58

maxmax L
h

L
 12075

5

600

8

600
 hh  

         h    : Épaisseur du radier. 

         maxL  : Distance entre deux voiles successifs.  

          D’après ces conditions l’épaisseur du radier doit être supérieur à hradier = 90cm. 

b) Sous poteaux : 

 

Le tablier : La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

20

L
h max

d  ,   Avec un minimum de 25 cm  

mhd 25,27
20

542
    ;   On prend   cmhd 30

 

La nervure : Elles doivent vérifier  

                   10

maxL
hnervure    
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                cmhcmh nervurenervure 802,54
10

542
  

56327,04,0  nervurenervure bhbh         on prend cmbnervure 50  

3) condition de longueur élastique : 

max
4

24
L

bK

EI
Le







 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le 

radier est rigide s’il vérifié : 3

4

maxmax

32
àconduit  qui Ce

2 E

K
LhLL e
















 

Avec : 

Le : longueur élastique. 

I : inertie de la section du radier (bonde de 1 m)  avec 









12

3bh
I  

K : Coefficient de raideur de sol ; K = 40 MPa pour un sol moyen. 

      E : Module Young pour un chargement de longue durée. E = 10819 MPa     

 

mh 15.1
10819

403
42.5

2
3

4















 

          D’après ces conditions l’épaisseur du radier doit être supérieur à hradier = 115cm 

 Largeur de la nervure: 

  prendon 5.80467,04,0  hhbh radiernervureradier  
cmbnervure 50  

 Conclusion : 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 

cmhnervure 115 ………………… Hauteur de la nervure  

cmhd 30 …………………… …Hauteur de la dalle 

cmbnervure 50 …………………...Largeur de la nervure 

VIII.5.2 Détermination de la surface nécessaire du radier :  

Pour déterminer cette surface on a besoin de charges permanentes et de charges d’exploitation 

qui sont obtenu a partir de logiciel ETABS .  
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1) Poids de la superstructure : 

Charges permanentes kNGbat 25.40277 . 

Charges d’exploitation kNQbat 99.6498  

2) Combinaisons d’actions : 

 









kNQGNELS

kNQGNELU

batbats

batbatU

24.467767.81827.45363

77.6412299.64985.125.4027735.15.135.1
 

 

Donc

  2

2

sol

s
rad

2

sol

U
rad

06.241233.88;241.06max

m233.88
200

24.46776N
S:E

m241.06
20033.1

77.64122

1.33

N
S:E

mS

LS

LU

rad 
























 

Remarque  

On remarque que la surface totale du bâtiment Sst est supérieure à la surface nécessaire du 

radier  22 06.24179.303 mSmS radst  , dans ce cas on opte juste pour un débord minimal 

que nous imposent les règles de BAEL, et il sera calculé comme suit : 

 

mcm
h

L nervure

déb 5.5730;
2

115
max30;

2
max 

















  

On ajoute au radier un débord de cmLdéb 60 dans les quatre sens. 

Donc on aura une surface totale du radier : débstrad SSS   

  217.35326.005.429.915.2379.303 mSrad 
 

 

VIII.5.3 Calcul des sollicitations à la base du radier 

1) Poids total du radier : 

 

flottante dalle ladu  poids (T.V.O) de poids+nervures des poids+du tablier poids= Poids radier 

 

kNhS bdrad 77.26482530.017.353du tablier Poids    
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 

   
   

























kN

nLhhb bdnervnerv

03.199825
255.70315.15.0695.133.015.15.0

29.930.015.15.0315.2330.015.15.0nervures des Poids



 

        kNhhS bdradnerv 26.41082530.015.184.15917.353S(T.V.O) de Poids rad  

 

Avec : 284.159
5.025

03.1998
mSnerv 


  

     kNeS bpnerv 33.483251.084.15917.353Sflottante dalle ladu  Poids rad    

        kNG totrad 39.923833.48326.410803.199877.2648Poidsradier   

2) Surcharge d’exploitation 

Surcharge du bâtiment : kNQbat 99.6498
 

 Surcharge du radier: kNQrad 93.88217.3535.2 
 

3) Poids total de la structure : 

kNGGG Suptotradiertot 64.4951525.4027739.9238   

kNQQQ battotradiertot 92.738199.649893.882  . 

4) Combinaison d’action : 

   








kNQGNELS

kNQGNELU

tottots

ottottU

56.5689792.738164.49515

28.6067492.73815.164.4951535.15.135.1

 

VIII.5.4 Calcul des caractéristiques géométriques du radier : 

1) Centre de gravité du radier : 

 

m
S

YS
Ym

S

XS
X

I

II

G

I

II

G 12.5;98.11 






 
Avec : 

Si : Aire du panneau considéré. 

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 
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2) Moment d’inertie du radier : 

 

   42
29.6093 mYYSII Giixixx   

   42
69.16400 mXXSII Giiyiyy 

 

VIII.5.5 Vérifications :  

1) Vérification de contrainte de cisaillement : (BAEL91/Art A.5.1, 211) 

 

On doit vérifier :            MPaMpaf
bd

T
c

b

u

u

u 5.24,
15.0

min 28

max













  

       Avec : cmhdcmb d 27309.09.0;100 
 

kN
L

S

bNLq
T

rad

u
u 57.465

2

42.5

17.353

00.128.60674

22

maxmaxmax 








  

MPau 72.1
2701000

1057.465 3







 
                               

verifiéeconditionMPaMPa uu .........................................5.272.1  
 

2) 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 sismique « M »rapporté à la base du radier tel que : 

                      
hTMM  00  

Avec : 

M0: Moment sismique à la base du bâtiment. 

T0 : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

h : Profondeur de l’infrastructure (dalle + nervure). 
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Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 

 

                4

3 21 



m

 

On doit vérifier les conditions suivantes : 

A L’ELU :
 sol

u

m 


 33.1
4

3 21 


  

A L’ELS : sol

s

m 


 



4

3 21  

Avec   : V
I

M

S

N

radier


2,1

 

Tel que V: distance entre le centre de gravite du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier 

   
kNNu 28.60674

       
kNNs 56.56897  

 Sens longitudinal :
 

mkNM x .277.6377315.186.3220288.60069   

A l’ELU : 

2

1 /13.219175.12
69.16400

277.63773

17.353

28.60674
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

u   

2

2 /45.124175.12
69.16400

277.63773

17.353

28.60674
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

u 

 

         

vérifiéeconditionmkNmkNu

m ........../26620033.1/46.195
4

45.12413.2193 22 


  

A l’ELS: 

2

1 /18.209175.12
69.16400

277.63773

17.353

56.56897
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

s   

2

2 /016.113175.12
69.16400

277.63773

17.353

56.56867
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

s 
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vérifiéeconditionmkNmkNs

m ..................../200/14.185
4

016.113184.2093 22 


  

 Sens transversal : mkNM y .6.7279415.179.3307638.68990   

A l’ELU : 

2

1 /85.25612.7
29.6093

6.72794

17.353

28.60674
mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

u 

2/73.8612.7
29.6093

6.72794

17.353

28.60674
2 mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

u 
   

vérifiéeconditionmkNmkNu

m .............../26620033.1/32.214
4

73.8685.2563 22 


  

A l’ELS: 

2

1 /16.23212.7
29.6093

6.72794

17.353

56.56897
mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

s   

2

2 /04.6212.7
29.6093

6.72794

17.353

56.56897
mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

s 

 

          
vérifiéeconditionmkNmkNs

m ................/200/63.189
4

04.6216.2323 22 


  

3) Vérification au poinçonnement (BAEL91 Art A.5.2,42) 

Dans le cas des surfaces large, cas du radier, il ya un risque de poinçonnement du poteau et 

des voiles sur cette dalle qui a lieu de vérifier  

        
b

cC fh



 28045.0 
          ''2 baC 

 

Avec :

 
Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau ou le voile tiré a partir du l’logiciel ETABS   

C  : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

a’ : Epaisseur du voile ou du poteau. 

b’ : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 
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Figure VIII.1 : Périmètre utile des voiles et des poteaux 

Calcul du périmètre utile C  
Poteaux :        mhbabaC 4.590.0245.045.02222 ''   

Voile :        mhbabaC 690.0212.02222 ''   

 

 Vérification pour les poteaux : 

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité. 

vérifiéeconditionkN
fh

kNN
b

cC
u ................5.4657

045.0
87.2029 28 








 

 Vérification pour les Voile : 

vérifiéeconditionkN
fh

kNN
b

cC
u ................5175

045.0
16.2601 28 








 

VIII.6.Ferraillage de la dalle  

La dalle sera considérée comme un ensemble de dalle continue, Soumis à un chargement 

uniforme encastré sur quatre cotés. 

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 sollicite. 

 

 

a) Identification du panneau le plus sollicité 

. 8.0
45.5

35.4


y

x

l

l
  

 

sens.deux  les danstravailledalle la14.0    
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Le poids du radier est entièrement repris par le sol, nous allons soustraire la contrainte due au 

propre de ce dernier de la contrainte moyenne maximale. 

s

m

u

m et   : Contrainte moyenne déjà calculer      

A l’ELU 

2/76.166
17.353

22.13796
32.214 mkN

S

N
q

rad

raduu

mu   

A l’ELS 

2/97.160
17.353

32.10121
63.189 mkN

S

N
q

rad

radss

ms 

 

b) Calcul des armatures à l’ELU  










595.0

0565.0
8.00

y

x






 

Evaluation des moments Mx , My 

mkNlqM xuXx
.28.17835.476.1660565.0 22

0  
 
 

 
mkNMM xyy
.08.10681.167595.000  

 

Afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter 

aux moments isostatiques par les coefficients réducteurs suivants : 

85.0 : Pour les moments en travées,  

5.0 : Pour les moments sur appuis intermédiaires, 

3.0 : Pour les moments sur appuis de rive. 

 Moments sur appuis intermédiaire  

                     









mkNM

mkNM

ya

xa

.04.5308.1065.0

.14.8928.1785.0

 

 
Moments sur appuis de rive :

 

                    









mkNM

mkNM

ya

xa

.824.3108.1063.0

.484.5328.1783.0
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 Moments en travée : 

               









mkNM

mkNM

yt

xt

.168.9008.10685.0

.538.15128.17885.0

 
c) Ferraillage longitudinal suivant x-x : 

 Sur appuis : 

SSA
fdb

M

bu

ax
x 







 392.008.0

2.1428100

1014.89
2

3

2
  

Du tableau : 958.008.0  x  

2
2

55.9
8.3428958.0

1014.89
cm

d

M
A

st

ax
ax 










 

Soit : mlcmHA /18.10147 2 avec un espacement de 17cm 

 En travée : 

SSA
fdb

M

bu

tx
x 







 392.0136.0

2.1428100

10538.151
2

3

2
  

Du tableau : 927.0136.0  x  

2
2

77.16
8.3428927.0

10538.151
cm

d

M
A

st

tx
ax 










 

Soit : mlcmHA /09.18169 2 avec un espacement de 12.5 cm 

d) Ferraillage longitudinal suivant y-y : 

 Sur appuis : 

SSA
fdb

M

bu

ay

y 






 392.0048.0

2.1428100

1004.53
2

3

2
  

Du tableau : 975.0048.0   y  

2
2

58.5
8.3428975.0

1004.53
cm

d

M
A

st

ay

ay 









 

Soit : mlcmHA /78.6126 2 avec un espacement de 20cm 
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 En travée : 

SSA
fdb

M

bu

ty

y 






 392.0080.0

2.1428100

10168.90
2

3

2
  

Du tableau : 958.008.0  y  

2
2

65.9
8.3428958.0

10168.90
cm

d

M
A

st

ty

ty 









 

Soit : mlcmHA /18.10129 2 avec un espacement de 12.5 cm 

e) Vérification a l’ELU 

 

 Condition de non fragilité : 








 


2

3
0min


 hbA  

0  : Taux d’aciers minimal égal à 0.8 ‰ pour les HA FeE400. 

2

min 66.2
2

78.03
301000008.0 cmA 







 


 

Sens xx : 

2

min

2

2

min

2

66.209.18

66.218.10

cmAcmA

cmAcmA

t

u

a

u





 

Sens yy : 

2

min

2

2

min

2

66.218.10

66.278.6

cmAcmA

cmAcmA

t

u

a

u




 

 Vérification des espacements : (RPA art 8.2, 42) 

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous, 

dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle 

 
Sens xx :

      
 

   

vérifiéeconditioncmcmS

cmcmScmhS

t

tt

.............................3317

3333,303min33,3min




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 Sens yy : 

       

   

vérifiéeconditioncmcmS

cmcmScmhS

t

tt

.............................3320

3333,303min33,3min





 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

u

u

u
db

V
 


  

kN
lq

V
yu

u 42.454
2

45.576.166

2






  

MPau 63.1
28.01

1042.454 3









  

  MPaMPaMPafcju 5.24;5.2min4;
5.1

15.0
min 










 

                MPaMPa uu 5.263.1    

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

f) Vérifications à l’ELS  

Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la direction la 

plus sollicitée. 

                        









710.0

0632.0
8.0

y

x






 

 Evaluation des moments Mx, My 

mkNlqM xsXx
.5.19235.497.1600632.0 22

0  
   

 
mkNMM xyy
.67.1365.192710.000    

 

 .62.16337.18785.0à en travée Moments

.25.965.1925.0à appuissur  Moments













mkNM

mkNM

xt

xa

 

 .17.11667.13685.0à en travée Moments

.33.6867.1365.0à appuissur  Moments













mkNM

mkNM

yt

ya
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 Vérification de la contrainte de compression dans le béton : 

MPa
K

bc

st

cb 15 


  

63.0
28100

09.18100100
1 











db

Ast  

73.27883.063.0 111  Ket  

MPa
Ad

M

tx

s

tx
st 27.365

1009.1828.0883.0

1037.163
4

3

1















  

 vérifiéeconditionMPaMPa bccb ................15172.13
73.27

27.365
   

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à faire. 

Conclusion : 

Le ferraillage adopté pour la dalle du radier est donné dans le tableau ci-dessous : 

 Sens XX Sens YY 

En appuis 7HA14 6HA12 

En travée 9HA16 9HA12 

 

 VIII.7.Ferraillage de débord :  

 

Le débord doit être calculé comme une console encastrée  

au niveau du radier, du moment qu’il est moins charger par  

rapport  a la dalle et la nervure  donc nous n’avons qu’a prolonger 

 les armatures du panneau au débord. 

 

 

 

 

 

60 cm 

      Figure VIII.2 : Schéma statique du débord. 
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VIII.8. Ferraillage de la nervure : 

La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis ; soumises aux 

charges des dalles et de la réaction du sol ;qui se transmises aux nervures sous forme de 

charges triangulaires et trapézoïdales. 

Pour le calcul des efforts internes maximums, on ramènera ces types de chargement 

à des répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 

Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme rectangulaire qui 

donnerait le même moment (Lm) et le même effort tranchant (Lt) que le diagramme 

trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 

 

 Cas de chargement trapézoïdal : 

 

 

Figure VIII.3 :Présentation des chargements simplifiés. 

Effort tranchant :
 











4
5.0 x

xt LL


 

Moment fléchissant :
 
















4
5.0

2

x

xm LL


 

 Cas de chargement triangulaire : 

 1 xyx LL   

Effort tranchant :      xt LL  25.0  

Moment fléchissant : xm LL  333.0  
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a) Sens longitudinal : 

 

Figure VIII.4 : Schéma statique de la nervure 

 Diagrammes des efforts internes à l’ELU : 

 

Figure VIII.5 : Diagramme des moments fléchissant 

 

Figure VIII.6 : Diagramme des efforts tranchants 

 

 Diagrammes des efforts internes à l’ELS 

 

Figure VIII.7 : Diagramme des moments fléchissant 

 

 

Figure VIII.8 : Diagramme des efforts tranchants 
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b) Sens transversal : 

 

Figure VIII.9 : Schéma statique de la nervure 

 Diagrammes des efforts internes à L’ELU 

 

 

Figure VIII.10 : Diagramme des moments fléchissants  

 

Figure VIII.11 : Diagramme des efforts tranchants 

 

 Diagrammes des efforts internes à l’ELS 

 

Figure VIII.12 Diagramme des moments fléchissants 
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Figure VIII.13 : Diagramme des efforts tranchants 

VIII.8.1.Ferraillage de la nervure : 

 VIII.8.1.1.Armatures longitudinales 

 Le ferraillage se fera avec les moments max aux appuis et en travées : 

 Sens longitudinal X-X : 

mkNM a .743.769
max



              

mkNM t .843.437
max

  

En appuis : 

SSA
fdb

M

bu

a
x 







 392.0086.0

2.1411250

10743.769
2

3

2

max

  

Du tableau : 955.0086.0  x  

2
2max

68.20
8.34112955.0

10743.769
cm

d

M
A

st

a
ax 










 

Soit :      mlcmFIlHAchapHA /73.21205163 2  

 En travée : 

SSA
fdb

M

bu

t
x 







 392.0049.0

2.1411250

10843.437
2

3

2

max

  

Du tableau : 975.0049.0  x  

2
2

52.11
8.34112975.0

10843.437
cm

d

M
A

st

tx
tx 










 

Soit : mlcmFILHAchapHA /31,12145143 2  

 Sens transversal  suivant y-y : 

       

mkNM a .041.1094
max



         

mkNM t .628.597
max

  
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En  appuis : 

SSA
fdb

M

bu

a
y 







 392.0123.0

2.1411250

10041.1094
2

3

2

max

  

Du tableau : 935.0123.0  x  

2
2max

02.30
8.34112935.0

1004.1094
cm

d

M
A

st

a
ay 










 

Soit : mlcmFILHAchapHA /9.30206166 2  

En travée : 

SSA
fdb

M

bu

t

y 






 392.0063.0

2.1411250

10628.597
2

3

2

max

  

Du tableau : 9675.0063.0   y  

2
2max

05.15
8.341129675.0

10628.567
cm

d

M
A

st

t
ty 










 

Soit : mlcmFIlHAchapHA /08.16165163 2  

VIII.8.1.2.Vérifications à l’ELU  

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

 

 On doit vérifier la condition suivante :
    

228

min 762.6
400

1.21125023.023.0
cm

f

fdb
A

e

t 





  

 

- Sens longitudinal x-x : 

En travée :   vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.631.12 2

min

2   

En appuis : vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.673.21 2

min

2   
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- Sens transversal  suivant y-y : 

En travée :   vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.608.16 2

min

2   

En appuis : 9.30.......................762.69.30 2

min

2 vérifiéeconditioncmAcmAu 
 

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91.art A.5.1.21)  

 

On doit vérifier :
 

 u  

MPa
db

Tu
u 8.1

1120500

106.1008

.

3







 

En considérant que la fissuration est préjudiciable :
 

MPaMPa
f

db

T

b

cu

u 5.24;15.0min
.

28 













 

vérifiéeconditionMPaMPau .............5.28.1 
 

VIII.8.1.3Vérification a l’ELS  

On se dispensera des vérifications si la condition suivante est vérifiée : 

 

                      1002

1 28cf







 

 

- Sens longitudinal x-x 

En travée :   0628.0049.0  x  

03.1
658.423

843.437


S

U

M

M


 

vérifiéecondition.........266.0
100

25

2

103.1
0628.0 


  

En appuis : 1126.0086.0  x

 

03.1
92.744

743.769


S

U

M

M

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vérifiéecondition.........266.0
100

25

2

103.1
1126.0 




 

- Sens transversal  suivant y-y : 

 

En travée :   07875.0063.0   y  

03.1
348.578

628.597


s

u

M

M


 

vérifiéecondition.........266.0
100

25

2

103.1
07875.0 


  

 

En appuis :  16455.0123.0  x

 

033.1
872.1058

041.1094


s

u

M

M


 

vérifiéecondition.........266.0
100

25

2

103.1
16455.0 




 

La condition     
1002

1 28cf






   est vérifiée donc la vérification des contraintes dans le béton 

à l’E.L.S. n’est pas nécessaire 

 

VIII.8.1.2. Armatures transversales : 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003): 

 

 Zone nodale : 

       

cm8.61cm) 16.8 , cm (28.75min ,12x1.4
4

115
min12,

4
min 

















 

h
St  

                   
cm01:

max
tSsoit

 

 Zone courante   

 cmSsoitcmS tt 155.57
2

115 maxmax
  
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 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante 

           bSA tt  003.0  

vérifiéeconditioncmAt .cm².......9.23=A25.25015003.0
adopté

t

2min
  

VIII.8.1.3 Armatures de peau (BAEL/Art 8.3) : 

Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées partiellement à la 

fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale à 3cm
2
 par mètre 

de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction. 

En absence de ces armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors 

des zones armées. 

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de115 cm, la quantité d’armature de peau 

nécessaire est donc : 

paroisparcm
cm

Ap

2
2

3.160.2
15.11

3



  

 Soit donc 2HA12 avec As= 2.26 cm
2
/parois 

VIII.9 Etude de la deuxième base : 

Vu que notre structure présente un décrochement au niveau 0.00, il faut étudier une autre 

fondation sur laquelle reposeront les poteaux qui vont naitre à partir de ce niveau. 

VIII.9.1 Dimensionnement : 

 Semelle isolée : 

L’effort normal maximal sous le poteau C33 dans portique 3 est de 11701.84 kN. 

La contrainte du sol est 0.2 Mpa 

Largeur de la semelle isolée : 

   
  

    
  

           

   
       

 

 

 

 

 

 

B=2.55 

3.2 

1.27 

N 

B=2.55 

N 

1.27 

0.65 

cm 
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Vu que la distance entre deux semelle successive est petite, on passera à la semelle filante. 

VIII.9.2 Etude de la semelle filante sous poteaux: 

Dans ce cas de figure, les charge sont transmise de la super structure à la semelle par les 

poteaux. 

 Dimensionnement : 

1) Détermination de la résultante des charges : 

Charge a l’ELS : les effort normaux et les moments fléchissant sont tirés du logiciel ETABS 

Portique 3 

poteau N (kN) ei (m) Ni.ei Mi (kn.m) 

C32 959.3 -9.855 -9453.9 1.47 

C33 1170.84 -5.475 -6410.35 6.592 

C36 752.05 -2.275 -1710.9 2.88 

C37 751.86 2.275 1710.48 2.882 

C38 1169.21 5.475 6401.42 6.682 

C39 957.47 9.855 9435.86 1.477 

somme 5760.73 / 27.4 22 

 

 

Ei : excentricité de chaque poteau par rapport au centre de gravité de la semelle. 

                                      

2) Détermination de coordonnée de la résultante des charges : 

  
            

 
 

  
       

       
         

3) Détermination de la distribution par mètre linaire des sollicitations de la semelle : 

  
 

 
      Répartition trapézoïdale 

  
 

 
      Répartition triangulaire 

        
     

 
        Répartition trapézoïdale 

 

 

Tableau VIII.4 : excentricité 
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Largeur A : 

  
  

  

         
 

     

   
       

Soit A=1.5m 

4) Condition de rigidité : 

   

 
                            

      

 
           

 

                                              

                  

5) Evaluation du poids propre de la semelle : 

 Volume :                                 

 Poids propre :                                  

  
  

    

         
 

        

   
       

Donc on prend  A=1.6m 

VIII.9.3 Poutre de rigidité : 

 Hauteur :  

 

 
    

 

 
           

   

 
    

   

 
                   

Soit          

 Largeur : 

 

 
      

 

 
                       

Soit          

1.6m 

1 

2 
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VIII.9.4 Calcul des armatures a l’ELU : 

Le ferraillage des semelle se fait a l’ELU donc on doit extraire les efforts a l’ELU  

a) Ferraillage de la Semelle : 

      

 

  
            

 
 

         
     

 
        Répartition trapézoïdale 

           
       

     
    

        

     
                

           
       

     
    

        

     
              

        
  
 

       

     
    

        

     
                

                                

   
        

       
 

                     

         
            

Soit 5HA12=5.65 cm
2
   

 Espacement des armatures : 

   
    

   
                    avec n : nombre de barre 

   
       

   
           

Donc on prend st=20cm 

 

 

poteau N (kH) ei (m) Ni.ei Mi (kn.m) 

C32 1319.6 -9.855 -13004.66 1.19 

C33 1609.14 -5.475 -8810.05 3.469 

C36 1032.07 -2.275 -2348 2.42 

C37 1031.75 2.275 2347.2 2.422 

C38 1606.94 5.475 8798 3.545 

C39 1317.12 9.855 12980.2 1.192 

somme 7916.51 / 37.3 14.238 

Tableau VIII.5 : calcul de l’excentricité 
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 Armature de répartition : 

   
  

 
 

    

 
           

On opte pour une section de 5HA12 avec St=22 cm. 

b) Ferraillage de la poutre : 

                    

  
  
 

          

 
 

              

 
             

 Calcul du moment isostatique M0 : 

   
   

 
 

           

 
               

Pour tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on affecte les coefficients de 

corrections au moment statique (M0). 

 

 

 

 

Moment sur appuis :                         

Moment en travée :                     

Calcul du ferraillage : 

 Sur appuis 

  
  

       
 

          

             
        

                                                     

    
  

     
 

          

             
          

Soit Asa=5HA16fil+2HA12=12.31 cm
2
. 

 

 

 

0.5M0 0.5M0 

0.85M0 
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 En travée : 

  
  

       
 

       

             
       

                                                     

    
  

     
 

       

             
          

Soit Ast=5HA20fil+5HA12chap=21.35 cm
2
. 

VIII.9.5 Vérification à l’ELS : 

a) Contrainte limite dans le béton : 

On doit vérifier que :     
  

  
         

 Sur appuis 

   
     

  
 

         

       
      

Du tableau on tire :                                    

 En travée 

   
     

  
 

         

       
      

Du tableau on tire :                                     

 

  
  
 

       

 
                                           

Calcul des contraintes dans l’acier : 

 Sur appuis : 

   
      

      
 

        

               
        

 En travée : 

   
      

      
 

        

              
           

Contrainte dans le béton : 
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 Appuis :      
  

  
 

   

    
           

 Travée :     
  

  
 

      

     
         

b) Vérification au cisaillement : 

   
  
  

         
   

  
                         

   
    

 
=470.96 kn 

   
            

         
          

 Calcul des armatures transversales : 

1) Diamètres : 

       
 

  
 
 

  
            

  

  
 
  

  
            

                        

2) Espacement selon le RPA : 

 En zone nodale : 

       
 

 
                            

On prend : St = 10cm 

 En zone courante : 

   
 

 
       

On prend : St = 20 cm 

On choisira 2 cadre et 1  épingle  en                                 

 

 



Conclusion générale 
 

    Conclusion général : 

 

      Quand ce projet nous a été confié, Nous avions conscience de la grande tâche à la quelle 

nous avions affaire vu la géométrie complexe de la structure. Nous avons fait notre possible 

pour  bien mener ce travail. Apres les différentes étapes de calcul :   

- Nous avons   dimensionné la structure en respectant les formules,  en évitant le  

surdimensionnement des sections, ainsi l’aspect économique est pris en compte. 

 

- vu la forme de la structure, nous avons pu éviter la torsion dans le mode fondamental. 

 

 

- La modélisation nous a permis de comprendre le comportement de la structure vis-à-

vis de l’action sismique  en essayant d’éviter une période trop élevée en rigidifiant les 

éléments de contreventement en disposant les voiles d’une façon optimale. 

 

- Nous constatons qu’une bonne conception joue un rôle important dans l’étude génie 

civil. 

 

 

      Cette étude nous a permis de mettre en application les diverses connaissances acquises 

durant notre formation et de bien comprendre certain phénomènes et comportements, une    

interprétation approchée pour le résultat de l’analyse dynamique et d’acquérir l’essentiel 

pour la vie active. 

En fin nous  souhaitons que ce modeste travail  puisse servir. 
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