
 
    REPUBLIQUE  ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET POPULAIR E 
       Ministère de l’enseignement supérieur et de la recherche scientifique 
                                     Université Mouloud Mammeri deTizi ouzou 
                             Faculté du génie de la construction 
                                 Département de génie civil 
 

    
              En vue d’obtention du diplôme MASTER  en génie civil.  
                              Option : construction civile et industrielle.   
                              

 
 

Etude d’un bâtiment(R+6+S.S) à usage 
d’habitation et commercial en contreventement 

mixte avec l’application SAP.  
                          
 

 
                                           

 
 

  
  

 
  

 
 
  

 
 
 
 
 
 
 
 
 

             
                                                                                    
  
 
 

Dirigé par :  
M er  KACHI Med  Said  

   

Etudié par: 
  Melle DABOUZ Hayet 

                      

Promotion 2015/2016Promotion 2015/2016Promotion 2015/2016Promotion 2015/2016    



 
                         
 
 
 

 
 
 
 
 
      Nos vifs remerciements vont d’abord en premier lieu à notre 
Seigneur, Maitre de la science, de la sommité du savoir, Gardien Suprême 
des cieux, de la terre, des océans et de l’univers.    
  
                      En second lieu, mes chaleureuses félicitations à mon 
promoteur« M  monsieur kachi Mohamed Saïd» qui n’a ménagé aucun 
effort et qui a toujours  était présente à mes sollicitations, orienté et guidé 
mon travail de fin d’études. 
                      Ma reconnaissance va aussi à l’ensemble de nos éminents 
professeurs qui ont su avec professionnalisme et dévouement mener à bien 
leur noble tâche de la communication du savoir. 
 
                     Et enfin, je m’adresse ma profonde gratitude á tous les 
membres de l’honorable Jury qui auront á examiner et á apprécier á son 
juste titre ce modeste travail que je leurs soumette tout en les remerciant á 
l’avance.       
                 
                      
 
  Merci  
 
                                                                                                               D. HAYET  
           
 
 
 
 
 
 
  
  



 
 
 
 
 
                                         
 
 

 
 
 
 
 
 
 

                                   Ce modeste travail pour lequel j’ai peinée pendant de 
longue année et peut être donnée le meilleur de moi-même, je le dédie en 
premier lieu et à titre posthume, à la mémoire de mon père MOHAMMED. 
 
                         En second lieu à ma très chers maman DJEDJIGA qui m’a 
aidé et encouragé du début jusqu’à la fin c’est à elle que revienne tous les 
mérites. 
 
 
                         En troisième lieu, à mes frères et sœurs (Abd-Rezak ; Abd-
Laziz ; Lotfi ; Nassima ; Chahra ; Kahina) sans oublier bien sûr  tous les 
membres de ma famille sans exception aucune. 
 
                        Je tien également à faire ma dédicace à mon mari Khaled 
ainsi qu’a tout les membres de sa famille.   
                           
                      Sans oublier mes camarades et amies (surtout Amina et sa 
famille). 
 
 
 

K.DJILI  



 

 

 
 

 
 

Introduction générale. 

Chapitre I : Présentation de l’ouvrage et Caractéristiques  mécaniques  

                    des  matériaux………………………………………………02-11                                                                            

Chapitre II :  Pré dimensionnement des éléments………………………12-27 

Chapitre III : Calcul des éléments :  

� Calcul d’escaliers…..........................................................28-50 

� Acrotère…………………….……………………………52-61 

� Etude du balcon….............................................................62-67 

� Calcul des planches………………………………………68-96 

 

Chapitre IV :  Etude du contreventement ………………………………97-114                                                               

Chapitre  V : Modélisation de la structure et vérification de RPA……115-144 

Chapitre VI :  Ferraillages des éléments structuraux : 

� Ferraillage des poteaux…………………………………145-171 

�  Ferraillage des poutres………………………………….172-189 

� Ferraillage des voiles……………………………………190-204 

 

Chapitre VII :  Etude de l’infrastructure  ………………………………205-233                     

Chapitre VIII :  Etude du mur plaque……….. …………………………234-242 

Conclusion générale. 

Bibliographie 

 

 



 
INTRODUCTION GENERALE 

 
 
Le projet énoncé dans ce mémoire de fin d’études,  porte sur l’analyse structurale d’un bâtiment  qui 
propose une surface habitable de 475.26m²   (six niveaux hors sols, un niveau en sous-sols) destinée à 
accueillir des logements et des locaux commerciaux. Le projet en question sera implanté dans la 
wilaya de Tizi-Ouzou. 
 
L’ossature du  bâtiment sera entièrement réalisée en béton armé. L’étude de la stabilité verticale de 
l’ouvrage consiste au dimensionnement des éléments structuraux (portiques, dalles, voiles  et 
fondation). Pour ce faire, un calcul manuel de descente de charge sera effectué, sur la base de plans 
fournis par le bureau d’architecture. L’ensemble de ces calculs seront réalisés sur la base des normes 
de dimensionnement Algériennes. 
 
La stabilité horizontale de l’ouvrage est assurée par un système de contreventement en béton armé. 
Notre bâtiment (constitué à la base de portiques) dépasse 04 niveaux (ou 14 mètre), ainsi relativement 
à l’article 1.a du RPA 2003 ; il est impératif d’injecter des voiles de contreventement. Après une 
minutieuse étude au contreventement et en s’appuyant sur le règlement parasismique Algérien nous 
allons déterminer le type de contreventement approprié à cette structure. 
 
Une analyse dynamique, basée sur la méthode modale spectrale permettra de déterminer les effets 
engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentés au final par un spectre de réponse.  
 
La reconnaissance et étude de sol sur lequel sera implanté l’ouvrage sont fournies sous forme d’un 
rapport rédigé par le géotechnicien. L’exploitation de ce document, nous permettra de déterminer la 
catégorie du site et de choisir le type de fondation approprié. 
 
Pour mener à bien ce travail, les lois de Résistances Des Matériaux, les règles de calcul du Béton Armé 
aux Etats Limites (B.A.E.L 91, modifiés 99), le  Règlement Parasismiques Algérien (R.P.A 99, 
Version 2003) sont empruntés pour cette étude. 
 

L’ensemble des calculs effectués dans ce travail seront  exécutés par un logiciel nommé 

« ETABS », il sera bien évidemment impératif d’adapter ce logiciel aux règlements exigés dans notre 

pays. 

 

 

 

 

 

 

 



 
 

CONCLUSION GENERALE 
 

 
L’analyse et l’interprétation des résultats effectués dans chacune des différentes étapes, nous 
permettent de conclure ce qui suit : 
 

- La première  partie du travail qui consiste  à pré-dimensionner les éléments principaux nous 
permettent de conclure que le choix des dimensions adoptées à cette première étape n’est en 
général pas définitif. En effet,  l’analyse des ferraillages obtenus, à titre d’exemple les poteaux 
(SEC, ferraillage adopté est celui du minimum exigé par le RPA) nous oblige à revoir à la 
baisse les dimensions des poteaux afin que les armatures des poteaux remplissent réellement 
leur fonction. un pré- dimensionnement excessif des éléments porteurs conduit à une structure 
lourde donc une économie de béton on satisfaite et est à éviter surtout si elle est bâtie sur un sol 
de capacité portante faible.    

 
- L’étude au contreventement est une étape non négligeable, dans ce travail. En utilisant la 

méthode des approximations successives on a pu déterminer rapidement les pourcentages de 
participation de chacun des portiques et voiles.  Par la suite en se basant sur le règlement RPA 
nous avons pu tirer le type de contreventement de la structure étudiée. Ce bâtiment est 
contreventée par portiques- voiles relativement à l’article : 4.a. du R.P.A 99 Version 2003.  
 

- Le rapport de sol délivré par le bureau d’étude géotechnique préconise clairement un radier 
général, le calcul effectuer le confirme, vu que la surface calculée des  semelles filantes 
dépassent largement 50% de la structure totale. On a donc opté pour un radier. 
 

- La présence d’un sous sol nécessite la stabilisation des talus aux alentours, cela s’explique par 
la mise en place d’un voile de soutènement. 
 

L’utilisation du logiciel ETABS  montre bien la rapidité des calculs, néanmoins  son utilisation 

est conditionnée par son adaptation aux règlements Algériens. A cet effet,  nous avons veillé dans la 

configuration et l’injection des donnés relatives à la structure à respecter cette démarches. Les  

coefficients injectés tels que : catégorie du site, groupe d’usage, coefficient de comportement, zone de 

sismicité, système de contreventement …etc.  sont tirés des règlements Algériens.      

 



 

 

 
 
 
 

� BAEL 91 règles techniques de conception et de calcul des ouvrages de construction 
en béton armé suivant la méthode des états limites. 

 
� Pratiques du BAEL 91, cours et exercices corrigées. 
                   Jean Perchât, Jean Roux    

 
� Règle parasismiques Algérienne (RPA 99 Version 2003). 
 
� Formulaire du béton armé 
                  Victor DAVIDOVICHI 
 
� DTR B-C 2-2 charges permanentes et charges d’exploitation. 

 
� Règles de conception et de calcul des structures en béton armé (C.B.A 93). 

              
� Cours et TD des années de spécialité. 

 
� Mémoires de fins d’études des promotions précédentes. 
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І-1) Introduction  

L’objectif de cette partie est de présenter les éléments constitutifs de l’ouvrage et les 

principales caractéristiques des matériaux utilisés en béton armé, puis les modèles adoptés 

pour conduire les calculs réglementaires. 

  

I-1-1) Présentation de l’ouvrage 

Le projet en cours d’étude, s’agit d’un bâtiment  constitué d’un R+6+SS 

Ce bâtiment est classé comme un ouvrage d’importance moyenne (groupe d’usage2) et 

sera implanté à la wilaya de Tizi-Ouzou, classé selon le RPA 99 modifié en 2003 en zone de 

moyenne sismicité (zone ІІa). Où la contrainte du sol :  

solσ = 1,16 bar 

 

a) Le bâtiment comporte  

� Une cage d’escaliers ; 

� Un sous sol ; 

� Un rez-de-chaussée ; 

� Six étages courants. 

I-1-2) Caractéristiques géométriques de l’ouvrage 

� Longueur totale de bâtiment : L =23,80m ; 

� Largeur totale du bâtiment : B =13,40m; 

� Hauteur de sous sol Hss = 3,06m ; 

� Hauteur de rez-de-chaussée Hr  = 4,08 m ; 

� Hauteur de l’étage courant He  = 3 ,06 m ; 

� Hauteur de l’acrotère Ha  = 0 ,60 m ; 

� Hauteur totale du bâtiment Ht  = 25 ,50 m. 

Afin de garantir la stabilité de notre ouvrage ainsi que la sécurité des usagers, pendant 

et après la réalisation de l’ouvrage, nos calculs seront conformes aux règlements en vigueur à 

savoir :  

-Le RPA 99 / version 2003.  

-Le BAEL 91.  

-Le CBA 93.  
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I-2) Les éléments de l’ouvrage 

a) Ossature  

Le contreventement de l’ouvrage est assuré par deux types :  

 

•Contreventement par portiques : C’est une ossature constituée uniquement de portiques 

(poutres et poteaux), capable de reprendre la totalité des sollicitations dues aux charges 

verticales et horizontales.  

 

•Contreventement par voiles : composé par des éléments verticaux (voiles) en béton armé, 

disposés dans les deux sens ; ils assurent la stabilité sous l’action des charges horizontales et 

reprennent les charges verticales et les transmettent aux fondations. 

b) Planchers  

            Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des 

poutrelles préfabriquées. Les planchers des étages courants recevront un revêtement de 

carrelage scellé. 

c) Escaliers  

           Cet ouvrage est muni d’une seule cage d’escalier ; 

− Escalier comportant 02 volées droites avec un palier intermédiaire pour l’étage 

courant. 

d) Acrotère  

            C’est un élément en béton armé dont la hauteur est de soixante  centimètres (60 cm) 

qui va se greffer à la périphérie de la terrasse. 

e) Remplissages  

      Les façades extérieures sont réalisées en briques creuses de 10cm d’épaisseur en 

doubles cloisons séparées par une lame d’air de 5 cm ; les murs intérieurs seront réalisés en 

briques creuses de 10cm.  

  

 

 

Figure I.1 : schéma descriptif de mur extérieur et intérieur 
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f) Revêtements  

            Les revêtements utilisés sont : 

- Carrelage pour les planchers et les escaliers ; 

- Enduit plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds ; 

- Mortier de ciment pour les faces extérieures des murs de façades. 

h)  Balcons  

    Les balcons sont réalisés en Corp. creux 

 

j)  Les fondations  

Les fondations transmettent les charges et les surcharges de la superstructure au sol, 

pour cela on utilise soit des semelles isolées, des semelles filantes, un radier général ou des 

semelles sur pieux. 

  Le choix se base sur l’importance de l’ouvrage, la qualité du sol (contrainte admissible) 

et les chargements. 

k)  Etude géotechnique du sol 

Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué : 

 

•Type du sol : la géologie du site est constituée d’un substratum d’argiles 

Marneuses gisant au delà des 15 mètres, il est couvert d’une tranche d’altération puis par les 

dépôts alluvionnaire, épais de plus de 7m constitués d’argile à sablo graveleuses à 

caillouteuses de teinte brune et enfin en surface des remblais de nature diverse sur plus de 6m 

d’épaisseur. 

 

•Contrainte admissible du sol : σsol = 1,16 bars situé à une profondeur de 6m.  

 

•Site : d’après l’article 3.3.3 page 17 du RPA 99(modifié en 2003) on classe le site dans la 

catégorie S3. 
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I-3) Système de coffrage  

          On utilise un système de coffrage en bois pour les poteaux et les poutres et un coffrage 

métallique pour les voiles. 

I-4) Caractéristiques mécaniques des matériaux  

  Le béton et l’acier utilisés doivent répondre aux règles parasismiques algériennes 

(RPA99) ainsi qu’aux règles techniques de béton armé aux états limites (B.A.E.L.91). 

I-4-1)Le béton  

a) Définition  

            Le béton est un mélange bien équilibré de ciment, de sable et de gravier ainsi d’eau de 

gâchage.  

b) Le dosage de ciment  

            Le béton utilisé dans la construction de cet ouvrage et dosé à 350 kg/m3 de ciment 

portland composé (CPJ 42.5). 

c) La résistance caractéristique du béton à la compression  

      Notée par  fc28, elle est déterminée par un essai axial (compression simple) sur des 

éprouvettes normalisées. 

� A 28 jours de durcissement : fc28 = 25 MPa. 

� Pour j< 28 jours, la résistance caractéristique du béton fcj est définie comme suit : 

 

28
83,076,4

fc
j

j
fcj ×

+
=     Pour  fc28 ≤ 40 MPa. 

28
95,040,1

fc
j

j
fcj ×

+
=     Pour  fc28> 40 MPa.            

Pour l’étude de notre projet on prendra la résistance caractéristique du béton à la 

compression à l’âge de 28 jours de valeur fc28 = 25 MPa, celle-ci est donnée pour un 

contrôle régulier sur chantier. 

 

 

(Art.A.2.1,11/ BAEL91) 
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d) La résistance caractéristique du béton à la traction  

La résistance caractéristique à la traction du béton à ( j) jours, notée f tj est définie par 

la relation suivante : 

ftj   = 0,6 + 0,06 fcj               (Art.A.2.1,12/B.A.E.L.91) 

             à 28 j  :   ft28 = 0,6 + 0,06 fc28 

ft28 = 0,6 + 0,06×25     

ft28 = 2,1 MPa. 

e) Module de déformation longitudinale du béton  

- Le module de déformation longitudinale instantanée du béton Eij est pris égal à : 

          Eij = 11000 3 fcj×                    (Art.A.2.1,21/B.A.E.L.91) 

 Pour  fc28 = 25 MPa ⇒ Eij = 32164,2 MPa 

            -Le module de déformation différée du béton Evj est pris égal à : 

           Evj = 3700 3 fcj×                    (Art.A.2.1,22/B.A.E.L.91) 

Pour  fc28 = 25 MPa ⇒ Eiv = 10819 MPa. 

f) Module de déformation transversale du béton  

( )ν+
=

12

E
G      

Avec:  

               E : module de Young. 

ν  : Coefficient de poisson, il a pour valeur : 

ν = 0        si le calcul de déformations est à l’E.L.U              

ν = 2        si le calcul de déformations est à l’E.L.S 
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g) Masse volumique du béton  

     La masse volumique du béton est prise égale à=ρ 2500 kg/m3 

h) Contraintes limites du béton  

Dans le cas de béton armé relatif aux états limites, on remplace les digrammes réels 

par des diagrammes conventionnels adoptés comme suit : 

� A l’état limite ultime (ELU) :  nous utilisons pour le béton un digramme non linéaire 

dit : 

“Diagramme parabole-rectangle’’.                       (Art.4.3,41/B.A.E.L.91) 

 

 

==
b

c
bc

f

γθ
σ

.

.85,0 28 14.2 MPa. 

 La contrainte limite du béton à 28jours vaut :    

Avec : 

θ  : Coefficient relatif à la durée d’application de la charge, tel que : 

θ  = 1  lorsque la durée probable de la combinaison d’action considérée >24 heures.                

θ  = 0,9  lorsque cette durée comprise entre 1 heure et 24 heures.   

θ  = 0,85  lorsque cette durée est < 1 heure. 

 

b

cf

γθ.

.85.0 28

 

bcσ
 

2‰  3.5‰ 
bcε

-Figure .I.3: Diagramme contraintes déformations du béton à l’E.L.U- 
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bcσ  

bcε  

-Figure. I.4 : Diagramme contraintes déformations du béton à l’E.L.S- 

2‰ 

bcσ
 

bγ  : Coefficient de sécurité tel que : 

bγ = 1,5  pour les situations durables. 

bγ = 1,15  pour les situations accidentelles (séisme). 

� A l’état limite de service (ELS) : nous utilisons pour le béton un diagramme linéaire et 

sa contrainte limite est donnée par :  

bcσ = 0,6. fcj , pour j = 28 jours : bcσ = 15 MPa.              (Art.4.5,2/B.A.E.L.91) 

 

 

 

 

  

 

 

� Contrainte limite de cisaillement : elle est donnée par la formule suivante : 

db

Vu
U .

=τ (Art.5.1,1/B.A.E.L.91) 

Vu : Valeur de calcul de l’effort tranchant dans la section cisaillée à l’ELU. 

 b : Largeur de la section cisaillée. 

 d : Hauteur utile de la section cisaillée. 

La contrainte doit respecter les conditions limites suivantes :      (Art.5.1,211/B.A.E.L.91) 

 

≤Uτ  min    
b

fcj

γ
.2,0

 ;  5MPa      → Cas des fissurations non préjudiciables. 
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≤Uτ  min    
b

fcj

γ
.15,0

 ;  4MPa      → Cas des fissurations préjudiciables ou très 

préjudiciables. 

I-4-2) Les aciers  

Les aciers utilisés pour les ferraillages des éléments de l’ouvrage sont : 

• Les aciers haut adhérence (H.A) de limite d’élasticité fe=400MPa. 

• Les aciers ronds lisses de nuance feE24 de limite d’élasticité fe=235MPa. 

• Les treillis soudés en filles lisse T.L.E.520, de limite d’élasticité fe=520 

 

I-4-2-1) Module d’élasticité longitudinale de l’acier  

Es = 200 000 MPa                                                             (Art.2.2,1/B.A.E.L.91) 

I-4-2-2) Contraintes limites d’élasticité de l’acier   

a) Contrainte limite ultime à l’ELU  

σs = 
s

fe

γ
 

Où :  sγ  : coefficient de sécurité tel que :      

                fe : limite d’élasticité   

b) Contrainte limite de service ELS  

Afin de réduire le risque d’apparition des fissures et de diminuer l’importance de leurs 

ouvertures dans le béton, on a été amené à limiter les contraintes des armatures tendues tel 

que : 

b-1) fissuration peut nuisible  

Cas des éléments intérieurs où aucune vérification n’est nécessaire. 

    σσσσs = 
s

fe

γ
 

     sγ  = 1,15 pour les situations durables. 

      sγ  = 1,00 pour les situations accidentelles. 
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fe/Es 10‰ 

-fe/Es -10‰ 

σs 

Sε  

Raccourcissement Allongement 

-Figure .I.5 : Diagramme contraintes déformations de l’acier- 

fe 

-fe 

   

  b-2) fissuration préjudiciable  

Cas des éléments exposés aux intempéries : 

σst = min{2/3 fe ; 110 ftj.η } 

 

 b-3) fissuration très préjudiciable  

Cas des éléments exposés aux milieux agressifs : 

σst =min{1/2 fe ; 90 ftj.η } 

Avec : 

η  : Coefficient de fissuration ayant pour valeur : 

η  = 1 ,6 pour les armatures à haute adhérence de ∅≥ 6mm. 

η  = 1,3 pour les armatures à haute adhérence de ∅< 6mm. 

η = 1,00 pour les aciers ronds lisses. 

I-4-2-3) Diagramme contraintes déformations :   (Art.2.2,2/B.A.E.L.91 
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 I-4-2-4) Protection des armatures :(Art.8.1,3/B.A.E.L.91) 

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

intempéries et des agents agressifs, on doit adopter un enrobage (c) des armatures conforme 

aux prescriptions suivantes : 

• C ≥≥≥≥ 5cm : Pour les ouvrages de naitime ou exposés aux embruns ou aux brouillards 

salins, ainsi que pour les ouvrages exposés à des atmosphères très agressives.  

• C ≥≥≥≥ 3cm : Pour les parois coffrées ou non qui sont soumises (ou sont susceptibles de 

l’être) à l’actions agressives, ou à des intempéries, ou des condensations, aux ouvrages 

au contact d’un liquide.  

• C ≥≥≥≥ 1cm : Pour des parois qui seraient situées dans des locaux couverts et clos qui ne 

seraient pas exposées aux condensations.  
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II-1-Introduction  

 

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

l’expérience, cette étape représente le point de départ et la base de la justification à la résistance, 

la stabilité et la durabilité de l’ouvrage. Il se fait en respectant les recommandations en 

vigueur à savoir : 

• Le RPA 99 

• Le CBA 93 

• Le BAEL 91 

II-1-1-Plancher en corps creux  

 

 

 

 

Figure II.1 : Plancher en corps creux. 

 

Il s’agit de planchers constitués de corps creux posés sur des poutrelles pré fabriquées, le tout              

complété par une dalle de compression de 4 cm, d’épaisseur ferraillée par un treillis soudé dont 

les dimensions des mailles ne dépassent pas :

� 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles ;  

� 30 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles.  

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

ht ≥ Lmax/22.5   ………………………(Art B 6-8-423/BAEL91 modifié 99).

Lmax : étant la longueur maximale entre nus d’appuis dans le sens considéré. 

ht   : épaisseur de la dalle.

On a : L max= 400-30 = 370 cm.
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D’où :      ht = 370/22.5 = 16,44 cm. 

On optera pour un plancher de (16+4) cm. 

II-1-2-Dalle pleine 

L’épaisseur de la dalle sera déterminée par la condition suivante : 

ep≥ ��� Avec :    L  : portée libre. 

�� ≥ ��	�	 = 14�.                                                               ep : épaisseur de la dalle.  

On adoptera une épaisseur de 15cm. 

II-2- Pré dimensionnement des poutres  

Les poutres sont des éléments internes qui ne sont pas exposés aux intempéries, ces 

dernières sont sollicitées par des moments fléchissant qui détermineront les armatures 

longitudinales et des efforts tranchants qui détermineront les armatures transversales, l’effort 

normal étant négligé. 

Le pré dimensionnement des poutres est donné par la formule empirique suivante : 

� L / 15 ≤ ht ≤ L / 10         (Art A.4.14 BAEL 91) 

 

� 0,4 ht ≤ b ≤ 0,7 ht  

H : la hauteur de la poutre.  

b : largeur de la poutre. 

L :  étant l’entre axe de la plus grande travée considérée.  

Par ailleurs, selon le RPA version 2003 elles doivent respecter les conditions suivantes : 

� ht  ≥ 30cm 

� b  ≥ 20 

� ht /b ≤ 4 
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II-2-1- Poutres principales (sens transversal)

Sachant que  Lmax = 400 - 30 = 370 cm, il vient : 

 370/ 15 ≤ ht ≤ 370 / 10 ce qui donne  24.66 ≤ ht ≤ 37 cm

     On prend :  ht =35 cm   

Par conséquent, la largeur b sera :  

   0,4 ht = 14 cm.  

  0,7 ht =  24,5 cm.

On prend :   b = 30 cm  

II-2-2-Poutres secondaires (sens longitudinal) 

Sachant que  Lmax =390-30 =360 cm, il vient :  

L/15 = 24 cm           ;               L/10 =36cm  

Donc  24 ≤ ht ≤ 36cm    on prend  ht = 35cm 

La largeur b sera donc :   

   0,4 ht = 14 cm    

 0,7 ht = 24,5 cm

 14≤  ht ≤ 24,5cm 

On prend : b = 30cm.  

Conditions 
 Poutres   Poutres  

Vérification  principales secondaires 
h ≥  30 cm 35 cm 35 cm Vérifiée 

b ≥  20 cm 30 cm 30cm Vérifiée 

h/b≤4 1.16 1.16 Vérifiée 

Tableau II.1 : Vérification des conditions exigées par le RPA. 
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Conclusion 

Les dimensions retenues sont : 

    Poutres principales : 30 x 35   (cm²). 

    Poutres secondaires : 30 x 30(cm²). 

 

 

  

 

Figure II.2 : Poutre principale                           Figure II.3 : poutre secondaire

30cm 

35cm 

30cm 

35cm 
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II-3- Evaluation des charges et surcharges :

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs  ainsi que les 

sur charges d’exploitation sont donnés par le 

II-3-1-Charges permanentes 

a/Plancher terrasse  

b/Planchers d’étage courant 

 

Désignation des éléments 

 

1. Maçonnerie en briques                   

creuses. 

2. Revêtement en carrelage 

3. Mortier de pose 

4. Couche de sable 

5. Plancher en corps creux 

6. Enduit en plâtre 

totale 

Tableau II.3 : les charges permanentes revenant au 

Désignation 

des éléments 

Epaisseu

1-couche de gravillon 

2-etanchéité multicouche 

3-forme de pente 

4-feuille de polyane 

5-isolation thermique 

6-dalle en corps creux 

7-enduit plâtre 

Charge  permanente totale

Tableau II.2 : les charges permanentes revenant au 

                                        Pré dimensionnement des éléments
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Evaluation des charges et surcharges : 

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs  ainsi que les 

charges d’exploitation sont donnés par le DTR B.C.2.2.  

Charges permanentes  

  

Epaisseu

r (cm) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m ²) 

0 ,10 / 0.9 

2 20 0.4 

2 20 0.4 

2 18 0.36 

20 / 2.85 

2 20 0.2 

 5.11 

les charges permanentes revenant au plancher étage courant.

Epaisseu

r 

(m) 

Poids 

volumique 

(KN/m 3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m 2) 

0.05 17 0.85 

0.02 06 0.12 

0.07 22 1.54 

/ / 0.01 

0.04 04 0.16 

14 14 2.80 

10 10 0.20 

Charge  permanente totale : Gt GT=5.68 

les charges permanentes revenant au plancher terrasse

Pré dimensionnement des éléments 

Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs  ainsi que les  

figure 

 

lancher étage courant. 

figure 

 

lancher terrasse. 
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c/ Planchers de RDC (dalle pleine)  

 

Désignation des éléments 

 

Epaisseu

r (cm) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m ²) 

figure 

1. Revêtement carrelage 2 22 0.44 

 

2. Mortier de pose 2 20 0.40 

3. Couche de sable 2 18 0.36 

4. Dalle en béton armé 15 25 3.75 

5. Enduit en plâtre 2 12 0,24 

totale 5.19 

Tableau II.4 : les charges permanentes revenant au plancher RDC. 

 

d/ la Maçonnerie  

• Murs extérieur  

Désignation des éléments 
Epaisseur 

(cm) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfacique 

(KN/m2) 

 

Figure 

1. Mortier de ciment 2 18 0.36 

 

2. Briques creuse 10 9 0.9 

3. Lame d’air 8 0 0 

4. Briques creuses 10 9 0.9 

5. Enduit de plâtre 2 10 0.2 

totale 2.36 

 

Tableau II.5 : les charges permanentes revenant aux murs extérieurs. 
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• Murs intérieur  

Ils sont constitués de briques creuses de 10 cm et un enduit plâtre des 2 faces. 

Désignation des éléments 
Epaisseur 

(cm) 

Poids 

volumique 

(KN/m3) 

Poids 

surfaciqu

e (KN/m2) 

 

Figure 

1. Enduit de plâtre 2 10 0.2 

 

4. Briques creuses 10 9 0.9 

5. Enduit de plâtre 2 10 0.2 

totale 1.30 

 

Tableau II.6 : les charges permanentes revenant aux murs intérieurs. 

II-3-2-Charges d’exploitations 

Tableau II.7 : Les charges d’exploitations  revenant aux différents éléments 

II-4- Surface d’influence 

La surface revenant au poteau le plus sollicité B3 est : 

 

 

 

 

 

 Plancher                                                           

Eléments Q [KN/m 2] 

Acrotère 1 

Plancher d’étage courant 1.5 

Plancher de RDC 5 

L’escalier 2.5 

Balcon 3.5 

    200              30         140 

   

195 

30 

195 

Figure II.4 : Dimension de la section revenant au poteau le plus sollicité 
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S total =(2+1,4)-0.3)×(1.95+1.95)-0.3) =11.16m2. 

II-4-1-Poids propre des éléments  

a) Terrasse inaccessible : 

P=GxS =5.68x11,16= 63.39KN 

b) Plancher étage courant  

P= G×S= 5,11×11.16 = 57.02KN. 

c) Plancher RDC  

P = G×S = 5.19 ×11,16=57.92 KN 

d) Poutres  

P PRINCIPALES = (0.3×0.35×3,6) ×25 =9,45KN 

P secondaires     = (0.30×0.35×3,10) ×25 =8,13 KN 

Pt = 13,69KN. 

  

e) Poteaux  

Poteau niveau1+etage1: P= (0.45×0,45×3.06) ×25 =15,49KN  

Poteau étage RDC: P= (0.45×0.45×4,08)×25 =20,65 KN 

Poteau niveau  3 4 5   : P=(0.4×0.4×3.06)×25 =12,24 KN. 

Poteau niveau 5 6  7         : P= (0.30×0,30×3.06) ×25 =9,37KN  

II-4-2-Les surcharges d’exploitations reprisent par le poteau le plus chargé  

Plancher d’étage courant :  Q1=…………Q6= 1.5x11, 16=16.74kN 

Plancher RDC :   Q7= 5x 11,16=55,8 KN 

II-5- Pré dimensionnement des poteaux  

     Les poteaux sont pré dimensionnés sous charges verticales uniquement, soit Nu l’effort 

normal ultime appliqué au poteau le plus sollicité. 

1) D’après l’article (b8.4.1) de CBA 93 : l’effort normal ultime Nu  agissant sur un poteau 

doit être au plus égale à la valeur suivante : 

                      �� ≤ � ��� .�����,��� + !.�"�# $ . 
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Et d’après les règles du BAEL 91, elle préconise de prendre la section réduiteBr : 

�� ≥ % &. ������.� + �. �' �".!�#.��
( 

Tel que  

A : section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul. 

fc28=25 Mpa. 

fbu = 0.85 ,-./01  = 14.16 Mpa.   (Résistance ultime de béton). 

fe : limite élastique de l’acier utilisé =400 Mpa. 

�� = 1.5   ;  �# = 1.15. 

2 : Coefficient de correction dépendant de l’élancement λ des poteaux tel que : 

2 = 1 + 0.24 λ 357 89
                  si :    λ ≤ 50. 

2 = 0.85 :λ9 15007 ;9
               si :    50 < λ < 70. 

On fixe  λ=35  (domaine de compression centrée). 

D’où : 2 = 1.2 

D’après le RPA 2003      < =>7 = 0,8%    (zone IIa)./. 

�� @�AB ≥ �, CC�� 

Nu =1,35NG +1,5NQ. 
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Tableau II.8 : Effort normal à retenir pour le pré dimensionnement des poteaux. 

2) On dimensionne les poteaux selon l’article 7.1.3.3 / RPA99 modifié 2003 : 

V= Nd /(Bc x fcj) ≤ 0.3 

Tel que  

Nd:  désigne l’éffort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton; 

Bc:  est l’aire (section brute) de cette dernière; 

fcj:   est la résistance caractéristique du béton; 

V:    effort normale réduit . 

 

Niv 

Charges permanente et surcharges [KN] 

G 

plancher 

Gpoutres Gpoteaux Gtot NG Q NQ Nu=1,35NG+1,5NQ 0.66 Nu 

Sous 

8 
63.39 17,58 9,37 90,34 90,34 16,74 16.74 147,06 97,06 

Sous 

7 
57,02 17,58 9,37 83,97 174,31 16,74 33.48 285,53 188,45 

Sous 

6 
57,02 17,58 12,24 86,84 261,15 16,74 50.22 427,88 282,40 

Sous 

5 
57,02 17,58 12,24 86,84 347,99 16,74 66.96 570,22 376,34 

Sous 

4 
57,02 17,58 12,24 86,84 434,83 16,74 83.7 712,57 470,29 

Sous 

3 
57,02 17,58 15,49 90,09 524,92 16,74 100.44 859,30 567,13 

Sous 

2 
57,92 17,58 20,65 95,25 620,17 55.80 156.24 1071,58 707,24 

Sous 

1 
57,02 17,58 15,49 90,09 710,26 16.74 172.98 1218,32 804,09 
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 Alors:                                                       �� = �DE×���� 

On prend:         

         Vmax=0.3 

         fc28= 25 Mpa =2.5 KN/cm² 

Alors:         

Bc=1.33 Ns 

 

Tableau II.9 : Effort normal à retenir pour le pré dimensionnement des poteaux. 

D’où les sections des poteaux adoptées sont : 

• SOUS-SOL : (45×45) cm 

• RDC:  (45×45)cm² 

 

Niv 

Charges permanente et surcharges [KN] 

G 

plancher 

Gpoutres Gpoteaux Gtot NG Q NQ Ns=NG+NQ 1.33 Ns 

Sous 

8 
63.39 17,58 9,37 90,34 90,34 16,74 16.74 107,08 142,42 

Sous 

7 
57,02 17,58 9,37 83,97 174,31 16,74 33.48 207,8 276,360 

Sous 

6 
57,02 17,58 12,24 86,84 261,15 16,74 50.22 311,37 414,12 

Sous 

5 
57,02 17,58 12,24 86,84 347,99 16,74 66.96 414,95 551,88 

Sous 

4 
57,02 17,58 12,24 86,84 434,83 16,74 83.7 518,53 698,64 

Sous 

3 
57,02 17,58 15,49 90,09 524,92 16,74 100.44 625,36 831,72 

Sous 

2 
57,92 17,58 20,65 95,25 620,17 55.80 156.24 776,41 1032,62 

Sous 

1 
57,02 17,58 15,49 90,09 710,26 16.74 172.98 883,24 1174,70 

• 1er:  (45×45)cm² 

•  2eme étage :(40×40)cm² 

• 3er au 4eme étage :(40×40)cm² 

• 5er au 6 eme étage :(35×35) 
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3) Vérification du RPA 

 

Selon le (RPA 99, Art. 7.4.1), les dimensions de la section transversale des poteaux doivent 

satisfaire les conditions suivantes :  

   -    Min (b1, h1) ≥25 cm.→En zone  IIa 

-    Min (b1, h1) ≥
20

he  

          -     
4

1 <
1

1

h

b
< 4.                     

           Poteaux 

 

Conditions exigées 

Par RPA 
Valeur calculée observation 

35×35( 5eme au 6eme 

étages) 

Min (b,h)≥25 Min(35,35)=35 Condition vérifiée 

Min(b,h)≥he/20 He/20 =15.3 Condition vérifiée 

1/4≤b/h≤4 b/h =1 Condition vérifiée 

40 ×40(2eme 3eme au 4eme 

étages) 

Min (b,h)≥25 Min(40,40)=40 Condition vérifiée 

Min(b,h)≥he/20 He/20 =15.3 Condition vérifiée 

1/4≤b/h≤4 b/h =1 Condition vérifiée 

45 x 45( 1erétages) 

Min(b,h)≥25 Min(45,45)=45 Condition vérifiée 

Min(b,h)≥he/20 He/20 =15.3 Condition vérifiée 

1/4≤b/h≤4 b/h =1 Condition vérifiée 

45×45 (RDC) 

Min(b,h)≥25 Min(45,45)=45 Condition vérifiée 

Min(b,h)≥he/20 He/20 =20.40 Condition vérifiée 

1/4≤b/h≤4 b/h =1 Condition vérifiée 

45×45 (sous-sol) 

Min(b,h)≥25 Min(45,45)=45 Condition vérifiée 

Min(b,h)≥he/20 He/20 =15.30 Condition vérifiée 

1/4≤b/h≤4 b/h =1 Condition vérifiée 

 

Tableau II.10 : Vérification des conditions exigées par le RPA.
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4) Vérification de la résistance des poteaux au flambement  

Afin d’éviter tout risque de flambement des poteaux dû à l’effort normal axial, il faut que : 

G = H�I ≤ '� 

:i Rayon de giration.     

B

I
i min
min = Ou     J KL =J MNO

�9MN =
N√�9 

��Q0.7 R� 

�� : Longueur de flambement d’un poteau (Art.122, BAEL 91) 

R� : Longueur libre de poteau 

λ  =
	.SKTUNM/�9MNO < 50 

X=	.S KT√Y.M  

• Pour les.sol, (poteau 45x45) ;Z	=3.06 m ; X =16.49< 50⇨(condition vérifiée). 

 
Alors tous les poteaux sont vérifiés au flambement. 

 

5) Vérification de la rotule plastique 

 
L’article7.6.2, RPA, stipule que dans les portiques participant au système de contreventement, 

 il faut prendre les dispositions nécessaires pour que les rotules plastique se forment dans les 

poteaux  plutôt que dans les poutres est ce ci en respectant les conditions suivantes : 

 

a)|]^| + |]#| ≥ 1,25 |]_| + |]"| 
 

 

 

 

Me 

Ms 

Mn 

Mw 
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b) Pour la zone IIa la section minimale est de (25x25). (RPA99 version  2003) article 

7.4.1. 

Pour les poutres principales (25 x35) 

On à = ] ER ⇨ ] = ` REet     Mn=Ms  ;   Mw=Me 

Qui donne Mn ≥ 1.25Me  ⇨Mpot ≥1.25xMpout. 

` RabcE ≥1.25` Rab�cE En simplifier ̀ et v en obtiens : I pot ≥≥≥≥ 1.25 Ipout 

Ipout=0.35x0.303/12=7,87x10-4 m4 

Ipot ≥ 1.25x7,87x10-4=9,84x10-4 m4 

Soit une section de (30x35) donc Ipot=9,84x10-4m4 

I pot ≥ 1.25xI pout ………………………(Condition vérifiée). 

 

� Pour les poutres secondaires (30x35) 

 

Ipout=0.35x0.303/12=7,87x10-4 m4 

Ipot ≥ 1.25x3.90x10-4=9,84x10-4 m4 

Soit une section de (30x30) donc Ipot=9,84x10-4m4 

I pot ≥ 1.25xI pout ………………………(Condition vérifiée). 

 

Donc la condition de la rotule plastique est carrément vérifier pour tout les  

Portiques de cette structure, ce qui implique que les rotules plastiques se forment 

dans les poutres plutôt que dans les poteaux.   

 

Conclusion  

     Puisque toutes les conditions sont vérifiées, les dimensions adoptées pour les poteaux sont 

convenable. 

 

 

 



Chapitre II                                                      Pré dimensionnement des éléments 
 

26 

 

  II-6- Pré dimensionnement des voiles  

Le pré dimensionnement  des voiles se fera conformément  à l’Article 7.7.1/RPA99 

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant  la condition l ≥ 4 

L’épaisseur  du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et de la 

rigidité aux extrémités. L’épaisseur minimale est de 15 cm. 

 

 

 

Figure II.5: Coupe de voile en plan. 

 

Dans notre cas, on prend 

-Pour le RDC : He = 408-20 = 388 cm 

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

� Epaisseur du voile  

• RDC : ep ≥ He /20 = 388/20=19.4cm. 

• Etage courant : ep≥He/20 = 286/20 =14.3cm. 

 

On adoptera  une épaisseur de : 20cm. 
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� Largeur du voile  

Les voiles de contreventements satisfaire la condition suivante : 

Lmin ≥ 4× e  (RPA 99/art 7.7.1). 

L : Largueur du voile. 

e : épaisseur du voile.  

L≥ 4×20=80cm.  (Condition vérifiée). 

 

Conclusion  

Dans notre projet la longueur la plus petite de voiles (entre âme) est de 1.5 m donc la condition 

L≥4a  est vérifiée. 



 
Chapitre II:                                   Pré dimensionnement des éléments 
 

28 
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pIII-5-1) Calcul des planchers 

Les planchers de (16+4) sont constitués de corps creux et de dalle de compression 
reposant sur des poutrelles préfabriquées qui sont disposées dans le sens de la petite portée, ces 
derniers possèdent des armatures en attente qui sont liées à celles de la dalle de compression. 

 

 

 

 

 

 

Figure III.13 : Coupe de plancher 

 

III-5-2) Calcul de la dalle de compression 

          La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 4 cm d’épaisseur armée d’un 
quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520), avec une limite d’élasticité fe=520Mpa. Les 
dimensions des malles ne doivent pas dépassée les valeurs suivantes, données par l’Art 
B.6.8.423/ BAEL 91(modifié 99). 

� 20cm (5pm) pour les armatures ⊥ aux poutrelles. 

� 33cm (3pm) pour les armatures   // aux poutrelles. 

 
� Calcul des armatures  

 
a) La section d’armatures perpendiculaire aux poutrelles est  

A┴=
ef

L4× =
520

654× = 0.50cm2/ml 

L : distance entre axe des poutrelles (L=65cm). 

Selon le tableau des armatures on adoptera  5Ø4 avec un espacement e=20cm. 

b) La section d’armatures parallèle aux poutrelles est  

./314,0
2

628,0

2
2 mlcm

A
A === ⊥

 

Dalle de compression Treillis soudé  (T.S) 

Poutrelle 

Corps creux 
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On adoptera 4Ø4 avec un espacement e=25cm. 

Conclusion  

Nous optons pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE520) de 
dimension (� × � × ��� × ���) mm2. 

 

 

 
Figure III.14 : Schéma du treillis soudé. 

 

III-5-3) Etude de la poutrelle 

Dans notre bâtiment nous avons deux types de poutrelles àétudier, qui sont : 

1) poutrelle des planchers à quatre travées. 
2) Poutrelle des portes à faux à deux travées. 

Le calcul des poutrelles se fait en deux étapes : 

1ere  étape : avant coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérer comme étant 
simplement appuyée sur les poutres principales, soumise aux charges suivantes : 

• Charges permanentes  

-poids propre de la poutrelle : 0.04 0.12 25 0.12 /1G KN ml= × × =  

-poids propre du corps creux :2 0.65 0.95 0.62 /G KN ml= × =  

1 2 0.74 /G G G KN ml= + =  

• Charges d’exploitation (surcharge) 

-Poids de l’ouvrier (1KN/ml) : Q=1KN/ml. 

 

20cm 

25cm 

5Ø4/ml 
   4Ø4/ml 
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• Combinaison de charges a l’ELU 

qu=1.35G+1.5Q 

qu= (1.35x0.74)+(1.5x1)=2.5 KN/ml. 

• schéma statique de la poutrelle 

� = 3,9 − 0,30 = 3,60�. 
 

 
 

• Calcul du moment en travée  

mKN
q

M u .05,4
8

)6,3(5,2
8

22

0 =×== l
 

 
• Calcul de l’effort tranchant  

.5,4
2

6,35,2

2
KN

q
T u =×== l

 

Figure III.15 : surface revenant aux poutrelles. 

a : largeur du plancher repris par la poutrelle. 

 

Poutre principale 

Poutre secondaire 

65 a 

a/2   

a/2              

Axe de poutrelles 

3,9m 

0,3 

0,3m 

12cm 

4cm 
 

 
L = 3,60 m 

q = 2,5 KN/ml 
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Calcul des armatures 

0.39294.5
14.220120

104,05

fbbd

M
µ 2

6

u
2

u
b >=

××
×==  

⇒=> 392.0µµ lb S.D.A. 

Conclusion  
 

Les armatures comprimées sont nécessaires, et comme la section des poutrelles sont très 
réduite  
il est impossible de les placer, alors on est obligé de prévoir des étais intermédiaires pour l’aider 
à supporter les charges avant le coulage de la dalle de compression (espacement entre étais : 80 à 
120cm). 
 
2éme étape :Aprèsle coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire à cette 
dernière, elle sera calculée comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis et 
supportant son poids propre, le poids du corps creux et de la dalle en plus des surcharges 
éventuellement revenant au plancher pour déterminer les moments en travées et aux appuis et les 
efforts tranchants, le BAEL 91 propose deux méthodes de calcul usuelles qui sont : 

-La méthode forfaitaire. 

-La méthode des trois moments.  

 

1) Charges et surcharges 

Poids propre du plancher : � = 5,11 × 0,65 = 3,322��/��. 
Charge d’exploitation : � = 1,5 × 0,65 = 0,975��/��. 
 

b) Combinaison de charge 
 

• ELU : 
Qu= 1,35� × 1,5� 

= (1,35 × 3,322) + (1,5 × 0,975) = 5,947��/��. 
 

 

 

 

 3,9  3,9  3,9 3,9   3,9   3,9                                        

 

Qu=5,947KN/ml 
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c)Détermination des dimensions de la section en T  

     -Hauteur de la section                                               h=16+4=20cm. 

              -Epaisseur de la dalle de compression                      h0=4cm. 

     -Hauteur utile                                                            d=18cm. 

          -Enrobage                                                                  c=2cm. 

b : Largeur de la dalle de compression. 

     b1 : Largeur de l’hourdis à prendre en compte de chaque coté de la nervure est limitée à la 
plus faible des valeurs ci-dessus. 

 

 

 

 

 

 

  

Figure III.16 : Dimension de la section en T 

 

• Largeur de la table  b  

b= 2b1 +b0. 

b1= (��� )
! = ("#�$!)

! =26,5cm. 

b0 =12cm. 

% = (2 × 26,5) + 12 = 65&�. 
 

d) Détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants  

  1) Choix de la méthode de calcul  

• Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire  

La valeur de la surcharge d’exploitation des constructions courantes doit être égale au 

plus à deux fois la charge permanente ou 5KN/m². 

� Q≤ max (2G ,5KN/m²). 

                                    2G=2×3,322=6,644KN/ml. 

                              5 ×  0,65=3,25KN/ml. 

b 

b1 b1 

b0 

L0 

h 



 

Chapitre III           plancherCalcul des éléments  

73 

 

Q=0,975KN/ml≤ max (6,644KN/ml; 3,25KN/ml)  ⇨       (Condition vérifiée).  

� La fissuration est non préjudiciable (bâtiment à usage d’habitation). 

⇨     (Condition vérifiée). 

� La section transversale de la poutre est constante dans toutes les travées. 

⇨(Condition vérifiée). 

� Les portées successives li et li+1 doivent être vérifiée. 

0,8 ≤l i / li+1≤ 1,25. 

3,9 / 3,9 = 1 m. 

3,9 / 3,9 = 1 m. 

3,9 / 3,9 = 1 m. 

3,9 / 3,9 = 1 m. 

3,9 / 3,9 = 1 m. 

3,9 / 3,9 = 1 m 

0,8  ≤   (1;  1 ;1 ;1 ; 1)  ≤  1,25.     ⇨   (Condition vérifiée). 

 

Conclusion 

         Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable. 

 

2) Application de la méthode forfaitaire 

a) Exposition de la méthode 

       Le principe de la méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée              
et en appuis à partir des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale de moment 
fléchissant en travée, celle-ci étant supposée isostatique de la même portée libre et soumise 
aux charges que la travée considérée. 

• α  : Le rapport des charges d’exploitation à la somme des charges permanentes et 

d’exploitation non pondérée. 
 

GQ

Q
α

+
=                                 Avec : 0   ≤α ≤   2 /3. 

         Les valeurs Mt,Mw et Medoivent vérifier les coefficients suivants tel que : 
 

• M0 : moment Max dans la travée indépendante de même portée que la travée 

considérée et soumise aux même charges (M0 = 
*+²
,   ). 

• Mwet Me : moment en valeur absolues sur l’appui de gauche et de droite de la 

travée considérée. 

• M t : moment Max en travée pris en compte dans le calcul de la travée considérée. 
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 1) Mt )M )0.3(1;max(1.05M
2

MM
00

we α++
+

−≥
 

2) Mt 0M
2

0.3α1+≥         dans le cas de travée intermédiaire.      

 3) Mt 0M
2

0.3α1.2+≥           dans le cas de travée de rive.  

         4) la valeur de chaque moment sur appuis intermédiaires doit être aux moins égale à : 

� 0,6 M0 pour une poutre à deux travées. 
� 0,5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 
� 0,4 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 
Sur les appuis de rive, il faut considérer des aciers équilibrant un moment de   Ma= 0,3 
M0. 

 
� Calcul des coefficients 

 
• Application numérique  

0.23
3.3220,975

0,975
α =

+
=

 
                  1 + 0.3 α = 1.069 

0.535
2

0.3α1 =+
 

635.0
2

3.02.1 =+ α
 

 
� Calcul des moments isostatique 

• Calcul à l’ELU :  

Travées de rives (AB), (DE) : 

 M01=
*-../

,  = 
#,012×3,0/

,  = 11.30KN.m. 

Travées intermédiaires  (BC), (CD) 

M02=
*-../

,  = 
#,012×3,0/

,  = 11,30KN.m.  

 

  

  

 

                                                                                                                       F 

 

 0.5M0 

Figure III.17 : Moments sur appuis. 

   F  D  B A 

0.3M0 

B E C 

0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 

  G 
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Calcul des moments aux appuis  

Calcul à l’ELU  

 

MA = MG= 0, 3 M01= 0,3×11,30= 3,39KN.m. 

MB =MF = max (0,5 M01 ;   0,5 M02). 

= max (0,5× 11,30 = 5,65   ;   0,5×11,30 = 5,65). 

                         =5,65KN.m. 

MC =0,4 M02 =0,4×11,30= 4,52KN.m. 

             MD =0,4 M02 =0,4×11,30= 4,52 KN.m. 

ME =0,4 M02 =0,4×11,30= 4,52 KN.m. 

� Moments fléchissant en travée  
 

� Etude des travéesAB, FG (travée de rive)  
 

1)    M567 + 86987
! ≥  (1 + 0.3 α)M01 

Avec :1 + 0.3 α = 1.069>1,05 ⟹(Condition vérifiée). 

 M567≥ (1,069×11.30)− ( 
3.309#."#

! ) = 7.55KN.m. 

2)    M567≥(  $,!9 ,3<
! )M $=0,635 ×11.30 = 7.17KN.m. 

  
On prend:   M567= M5=>? 7.55KN.m. 

 
 
 

� Etude des travées BC,EF (travée intermédiaire)  
 

1)    M57@ + 8798@
! ≥ (1 + 0.3 α)M02 

Avec :1 + 0.3 α = 1.069>1,05 ⟹(Condition vérifiée). 
  

M57@≥ (1,069×11,3)− ( 
#."#91,#!

! ) = 6,9KN.m. 

2)    M57@≥(  $9 ,3<
! )M !=0,535 ×11,3= 6,03KN.m. 

 
On prend:   M57@= M5A=? 6,9KN.m. 
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• Etude des travées CD et DE (travée intermédiaire)  
 

1)    M5@B + 8@98B
! ≥ (1 + 0.3 α) M02 

Avec :1 + 0.3 α = 1.069>1,05 ⟹(Condition vérifiée). 

M5@B≥ (1,069×11,3)− ( 
1,#!91,#!

! ) = 7,55KN.m. 

2)    M5@B≥(  $9 ,3<
! )M !=0,535 ×11,3= 6,03 KN.m. 

 
On prend:   M5BA= M5@B? 7,55KN.m. 

 

Calcul des efforts tranchants  

T(x) = θ(x) + 
8CDE�8C 

F  

Travée AB et FG 

( )
KN

l

MMl
qT

AB

ABAB
uA 01,11

9,3

39.365.5

2

9,3
947.5

2
=−+=

−
+=  

( )
KN

l

MMl
qT

AB

ABAB
uB 17,12

9,3

39.65.5

2

9,3
947.5

2
−=−+−=

−
+−=  

 

Travée BC et EF 

( )
KN

l

MMl
qT

BC

BCBC
uB 88.11

9.3

65.552,4

2

9.3
947.5

2
=−+=

−
+=  

( )
KN

l

MMl
qT

BC

BCBC
uC 30.11

9.3

65.552,4

2

9.3
947.5

2
−=−+−=

−
+=  

Travée CD et DE 

( )
KN

l

MMl
qT

CD

CDCD
uC 6,11

9.3

52,452,4

2

9.3
947.5

2
=+−+=−+=  

( )
KN

l

MMl
qT

CD

CDCD
uD 6.11

9.3

52,452,4

2

9.3
947.5

2
−=+−+−=−+−=  
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Travée DE  

� Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants : 
 
 
 

  

 

 

  

 

  

 

Figure III.18 : Diagramme des Moments Fléchissant à l’ELU(en KN.m)  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

      

 

 

 

                                                                                         -11,01 

 

[KN] 

 

Figure.III.19 : Diagramme des efforts Tranchants à 
l’ELU(KN)  

 

3,39 3,39 

5.65 5.65 

4.52 
4.52 4.52 

7.55 
7.55 6.9 6.9 7.55 7.55 

11.01 

11.01 

11.88 

11.88 

12.17 

12.17 

11,30 

11,30 

11.3 

11.6 

11.6 

11.3 
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 e)Calcul des armatures 

Les moments maximaux aux appuis et en travées sont : 

max
tM = 7,55KN.m. 

max
aM  = 5,65 KN.m. 

� Armatures longitudinales 

• En travée  

-position de l’axe neutre  

Si : max
tM > tbM ⇒ l’axe neutre est dans  la table nervure. 

Si : max
tM < tbM ⇒  l’axe neutre est dans  la table de compression. 

Le moment équilibré par la table de compression : 








 −××=
2
0

0

h
dbhM bctb σ  

072,5910.
2

04,0
18,02,1465,0040,0 3 =







 −×××=tbM KN.m. 

 

M tb = 59,072 KN.m> Mt = 7,55KN.m ⇒  l’axe neutre tombe dans la table de compression, 

d’où la section se calcule comme une section rectangulaire (bxh) = (65 x 20). 

ASS
bd

M

bc

t
b ..392,0026,0

2,141865

1055,7
2

3

2

max

⇒<=
××

×==
σ

µ  

026,0=bµ  ⇒  987,0=β  

22,1
34818987,0

1055,7

)/(

3max

=
××

×==
se

t
st fd

M
A

δβ
cm2. 

Ast= 1,22 cm2. 

- On adopte : 3HA10 = 2 ,35 cm2. 
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• Aux appuis  

La table de compression est entièrement tendue, la section à considérer pour le calcul est une 
section rectangulaire de la hauteur utile d=18 cm et de largeur b0 =12 cm. 

..65,5max mKNM a =  

ASS
fdb

M
l

bc

a ..392.0102.0
2.141812

1065.5
2

3

2
0

max

⇒==
××

×=
××

= µµ p  

102,0=bµ  ⇒  946,0=β  

95,0
34818946,0

1065,5

)/(

3max

=
××

×==
se

a
a fd

M
A

δβ
 cm2 

Aa= 0,95 cm2 

On adopte : HA12 =1.13cm2 

� Armatures  transversales 

Le diamètre minimal des armatures transversales est donné par le BAEL91. 








 φ≤φ max
0 ,

10
,

35
min

bh
(Art 7.2.2/BAEL91) 

200 120
min , , 12 5,71mm

35 10
  = 
 

 

5,71mmφ ≤  

On prend:2HA8 ⇒At = 1.00 cm². 

 

� Espacement des armatures transversales 

( ) ( ) cmcmdSt 2,1640;2,16min40.9,0min ==≤  

On prend St = 15cm constant le long de la poutrelle, la section des armatures doit vérifier la 

condition suivante [Art A.5.1,23/BAEL 91modifie 99] : 



 

Chapitre III           plancherCalcul des éléments  

80 

 

⇒≥ MPa
Sb

fA

t

et 4.0
0

verifiéeMPaMPa
x

x
⇒≥= 4.022.2

1512

40000.1

 

 

� Ancrage des armatures (longueur descellement) :(Art. A .6 .1 ,23/BAEL 91). 

Calcul de la longueur de scellement droit des barres. 

su

e
s

f
l

τ
φ=
4

      Avec :     28
26,0 tssu fΨ=τ  

Et :     ѰG = 1,5 pour HA.  

MPasu 835,21,2)5,1(6,0 2 =××=τ  

D’où      cm
x

x
l s 27,35

835.2.4

4000.1 ==  

On adoptera des crochets à 45° avec une longueur Lc=0,4 Ls pour les aciers HA. 

Donc : Lc= 0,4 x 35, 27 =14,11cm. 

Lc= 14,15cm. 

2) Vérification à l’ELU  

      a) Condition de non fragilité : (Art A.4.2, 1 BAEL 91 modifié 99). 

     Amin = 0,23 x b0 x d x 228 26,0
400

1,2
181223,0 cmxxx

f

f

e

t ==  

En travée At= 2.35 cm2>  Amin                            condition vérifiée. 

Aux appuis : Aa = 2.26 cm2> Amin                                  condition vérifiée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figure III.20 : Ferraillage de la poutrelle. 

ΦΦΦΦ 8 

3HA10 

1HA12 
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b) Vérification de l’effort tranchant (cisaillement) :(Art .A.5.1,211/BAEL91) : 

u
u

u db

T ττ ≤=
0

max

 

Avec Tu : effort tranchant maximal  

Tu
max = 12.17 KN  

MPa
db

T u

u 56,0
180120

1017.12 3

0

max

=
×
×==τ  

τu = 0,56MPa 









= MPa
f

b

cj
u 5,

2,0
min

γ
τ  







 ×= MPau 5,

5,1

252,0
minτ  = min{ }MPa5;33,3  

MPau 33,3=τ  

τu = 0,56MPa< MPau 33,3=τ ⇨ ( Condition vérifiée). 

 

c)Influence de l’effort tranchant sur le béton (BAEL 91/Art5.1 ,313) : 

0
28

max 9,04,0 db
f

T
b

c

γ
≤

 

•  Appuis de rive  

Tmax= 12.17 KN < KNxxx 6,1291201809,0
5,1

1025
4,0

3

=× −

⇨(condition vérifiée) 

• Appuis intermédiaires  
Tmax= 11,6 KN < 129,6 KN      ⇨   (condition vérifiée) 

 

d) Vérification de la contrainte d’adhérence acier béton 

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

MPaxf cjsese 15,31,25,1 ===≤ ψττ  

Avec : 

ψ  =1,5 pour les aciers HA 
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∑u  : Périmètre utile des aciers. 

MPa
xxxx

x

ud

Tu
se 79,0

314,310180.9,0

1017.12

..9,0

3

==
∑

=τ  

sese ττ ≤  → la condition est vérifiée. 

 

e) Influence de l’effort tranchant sur les armatures 

On doit vérifier que : )
9,0

( maxmax

d

M
T

f
A u

e

s +≥
γ

 

 
� Appuis de rive  

A = 2.26 ≥ 1.15
400 × 10�$ × J12,17 − 3.39

0.9 × 0.18K = −0.25&�² < 0 

M = 2.26 ≥ −0.25 ⇨      (Condition vérifiée). 

 

 

� Appuis intermédiaires  

A = 2.35 ≥ 1.15
400 × 10�$ × J11,6 − 5.65

0.9 × 0.18K = −0.66&�² < 0 

M = 2.35 ≥ −0.66 ⇨(Condition vérifiée). 

 

b) Calcul à l’ELS 
 

a) Combinaison de charge 
 
Qs=G+Q 
 
Qs=3.322+0.975=4.297KN/ml. 

  Lorsque la charge est la même sur les différentes travées,  le BAEL91 (A-6-5-1) précise que la 

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

des efforts internes de calcul à l’ELS. Les valeurs des efforts internes sont résumées dans les 

tableaux suivants :   

 



 

Chapitre III           plancherCalcul des éléments  

83 

 

 

 

Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants  a L’ELS 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

à l’ELS 

Les états limites de  service sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la 
construction, les vérifications qui leurs sont relatives sont :  

                     Etat limite de résistance de béton en compression ;  

                     Etat limite de déformation ;  

                     Etat limite d’ouverture des fissures.  

 

8.94 

8.94 

10.55 

10.55 

10.67 

10.67 

10.04 

10.04 

10.30 

10.30 

10.30 

10.30 

2.45 2.45 

4.08 4.08 

3.26 
3.26 3.26 

5.45 
5.45 5.05 5.46 5.46 5.05 
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Etat limite de résistance de béton à la compression :(Art.A.4.5, 2/BAEL 91 modifié 99) 

La contrainte de compression est limitée à :  

MPaxf cbc 15256,06,0 28 ===σ  

• En travée  

La fissuration étant peu nuisible on doit vérifier bcbc σσ <  

088.1
1812

35,2100100

0
1 ===

x

x

db

Asρ                    K1 = 19.83 et β1 =0.856. 

D’où la contrainte dans les aciers est : 

MPa
xx

x

dA

M

s

t

s 51.150
35.218856.0

1045,5 3

1

max

===
β

σ MPass 348=< σσ  

⇨(Condition vérifiée). 

La contrainte dans le béton est : MPa
K

s
bc 6,7

83.19

51.150

1

=== σσ < MPabc 15=σ  

⇨(Condition vérifiée).S 

• Aux appuis  

046.1
1812

26,2100100

0
2 ===

x

x

db

Asρ                    K2 = 20.31 et β2 =0.858. 

D’où la contrainte dans les aciers est : 

MPa
xx

x

dA

M

s

a

s 89,116
26.218858.0

1008.4 3

2

max

===
β

σ MPass 348=< σσ  

(Condition vérifiée). 

La contrainte dans le béton est : MPa
K

s
bc 75,5

31.20

89,116

2

=== σσ < MPabc 15=σ  

⇨(Condition vérifiée). 

La vérification étant satisfaite alors les armatures calculées à l’ELU sont satisfaisantes. 

a) Etat limite d’ouverture des fissures 

La fissuration et peu nuisible ; donc la vérification non exiger. 

c) Etat limite de déformation :(vérification de la flèche) 
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Les règles (Art.B.6.5,2 / BAEL 91 modifié 99), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à 
l’ELS l’état limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions 
suivantes sont satisfaites : 















≤

≥

≥

MPa
fdb

A
L

h
M

M

L

h

e

t

2.4
16

1
10

1

0

0

 

Avec :    

 

h : hauteur totale de la section de la nervure (épaisseur de la dalle comprise)  

M0 : Moment max de la travée isostatique 

L : portée entre nus d’appuis. 

M t : moment max en travée.  

b0 : largeur de nervure. 

A : section d’armature. 

d : hauteur utile de la section droite. 

N
. =  .! 

1.   =0.05≤ $
$"=0.0625=>La condition n’est pas vérifiée ; donc on doit calculer la flèche. 

f
IE

LM
f

mm
L

ff

fvv

s
t ≤=

===≤

10

8,7
500

3900

500
2  

f  : La flèche admissible ;                 

Ev : module de déformation différée ; 

MPafE cv 86,108182537003700 33
28 ===  ;        

Ei : module de déformation longitudinale instantanée ; 

λi :pour les déformations instantanées ; 

λv :pour les déformations de longues durée ; 

Ifv : moment d’inertie totale de la section homogénéisée par rapport au CDG  

de la  section ;  

b=65cm 

Y1 

Y2 

b0=65cm

h0=4cm 

h-h0=16cm 

x 
G 
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y1 : position de l’axe neutre    
0

xx
1 B

S
y =  ;  

B0 = b0 (h-h0)+ b h0+n At= 12 (20-4) + 65x 4+15x 2,35 = 487,25 cm2 

Sxx= b0 h.  h/2 + (b-b0) h0 . h0/2 + 15 At d 

= 12x20x20/2+ (65-12)4x4/2+15x 2,35x 18= 3458,5 cm3.  

0
1 B

S
y xx= = 7.09 cm 

      y2= h- y1= 12.90 cm 



















 −+






 −+⋅= '
2

'
2

15
12

23

0 c
h

Ac
h

A
bh

I ss
 

Dans notre cas As’=0 

.33.455892
2

20
35,215

12

2065 4
23

0 cm
x

I =


















 −+=  

Avec :   As : section d’armatures tendues ;  

B0 : section du béton ;  

Sxx : moment statique par rapport à l’axe XX passant par le centre de gravité 

Dela section ;  

ρ : le rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure                                                   
(pourcentage d’armatures).  

0109,0
1812

35.2 ===
xbd

Asρ  

La contrainte dans les aciers tendus est donnée par : 
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mmfmmf

mm
xxx

x

IE

LM
f

mmfmmf

mm
xxx

x

IE

LM
f

cm
x

xI
I

x

cm
x

xI
I

f

f

x
x

b

b
f

i

xx

x

Ad

M

i

fii

s
t

i

v

fvv

s
t

v

v
fv

iv

i
fi

ts

t

t

t

s
t

s

883.1

64.1
1086.1549859.3245610

)²3900(1045.5

10

²

821.3

89,2
1002.2647486,1081810

)3900(1045.5

10

02.26474
593.0508.11

33.455891.1

.1

1.1

508.177.3
5

2

5

2

86.15498
593,077.31
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Donc la condition de la flèche est vérifiée.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 
4Ø4 (20x20) 

 

3HA10 

1HA12 

 

      2HA8 

Figure.III.24 : Schéma de ferraillage du plancher d’étage 
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III-3) Plancher en dalle pleine : 

Les dalles pleines sur appuis continus (comme dans notre cas) peuvent porter dans deux 
directions (BAEL-ArtA-5.2, 1) ou bien dans une seule. 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 Figure III.25 : Dalle pleine sur appuis continus. 

 

Les portées lx et ly d’un panneau de dalle sont mesurées entre les nus des appuis. 

La dalle est considérée comme portant dans deux directions…si 0,40≤ lx /ly = ρ  ≤1 

La dalle est considérée comme portant uniquement dans le sens de la petite portée…si : 

 lx/ly = ρ <0,4. 

La méthode de calcul se fera en utilisant la méthode exposée au BAEL91/modifiée99. 

 

III-3-1) Calcul à L’ELU  

Soit q la charge uniformément répartie sur le panneau par unité de longueur. 

• A L’ELU  

qu = 1,35G + 1,5Q 

    = 1,35x5,19 + 1,5x1, 50 = 9,26 KN/ml. 

 

5 

E 

4 

D 

Ly=4m 

Lx=3.9m 
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• A L’ELS  

qs = G + Q = 5,19 + 1,50 = 6,69 KN/ml 

ρ =
+O
+P = 3.0

1 =0,97→  0,4<ρ <1 

Donc la dalle est considérée comme portant dans deux sens. 

Sens x→ 2
0 . xuxx lqM υ=  

Sens y→ xyy MM 00 .υ=  

yx υυ ,  : Sont des coefficients multiplicateurs donnés en fonction de ρ et de υ qui est le 

coefficient de poisson. 

D’après l’article A.2.1, 3 du BAEL précise que : 

υ = 0 à l’ELU 

υ = 0,2 à l’ELS 

ρ = 0,95  → tableaudu.
xυ = 0,0410 ; yυ = 0,888 

M0x=  0,0410 x 9,26 x 3,9²=5.77KN.m                                                                 
 

 M0y= 0,888 x 5,48 =5,12KN.m 

M0y/M0x =0.88> 0.25 

Remarque 

Les dalles encastrées totalement ou partiellement sur leur contour sont calculées à la flexion sur 
la base des efforts qui s’y développeraient si elles étaient articulées sur leurs contours (BAEL 
ArtA-8-2-32). 

Dans la portée principale lx, on doit respecter : 

    1) x
wywx

tx M
MM

M 025,1
2

f
+

+  

    2) xtx MM 0≤  

-Calcul des moments  

• Moment en travées : 
Mtx=0.85 Mox= 0.85 x 5.77= 4.90KN.m 
 
Mty=0.75 Moy=0.75 x 5,12 = 3.84KN.m 
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• Moments aux appuis : 
Dans le sens y-y on peut considérer le panneau comme un panneau intermédiaire.  

Max= -0,5Mox = -0,5 x 5,77 = - 2.88KN.m. 

May= -0,5Mox = -0.5 x 5,77= - 2.88KN.m. 

 

II-3-2) Ferraillage  

� Sens de la petite portée   x-x : 
� En travée : 

 
Mty=4.66KN.m 

 

Uu= QRS
�.TS .UV-

/ = 1.0 
$× ,$3/×$1,!×$ W= 0.020< 0.392……………….SSA. 

Uu=0.019   → tableaudu.
β=0.990. 

Atx = QXO
Y.TS.ZV-

= 1,0 
 .00 × .$3×31,×$ [E =1.09cm² 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.26 : coupe vertical du plancher en dalle Pleine. 

 
 
 
 
 
 
 
 

h= 15cm 

b= 100cm 

d= 1 3cm 
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� Aux appuis 
 

Max = 2.88KN.m. 

Uu= Q\S
�.TS .UV-

/ = !.,,
$× ,$3/×$1,!×$ W = 0.012 < 0.392……………….SSA. 

Uu=0.012  → tableaudu.
β=0.994 

Aax = Q]O
Y.TS.ZV-

= 1.0 
 .001× .$3×31,×$ [E =1.08cm² 

 

� Sens de la grande portée y-y  
 

� En travée  
 
Mty=3.65KN.m 

Uu= QR^
�.T^ .UV-

/ = 3.,1
$× ,$3/×$1,!×$ W = 0.016< 0.392……………….SSA. 

Uu=0.011   → tableaudu.
β=0.992. 

At y= QR^
Y.T^.UV-

= 3.,1
 .00!× .$3×31,×$ [E= 0.85cm² 

 
 

� Aux appuis  
 
May = 2.88KN.m.   

Uu= Q\^
�.T^ .UV-

/ = !.,,
$× ,$3/×$1,!×$ W = 0.012< 0.392……………….SSA. 

Uu=0.011  → tableaudu.
β=0.994 

Aay= Q]P
Y.T^.ZV-

= 1.0 
 .001× .$3×31,×$ [E =1.08cm² 

 
 
 
 
 
 



 

Chapitre III           plancherCalcul des éléments  

92 

 

 
 
III-3-3) Vérification à l’ELU  

� Condition de non fragilité : (Art.B.7.4 /BAEL91) 
• Armatures inférieures  

Amin = xbxh
l

l
x

y

x












−3

2
0ρ

  avec : 0ρ = 0,0008 

D’où : 

Amin=  
 ,   ,

! (3 − 3,0
1 ) × 100 × 13=1.053cm² 

• Armatures supérieures  

Amin=ρ0 x b x h = 0,0008 x 100 x 15 = 1.2 cm 

Remarque 

Toutes les sections calculées sont inférieures à la section minimale donc on opte pour Amin. 

• Pour les armatures inférieures Amin=1,053cm2 
Soit 4HA12=4,52cm2 

• Pour les armatures supérieures Amin=1,2cm2 
Soit 4HA12=4,52cm2 

-Diamètre maximal des armatures : 

On doit vérifier que : 

Ømax≤  
N

$ = $# 
$  =15mm. 

φ  = 12mm ≤15mm…………………………………..condition vérif 

� Ecartement des barres : (Art ; A8.2,42 /BAEL91) 

L’écartement des armatures d’une même nappe ne doit pas excéder la plus faible des deux 
valeurs suivantes : 

En région centrale du panneau  

• Armatures Ax//L x  

St = 25cm < min{ } cmcmh 3333,3 = ……………………….condition vérifiée. 

• Armatures Ay//L y  
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St = 25cm < min{ } cmcmh 4545,4 = ………………………. condition vérifiée. 

Donc les armatures sont convenablement reparties. 

� Vérification de l’effort tranchant : (Art A.3.2.5/B AEL91) 
- Sens x-x  

Vu = 
yl

P

.3
=

0,!,×(3,0×1)
3×1 =11.75 KN.         (Avec P : Charge totale) 

- Sens y-y  

Vu=
_

!+^9+S
=

$11,2"
!×193,0 =12,16KN. 

u
u

u db

v ττ ≤=
.

max

 

`a?E/,Eb×Ec[W
E×c,EW ? . 03Q_] 

uτ =min








MPa
f cj 5;

5,1

.2,0
 

uτ =min{ }MPa5;33,3 =3,33MPa 

`a? . 03Q_]d3.33Q_]………………………………………..féhiZiéj. 

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

� Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres  
( Art A6.1.3 /BAEL91) 

∑
=

i

u
se ud

v

..9,0
τ =

$!,$"×$ [W
 ,0× ,$3×1×3,$1× , $!= 0,68Mpa. 

 

seτ = MPaxf ts 15,31,25,128. ==ψ  

seτ < seτ = 3,15MPa……………………………… condition vérifiée. 
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III-3-4) Vérification à l’ELS  

qs= 9,26KN/ml 

-Calcul des moments  

2. xsx
ser
x lqM υ=  = 0,0483x9, 26x3,9²= 6.80KN.m. 

xy
ser
y MM 00 .υ= = 0,923 x  6.80 = 6,27KN.m. 

• En travée  
 

Mtx=0.85 Mox= 0.85 x 6.80 = 5.78KN.m 
 
Mty=0.75 Moy= 0.75 x 6.27= 4.70KN.m                                                                              

• Aux appuis  
 

Max= May= -0,5Mox = -0,5 x 6,80= - 3.4KN.m. 

 
� Vérification de la contrainte de compression dans le béton : (Art.A.4.5, 2/BAEL 

91modifié 99) 

bcstbc k σσσ ≤= . =15MPa. 

36,0
13100

70,4100100
1 ===

x

x

bxd

xA

x

txρ  

1ρ = 0,36  →tableau
1β = 0,908 ; 1α = 0,275 

K= ( )1

1

115 α
α
−

= ( ) 025,0
275,0115

275,0 =
−  

klX = QRSmno
YE×TS×pmR

= #,2,×$ [W
 ,0 ,× ,$3×1,#!×$ [q= 108,33Mpa 

klX?r.smR? , !#×$ ,,33?!,2Q_]d$#Q_]……………….. Condition vérifiée. 
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� Vérification de la contrainte dans les aciers  

MPast 400=σ  

klX?$ !,,0Qt]d 1  Qt]. 

 
� Etat limite de déformation  

Pour ne pas avoir à faire une vérification de la flèche, le BAEL (ArtB-7.5)  exige que la 
condition suivante soit  vérifiée : 

h ≥ max xser
x

ser
tx

l
M

M
×












0.20
;

80

3
 

h ≥ maxu 3
, ; #,2,

! ×",,wx3,9(m) 

h ≥ 0,0424m = 4,24cm 

h = 15cm > 4,24cm…………………………………… condition vérifiée. 

Donc il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche. 

 

 

 

 

 

 

  

Figure III.27 : Ferraillage de la dalle pleine 

15cm 
•  •  •  •  •  •  

•  •  •  •  •  •  

4HA12 (25cm) 

4HA12 (25cm) 

4HA12 (25cm) 

4HA12 (25cm) 
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III-4-1) Introduction  

Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre du 

plancher et libre à l’autre extrémité. Il est réalisé en dalle pleine avec un garde-corps en brique 

pleine de hauteur h = 1.25m. 

Ce type de balcon est soumise à une charge concentrée verticale (G2) due au poids propre du 

garde-corps, ainsi qu’aux charges et surcharges qui leurs reviennent G1 et Q. 

III-4-2) pré dimensionnement : 

        On a :   .14
10

140

10
cm

L
e ==≥     Soit : e=15cm. 

 

 

 

 

 

 

 

III-4-3) Charges et surcharges 

III-4-3-1) Charges permanentes  

Carrelage (2cm)..................................................................0.02x22=0.44KN/m2 

Chape de mortier (2cm).....................................................0.02x22=0.44 KN/m2 

Lit de sable (2cm)..............................................................0.02x18=0.36 KN/m2 

Dalle pleine en BA (15cm)................................................0.15x25=3.75 KN/m2 

Enduit en  ciment (1.5cm)................................................0.015x18=0.27 KN/m2 

G1=5.26 KN/m2 

Le poids du garde corps en brique creuses : 

Brique creuses (10cm)...............................................0.1x9=0.9 KN/m2 

  Enduit extérieur en ciment (1.5cm)..........................0.015x18=0.27 KN/m2 

  Enduit intérieur en ciment (1.5cm)..........................0.015x18=0.27 KN/m2 

G2=1.44 KN/m2 

 

 

 

  

Figure III.13 : Schéma statique du balcon 
balcon 

L=1.40 m 

G2 

 
G1 

 

Q 
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III-4-3-2) Surcharge d’exploitation :(uniformément répartie) 

Surcharge revenant au balcon : Q=3.5KN/m2x 1m=3.5KN/ml  

 

III-4-4) Les combinaisons de charges 

III-4-4.1)  Les combinaisons de charges à l’ELU  

         Pour la dalle :qu=   [1.35G1+1.5Q]x1m=1.35(5.26)x1m+1.5(3.5)x1m=12.35KN/ml. 

         Pour le garde-corps : gu=(1.35G2)x1m=1.35(1.44)x1m=1.944KN/ml. 

III-4-4.2)  Les combinaisons de charges à l’ELS  

Pour la dalle : qs=(G1+Q)x1m= (5.26+3.5) x1m=8.76KN/ml. 

            Pour le garde-corps : gs=G2x1m=1.44KN/ml. 

 

III-4-5) Ferraillage  

 

III-4-5.1) Calcul des efforts internes  

Le balcon sera calculé comme une section rectangulaire (100x15) cm2soumise à la flexion 

simple. Le calcul se fait pour une bande de 1ml. 

 

• ELU  

 a)  le moment fléchissant  

 Mu = ( qu l² / 2) + gu xl=[ 12.35x (1,4)² / 2] +1.944x1.4= 14.82KNm 

b) L’effort tranchant  

               Vu=qu l+gu=12.35x1.4+1.944=19.23KN 

 

)(sec..392.0072,0
2,1412010

1014.82

² 23

6

arméesimplementtionASS
x

fbd

Mu
id

bc
u ⇒=<=

××
== µµ

 

963.0072.0 =⇒= βµu  

MPa
fe

s
st 348

15,1

400 ===
γ

σ Donc : 2
3

68.3
8.34120963.0

1082.14

..
cm

xx

x

d

Mu
A

st
u ===

σβ
 

On adopte : 7HA12 = 7.92cm²    avec St =15 cm  

 

 

 



Chapitre III                                                            Balcons Calcul des éléments  
 

64 
 

d) Armature de répartition  

    cm²98.1
4
92.7

4
=== u

r

A
A  

On adopte : 7HA10   =5.49 cm²     avec 15=St cm 

 

III-4-5.2) Vérification des efforts  

1) Vérification à L’ELU  

Condition de non fragilité  (BAEL99 Art A.4. 2.1)  

2,1MPa0.6x0.06ff c28t28 ==  

228 45.1
400

1.2
1210023.0 bxd x 0.23 Amin cm

f

f

e

t =×××==  

.........................ok 

 

2) Vérification des contraintes à l’ELS 

 

La fissuration étant préjudiciable avec η =1.6, 

 on doit vérifier que : 

Sσ ≤ Mpaff tes 63.201.110;
3

2
min 28

__

=








= ησ  

MPafcbb 156.0 28 =×=≤ σσ  

a)Vérification des  contraintes dans les aciers  

 

mKNlg
lq

M s
s

s .60.104.144.1
2

4.176.8

2

22

=×+×=×+×=
 





=
=

⇒=
×

×=
×
×=

02.27

881.0
66.0

12100

92.7100100

1

1
1 Kdb

Au
β

ρ
 

Mpa
Ad

M

u

s
s 6.126

792120881.0

1060.10 6

1

=
××

×=
××

=
β

σ
 

.63.2016.126 vérifiéeconditionMPaMpa ss ⇒=<= σσ  

 

 

22 45.1min92.7 cmAmAu =>=
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b) Vérification des contraintes dans le béton 

On doit vérifier que : MPafcbb 156.0 28 =×=≤ σσ   

.1568.4

68.4
02.27

6.126

1

vérifiéeconditionMPaMpa

MPa
K

bb

s
b

⇒=≤=

===

σσ

σσ

 
⇒Le calcul des armatures à l’ELS n’est pas nécessaire 

 

c)Vérification de l’effort tranchant  

On doit vérifier que : uu ττττττττ ≤≤≤≤    avec: 

. vérifiée)(condition    donne qui Ce

160,0
120.10

2310.19

.

         5,24;.15,0min

 

3

3

28

uu

u
u

b

C
u

MPa
db

V

MPaMPa
f

blepréjudicianfissuratio

ττ

τ

γ
τ

<

===

=








=⇒

 

L’espacement 

• Pour les armatures principales  

St ≤ min (3h , 33cm) = 33cm. 

On pren  St = 15cm < 33cm   (condition vérifiée). 

• Pour les armatures de répartition  

St ≤ min (4h , 45cm) = 45cm 

On prend St = 15cm < 45cm   (condition vérifiée). 

d) Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres : 

On a :  

        . vérifiée)(condition                 donne qui Ce

).38.262,1x14,3x7U(  avec      67,0
8,263.120.9,0

10.23.19

..9,0

15,31,2x5,1.

susu

i

3

28

ττ

πτ

τ

<

==Φ=Σ==
Σ

=

==Ψ=

cmnMPa
Ud

V

Mf

i

u
su

tssu
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e) Vérification de la flèche 

On Doit vérifier que : 

FF <<<<      

avec : 

F= F1+F2 

La flèche admissible : 

cm

L
F 56,0

250

140

250
===

 

Soit 
2

².
1

lq
M

−=  : le moment dû à la charge et surcharge uniformément répartie revenant au 

balcon. 

Soit M2 = -gu.l  le moment dû à la charge concentrée. 

En utilisant la méthode de vérechaguine on obtient : 

IE

lq
F

..8

. 4

1 =                                f1: flèche due à la charge et surcharge revenant au balcon. 

IE

lg
F

..3

. 3

2 =                                  f2 :flèche due à la charge concentrée du au garde corps. 

4
3

28125
12

15x100
cmI ========  I : moment d’inertie du balcon. 

E=1081,887KN/cm² :                     E : module de déformation différée du béton. 

 

mF 0138.0
28125x 887,1081x 8

)140(x 10.76,8 42

1 ==
−

 

cmF 0016,0
28125x 887,1081x 3

)140(x 10.44,1 32

2 ==
−

 

F= 0,0138+0,0016= 0,154cm 

D’où FF <<<<      (condition vérifiée).  
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Figure III.13 : Ferraillage de balcon

7HA12/ml (st=15cm)

5HA10 (st=20cm)

L = 1.40 m 

       15 cm 
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Diagramme de moment
        Mr=Q x H

Diagramme de l'effort
       tranchant

III-1) Étude de l'acrotère 

       L’acrotère est un élément secondaire de la structure, destiné à assurer la sécurité totale au 

niveau de la terrasse, il forme un écran évitant toute chute.  

Il est assimilé a une console encastré dans le plancher est soumis à son poids propre G et 

à une force latérale due à la main courante appliquée horizontalement (Q =1KN/ml) 

provoquant un moment de renversement dans la section d'encastrement. 

 

 

 

 

 

 

 

 

  4cm 

                                                                                    16 cm 

                                                                                                    

                                                                                                                                     

 

  

Figure III.9 : Coupe verticale de l’acrotère 

 

 

III-1-1) Calcul des sollicitations   

 

 G 

                                   Q 

 

H=0.6m 

 

Diagramme des                                        

                                                                                                                       Efforts normaux 

Figure III.10 : Schéma statique de l’acrotère.   

3 

10 

60 

25 

7 
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• Poids propre de l'acrotère  

                          G = mS 1××ρ = 25 [(0.03x0.2/2) + (0.07x0.2) + (0.1x0.5)] 

                            G = 1.675 KN/ml 

Avec : 

   ρ : masse volumique de béton. 

   S : section transversale de l’acrotère. 

 

• Poussée latérale  

                          Q = 1KN/ m 

 

• Moment de renversement  

                            Mr = Q x H = 1 x 0.6 = 0.6 KN.m 

 

III-1-2)  Combinaison de charges 

 

1) A L’ELU : 1.53G + 1.5Q 

• L’effort normal : 

Nu = 1.35 G = 1.35x 1.675  

    Nu = 2.26 KN/ml 

 

• Moment de flexion: 

            Mu = 1.5 x Mr = 1.5 x 0.6 = 0.9 KN.m 

 Mu = 0.9 KN.m 

 

• L’effort tranchant : 

           VQ= 1.5xQ = 1.5x1 =1.5 KN 

 VQ = 1.5 KN 

 

2) A L'ELS: G + Q 

• L’effort normal :       Ns = G = 1.675 KN.m 

• Moment de flexion:  Ms = Mr = 0.6 KN.m 

• L’effort tranchant :   VQ = 1 KN 
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III-1-3) Calcul des armatures  

         

 L'acrotère est considère comme une section rectangulaire de (100 x 10) cm2, soumise à 

un moment fléchissant et un effort normal de compression, d’où le calcul se fera à la flexion 

composée. H = 10 cm, b = 100cm, d = 8 cm, c = 2 cm 

 

� Calcul à L'ELU  

 

 

 

H : Épaisseur de la section. 

c et c' : Enrobage. 

d = h - c : Hauteur utile 

 

M f : Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues. 

   

� Calcul de l’excentricité à l’ELU 

 

Nu = 2.26 KN/ml   ; Mu = 0.9 KN.m 

     m
N

M
e

u

u
u 4.0

26.2

9.0 ===  

          mc
h

03.02
2

10
2

=−=−  

 

Donc :   0.4 > 0.03 m 

 

     Le centre de pression se trouve à l'extérieur de la section, alors celle-ci est partiellement 

comprimée (SPC). Elle sera calculée en flexion simple sous l'effet d'un moment fictif puis  

elle se ramène à la flexion composée. 
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⇔

� Moment fictif  (Flexion simple)  

 
                     Mf = Nu x g   

Avec :   g = mc
h

eu 43.003.04.0
2

=+=−+  

     
M f = 2.26 x 0.43 = 0.972 KN.m 
 

011.0
42.18100

10972.0
2

2

2 =
××

×=
××

=
bcfdb

Mfµ  

 
           µ=0.011< µl = 0.392 SSA⇒  
 
  µ=0.011      β = 0.994 

2
2

35.0
8.348994.0

10972.0
cm

d

M
A

st

f
f =

××
×=

××
=

σβ  
 

� Calcul des armatures réelles (Flexion composée)  

228.0
8.34

26.2
35.0 cm

N
AA

st

u
fu =−=−=

σ  

 

III-1-4) Les vérifications à L'ELU   

 

a)    Condition de non fragilité  

       








×−
×−××=

de

de

f

f
dbA

u

u

e

t

185.0

455.0
23.0 28

min  

      = 0.23× 100× 8× 
�.�

���
 





×−
×−

8185.040
8455.040

 
Amin = 0.91cm2       

                        Au = 0.28 cm2 < Amin = 0.91 cm2 

 

La condition de non fragilité n’est pas vérifiée, donc on adopte la section minimale : 

    Au = Amin = 0.91 cm2 

 

Soit : 5HA8/ml = 2.51cm2 ; avec : st = 25 cm 
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Mpaftsse 15.31.25.128 =×=×Ψ=τ

Mpa
Uid

Vu
se 66.1

6.12589.0

105.1

9.0

3

=
××

×=
××

=
∑

τ

Les armatures de répartition  

263.0
4

51.2

4
cm

A
A u

r ===    

Soit : 4HA8/ml = 2.01cm2 ;   avec : st = 33 cm. 

 

 

b) Vérification au cisaillement         (BAEL 91 Art a.5.1.211)   

 

La fissuration est préjudiciable  







 ×=≤

×
= Mpa

f

db

V

b

c
u

u
u 4;

15.0
min 28

0 γ
ττ = min (2.5 ; 4MPa)  

     = 
�.�×��

	

����×
�
 = 0.0187 < ���� = 2.5 MPa 

 

� =0.0187MPa  < ���� = 2.5 MPa   ⇒  Condition vérifiée.      

 

 

c) Influence de l’effort tranchant sur le béton aux voisinages des appuis  

 

     KN
dbf

T
b

c
u 480

5.1

10089.05.24.09.04.0 28 =××××=××××≤
γ

. 

      Tu
max  = 1.5 KN < 480 KN ⇒Condition vérifiée. 

 

 

d)  Vérification de la contrainte d’adhérence d’entraînement : (Art. A.6.1.3/ BAEL91) 

 

                                                               

 

Avec :   

            cmnu i∑ =××== .56.128.014.35.. φπ  

  ���=1.66 MPa <  ������� =3.15 MPa  ⇒  Condition vérifiée. 

   

   Donc il n’y a pas risque d’entraînement des barres longitudinales. 
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cmm
N

M
e

S

S
S 82.353582.0

675.1

6.0 ====

cmc
h

32
2

10
2

=−=−

e)  Encrage des barres :       (Art. A.6.1,21/ BAEL91) 

 

   .835.21.2²5.16.0²6.0 28 MPaftsu =××=××= ψτ  

   cm
fe

Ls
u

22.28
835.24
4008.0

4
=

×
×=×=

τ
φ

 

Les armatures doivent comportées des crochets, vu que la longueur de scellement est 

importante  

La longueur d'ancrage mesurée hors crochets est :  

L a = 0.4 x Ls = 0.4 x 28.22 = 11.29 cm  

On prend : La = 15 cm 

 

f) Espacement des barres :      (Art.8.2,42/BAEL91) 

 

  - Armatures principales : St max  =20cm { } { } cmcmcmcmh 3033;30min33;3min ==〈   

                               ⇒Condition vérifiée 

  - Armature de répartition : St max =15cm { } { } cmcmcmcmh 4045;40min45;4min ==〈  

                            ⇒Condition vérifiée. 

 

� Calcul à L'ELS  

 

  Ms = 0.6 KN,   Ns = 1.675KN/ml. 

  

Les armatures adoptées à L'ELU sont 4HA8 = 2.01cm2 

 

� Calcul de l’excentricité à l’ELS 
 

 

          

 

 

es = 35.82cm >  3cm 
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02
3
2 =−+ qPyy

C1 

h 

A

A
d 

b 

y2 
eS 

C

Le centre de pression est à l’extérieur de la section, celle-ci est partiellement 

comprimée, on doit résoudre l’équation suivante :   

 

 

 

 

                                                                                                               Y1 

 

  

 

 

Figure III.11 : Schéma représentatif du centre de pression. 

 

y2 : Distance entre l’axe neutre et le centre de pression. 

P,q : Coefficient données par les différentes sections.   

y1 : Distance entre l’axe neutre et la fibre la plus comprimée. 

C1 : Distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée. 

 

cme
h

C S 82.3082.35
2

10
21 −=−=−=  

 

- Pour notre cas C1 < 0 

 

• Calcul des coefficients P et q  

)(
90

)(
90

)(3 1
'

1

'
2

1 Cd
b

A
CC

b

A
Cp uu −×+−×−−=  

292.2761)82.308(
100

51.290²)82.30(3 cmP −=+×+−−=  

²)(
90

)(
90

)(2 1
2'

1

'
3

1 Cd
b

A
CC

b

A
Cq uu −×−−×−−=  

.84.55145)82.308(
100

51.290
)82.30(2 323 cmq =+×−−−=  

 

 084.5514592.2761 2
3
2 =+− yy       
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Résolution de l’équation ci-dessus  

            7
33

1002.8
27

4)92.2761(
)²84.55145(

27

4
² x

P
q −=×−+=+=∆  

    0<∆  ⇒  L’équation admet trois racines. 

 

• Calcul de �  

       987.0
92.2761

3

)92.2761(2

84.5514533

2

3
cos −=

−
−×

−×
×=−×

×
×=

PP

qα   

 ⇒  α = 170.75° 

       68.60
3

92.2761
2

3
2 =×=−= P

a  








=
3

cos1
2

α
ay 12.33

3

75.170
cos68.60 =







=  

                   ⇒ 12.331
2 =y  

       59.60120
3

75.170
cos68.60120

3
cos2

2 −=






 +=






 += α
ay  

                 ⇒ 59.602
2 −=y  

 47.27240
3

75.170
cos68.60240

3
cos3

2 =






 +=






 += α
ay  

                   ⇒ 47.273
2 =y  

hcyy <−=< 1210  

y2 = 33.12 cm 

 

Soit : 0 < y1 < h 

      y1 = y2 + C1 = 33.12 – 30.82 = 2.30 cm. 
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� Les Vérifications  

 

a) Vérification des contraintes de compression dans le béton  

15256.06.0 28 =×== fcbσ MPa 

 

[ ])()(15
2 1

'
1

'
2
1 ydACyA

by
S uu −+−××+=

[ ] 3
2

89.49)30.28(51.215
2

)30.2(100
cm=−×−+×=  

           ⇒  S = 49.89cm3 

 

  3/034.0
89.49

675.1
cmKN

S

Ns
K ===  

   ⇒    K = 0.034KN/cm3 

 

MpayKb 78.01030.2034.01 =××=×=σ  

 

    bσ =0.78MPa <
b

σ  = 15MPa    ⇒  Condition est vérifiée. 

 

   ( )115 ydKs −×=σ   

( ) Mpas 50.851030.28034.015 =×−×=σ  

  ⇒ Mpas 50.85=σ  

 

        La fissuration est préjudiciable: 

⇒    σs = min {2/3 fe , 110   f .n t28 }    ;        n=1.6   pour une barre HA.  

             = min {266.66 ; 201.633} = 201.633 MPa.  

 

               ⇒    ���= 201.633 MPa.                           

Mpas 50.85=σ  < ���= 201.633 MPa.   ⇒Condition vérifiée 
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Conclusion  

                   Le ferraillage calculé à l’ELU est vérifié à l’ELS. 

b) Vérification de l’acrotère au séisme :   (R.P.A 99 : Article 6.2.3) 

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

 

FP = 4.A.CP.wP 

 

Avec : 

            A : Coefficient d’accélération de zone, dans notre cas, zone IIa, groupe 2 

                  ⇒    A = 0.15     (RPA 99, tableau 4 -1). 

           CP : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8. 

           WP : Poids de l’élément considéré (acrotère) = 1.675 KN. 

 

On prend : Cp = 0.8 

D’où : FP = 4 x 0.15 x 0.8 x 1.675 = 0.804 KN < 1KN   ⇒   La condition est vérifiée 

  

III-1-5 : Ferraillage de l’acrotère 

 

 

2X4HA8/ml(e=15cm)

5HA8 (e=20cm)

AA

5HA8/ml (e=20 cm) 2X4HA8

 
-

(e = 33 cm) (e= 25 cm) 5HA8 (e = 25cm) 

2x4HA8 ( e =33cm) 

Figure III.12 : l’Acrotère 
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III-3) Calcul des escaliers  

Introduction  

Les escaliers constituant le bâtiment sont des ouvrages en béton armé coulé sur place ; ils 
sont constitués de paliers et paillasses assimilés dans  le calcul à des poutres isostatiques. 

Notre bâtiment et composée d’une seul cage d’escalier. 

Les caractéristiques dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en 
fonction du nombre d’utilisateurs et du type du bâtiment. 

 

III-3-1) Terminologie  

 

+ 

   

 

   

 

 

 

 

 
• Notation utilisée  

•  g : giron (largeur des marches) 
• h : hauteur de la contre marche. 

• e : épaisseur de la paillasse et de  palier. 

• H : hauteur d’une volée. 

• l1 : longueur de la paillasse projetée.  

• l2 : largeur de palier. 

• L : la somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle des deux paliers. 

 

 

 

 

 

 

 

Marche  

Emmanchement  

h 

Pa1 

Pa2 g 

2l  

H 
Paillasse 

α  
1l  

L 
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III-3-2) Calcul de l’escalier de l’étage courant  

Notre étage courant comporte deux volées identiques et un palier intermédiaire. Donc le 
calcul se fera pour une seule volée avec ℎ� = 3.06	. 

1) Pré dimensionnement 

Les escaliers seront pré dimensionné suivant la formule deBONDELL , on tenant compte 
des dimensions donnée sur le plan  

60
	 ≤ � + 2ℎ ≤ 66 
	 

14
	 ≤ ℎ ≤ 18 
	 

a)Calcul du nombre de contre marches :  

On prend h égal à 17cm  
 
n = H/h = 153/17 = 9 contre marches. 
 
b) Calcul du nombre de marches  

m = n- 1 = 9 -1 = 8 marches.  
 
c) Calcul de la hauteur de la contre marche 

h = H/n = 153/9 = 17 cm. 
 
 
d) Calcul de la hauteur du giron  

g = L1/n-1 = 240/8 = 30 cm.  
 
e) Vérification de la relation de BLONDEL   
 

60 cm ≤  2h + g ≤  66 cm 

60 cm ≤  2x17+ 30 ≤  65 cm 

60 cm ≤ 64 cm≤  65 cm  ⇒    Condition vérifiée 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

             Figure III.2 : Schéma statique de l’escalier 

L0 

1.53 

2,4 1,425 

L0 

1.53 

2,4 1.50 
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2) Pré dimensionnement de la pillasse et de pallier 

• L’épaisseur de la paillasse et du palier  

� Paillasse  

 L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante :  

2030
00 L

ep
L

≤≤  

Avec : 

 L0 : Portée entre appui de l’escalier (L0 = L’ + 1.50) 

6375.0
240

153

1

===
L

H
tgα

 

              α =arc tg0.6375 = 32.52°. 

cm
L

L 63.284
52.32cos

240
cos

' ===
α

 

           L0 = 284.63 +150 = 434.63 cm 

Donc : 
20

63.434

30

63.434 ≤≤ ep  ⇒  14.48 cm ≤≤ ep  21.73 cm 

                 On prend : ep = 18 cm. 

� Palier de courant  

cm
L

e 15
10

150

10
===  

 L : portée du palier  
 e : épaisseur du palier courant. 

3) Détermination des sollicitations de calcul  

Le calcul s’affectera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de 
projection horizontale de la volée. En considérant une poutre simplement appuyée en flexion 
simple. 

a) Charges et surcharges 
 

• Le palier 

� poids propre de la paillasse …………………………  25x0, 18   = 4 ,5KN/m² 
� poids du revêtement+enduit …………………………..0,44x4 = 1 ,76KN/m² 
� Poids des gardes corps…………………………………0,2KN/m² 

 

GP =6.46 KN/m² 
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• La volée  

� poids propre de la paillasse : ²/34,5
51,32cos

18,025
mKN=×

 

� Poids propre des marches :       ²/87,1
2

17,0
22

2
mKN

h
b =×=×ρ  

� poids propre du carrelage ……………………………22x0,02= 0,44KN/m² 
� poids propre du mortier de pose …………………… 22x0 ,02= 0,44KN/m² 
� Lit de sable ………………………………………… 22x0,02 = 0,44KN/m² 
� Mortier de pose ……………………………………   22x0 ,02 = 0,44KN/m² 
� enduit de ciment…………………………………… 22x0,02= 0,44KN/m²  
� poids des gardes corps………………………………………… 0,2KN/m²  

 

GPs =9.61 KN/m² 

� Charge d’exploitation : selon le (DTR C2-2) pour une construction à usage de service 
ou d’habitation ; 

Q = 2,50KN/m² 

 

b) Combinaison de charge  
• ELU 

� La volée  
 

[ ] mlKNmmQGqu /72,161)5,25,1()61,935,1(1)5,153,1(1 =××+×=×+=  
 

� Le palier 
 

[ ] mlKNmmQGqu /47,121)5,25,1()46,635,1(1)5,135,1(2 =××+×=×+=  
 

 
 

• ELS  

� La volée  

[ ] mlKNmmQGqu /11,1215,261,91)(1 =×+=×+=  

� Le palier 

  [ ] mlKNmmQGqu /96,815,246,61)(2 =×+=×+= . 
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4) Calcul à l’ELU  

a) Calcul des moments et des efforts tranchants à l’ELU  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

• Les réactions d’appuis  

 

 ∑ yF /  = 0 ⇒  R1 + R2 = (16,72x2, 4) + (12,47x1,50) 

  ⇒  R1 + R2 = 58,83 KN 

 ∑ AM /  = 0 ⇒ 0)
2

(
2

²
)( 212 =+××−−+× p

vpu
v

uvp

L
LLQ

L
QLLR  

  ⇒ 0)
2

50,1
4,2(50,147,12

2

4,2
72,16)40,250,1(

2

2 =+××−−+×R  

⇒R2=27.45KN. 

R1 + R2 = 58.83KN  ⇒  R1 = 58.83 – 27.45⇒  R1 = 31 .38 KN 

 

• Moments fléchissant et efforts tranchants  

� 4,20 ≤≤ x  : 

∑Fv = 0 38.3172,16 −=⇔ xTy  

∑ GM / = 0 236,838.31 xxMz −=⇔  

 
 

x 

y 

 

B 

16,72 KN/ml 

12,47 KN/ml 

1.5 m 2,4 m 

A 

  R1 
 R2 

                             Figure III.3 : Schéma statique  

 

Mz 

Ty 

31.38KN 

x 

16,72 
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� 0 50,1≤≤ x  : 

∑Fv = 0 xTy 47,1245,27 −=⇔  

∑ GM / = 0 224,645,27 xxMz −=⇔  

 
 

 
 
 

 
 
 

Calcul de M max 
 

( )
Ty

dx

xdMz −=    Donc : Ty=0     ⇒  Mz = Mmax 

Ty =0 ⇔ 16,72x-31,38 = 0 ⇒  x = 1,87m 
 
 Mz (1,87) = 29,51 KN.m     et     Ty = Ra =-31,38 KN 
 

Remarque 
 
   Pour tenir compte de l’encastrement partiel, on multiplie le moment en travée par des 
cœfficients réducteurs : 

   - Aux appuis : =app
uM -0,3 Mmax 

      - En travée : =t
uM 0,85 Mmax  

MA = MB = -8,85KN.m 
Mt = 25,08 KN.m 
 

 

 

 

 

 

 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 -31.38 0 

2,4 8.74 27.15 

X (m) Ty [KN] Mz [KN.m] 
0 27,45 0 

1,50 8.34 27.15 

27,05KN 

12,47KN/ml 

x 

 Mz

 Ty 

     27,45KN 
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� Diagramme des efforts internes à l’ELU  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 
 
 

27.15 
29 .51 

-31,38 

9,28 

Figure III. 4 : Diagramme des moments et des efforts tranchants à L ’ELU  

+ + 
+ 

+ + X[m] 

X[m] 

27,45 

   -8,85 

Mz[KN.m] 

-8,85 

25.08 

Ty[KN] 

X[m] 

1,87m 

- 

+ 

B 

16,72 KN/ml 

 

1,50 m 2,4 m 

A 

  R1 
 R2 

12,47 KN/ml 
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b) Ferraillage  

        Le calcul des sections d’aciers se fera en flexion simple en utilisant les efforts calculés  
précédemment. 
 
 

� Calcul du moment réduit  

bc
b fbd

M
2

=µ  d=16cm 

 
               C=2cm                                                                                                                  
    M : Moment réactif.                                                                  b=100cm 

bcf  : Contrainte caractéristique du béton. 

    b,d : Dimensions de la section. 
 

bcf =
b

cf

θγ
2885,0

= 14,2 MPa 

 
 

� Calcul de la section d’armature  

 As =
std

M

σβ
 , avec   stσ  : contrainte limite de l’acier tendu. 

 

 

� Armatures principales  
 
� Aux appuis  

 

bc

a
u

b fbd

M
2

=µ = 
2,14.16.100

10.85,8
2

3

= 0,024 

⇒=≤ 392,0Rb µµ  la section est simplement armée (S.S.A).  

bµ = 0,024⇒ β = 0,988 

  Aa = 
st

a
u

d

M

σβ
= 

348.16.988,0

10.85,8 3

= 1,60 2cm  

  Soit  Aa = 6HA12/ml =6,78 2cm , avec un espacement St = 20cm 
 

� En travée  
 

bc

t
u

b
fbd

M
2

=µ = 
2,1416.100

10.08.25
2

3

= 0,068 

⇒=≤ 392,0Rb µµ  la section est simplement armée (S.S.A).  

bµ = 0,068⇒ β = 0,965 

  At = 
st

t
u

d

M

σβ
= 4.66 2cm  

  Soit At = 6HA12/ml = 6,78 2cm , avec un espacement St = 20cm 
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� Armatures de répartition  
 

Ar = 
4

As
 ,   ( RPA 99 modifié 2003 ) 

 
� En appuis A et B  

 

Ar =
4

As
 =

4

78,6
=1.69 2cm  

 
Ar = 4HA10/ml  = 3,14 2cm , avec un espacement St = 25cm 
 
 

� En travée  
 

Ar = 
4

As
= 

4

78,6
= 1,69 2cm  

 
Ar = 4HA10/ml  = 3,14 2cm , avec un espacement St = 25cm 
 
 
5) Vérification à l’ELU  

� Condition de non fragilité : [Art :A-4-2;1/BAEL91]  
 

minAAs ≥  

Amin = 0,23 b.d 
e

t

f

f 28 . 

Nous avons : 
Amin = 0,23 x100x16x 2,1/400 = 1,9322cm  
A t = 6,78 2cm > Amin                          Vérifiée 
Aa = 6,78 2cm > Amin                          vérifiée 
 
 

� Espacement des barres :[Art :A-8-2-4 ;2/BAEL91]  
 

L’écartement des barres ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 
 
Armatures principales : 

minmax ≤tS (3h, 33cm) = 33cm 

St = 20cm < 33cm   Vérifiée 
 
 
Armature de répartition : 

minmax ≤tS (4h, 45cm) = 45cm 

St = 25cm < 45cm    Vérifiée 
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� Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement  
[Art :A-6-1 ;3/BAEL91 ]  
 

se
i

u
se Ud

V ττ ≤
××

=
∑9,0

max

= 28ts f×ψ = 15,31,25,1 =× MPa 

sψ  : Coefficient de scellement pris égale a 1,5 pour les aciers HA 

∑ i
U  : Somme des périmètres utiles des armatures 

∑ i
U = cmn 56,1200,1 =××π  

6,1251609,0

1038.31 3

××
×=seτ =1,73 MPa < 3,15 MPa               Vérifiée 

Donc pas de risque d’entraînement des barres. 
 
 

� Vérification de l’effort tranchant :[Art :A-5-11]  
 

   La fissuration est peu nuisible, donc on doit vérifier que : 

u
u

u bd

V ττ ≤= = min ( MPafc
b

5,
2,0

28γ
) = 3,33 MPa  ,                (  avec :   уb=1,5). 

19,0
1601000

1038.31 3

=
×
×=uτ MPa < 3,33 MPa                    Vérifiée 

⇒  Les armatures transversales ne sont pas nécessaires, le béton seul peut reprendre l’effort de 
cisaillement. 
 
 

� Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  
 

* Influence sur les aciers :(Art .A.5.1, 313 /BAEL91)  
 
                On doit vérifier que : 

              Aa
e

u

f

d

Ma
V 







 +×
≥ 9,0

15,1 max

 

 
             Mu : moment fléchissant au droit de l’appui. 
 

22
6

3 81,081,81
1609,0

1085,8
1038.31

400

15,1
cmmm

x
−=−=







 ×−××  

              Aa = 6,78 2cm > 0,818 2cm                            Condition vérifiée. 
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* Influence sur le béton :(Art.A.6.1.2,1 /BAEL91)  
 
              On doit vérifier que : 

b

cju
f

ab

V

γ
8,0

2 max

≤
×

×
⇒

b

c
u

fdb
V

γ
28max 9,04,0 ×××≤  

2510169,0267,0 ×××× = 961KN 
max

uV = 31,38 KN < 961 KN                               Condition vérifiée. 

 
 

� Calcul de la longueur d’ancrage :(Art.A.6.1.2,1 /BAEL91)  
 

=sl Ф 
s

ef

τ4
  , avec sτ = 0,6 28

2
ts fψ = 2,835 MPa 

=sl 835,24

4008,0

×
×

= 28,22cm  

 

sl  est supérieur a la largeur de la poutre dans laquelle elle sera ancré, on optera donc   

     pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0,4sl =11,28cm, soit 12cm.   

 
 
6) Calcul à l’ELS 

 
a) Calcul des moments et des efforts tranchants à l’ELS  

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 
 
 
 
 
 
 
 

B 

12,11 KN/ml 

8,96 KN/ml 

1,50 m 2,4 m 

A 

  R1 
 R2 

Figure III.5 : Schéma statique 
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� Les réactions d’appuis : 

 R1 = 22.7 KN. 

R2=19.8KN. 

 

� Moments fléchissant et efforts tranchants  

4,20 ≤≤ x  : 
 

∑Fv = 0 7,2211,12 −=⇔ xTy ∑ GM / = 0 206,67,22 xxMz −=⇔  

 
 
 
 
 

0 5,1≤≤ x  : 
 

∑Fv = 0 xTy 96,880,19 −=⇔  

∑ GM / = 0 248,480,19 xxMz −=⇔  
 

 
 
 
 
 
 
Calcul de M max  
 

Mz (1,87) = 21,35KN.m   
 

                  - Aux appuis : =app
uM -0,3 Mmax 

                - En travée : =t
uM 0,85 Mmax 

                  MA = MB = -6,38KN.m 
                   Mt = 18,09 KN.m 
 

 

 

 

 

 

 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0    -22,7 0 
     2,4     6,36 19.60 

X (m)  Ty [KN] Mz [KN.m] 
       0    19,80 0 
     1,425    6,36 18,60 

 

     19,8KN 

8,96KN/ml 

x 

 Mz

 Ty 

22,7KN 

Ty 

x 

12,11 

Mz 
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� Diagramme des efforts internes à l’ELS :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                      Figure III.6 : Diagramme des moments et des efforts tranchants à L’ELS 

  

6,36 

-22,7 

B 

12,11 KN/ml 

 8,96 KN/ml 

1,5 m 2,4 m 

A 

  R1 
 R2 

X[m] 

X[m] 

19,80 

-6.38 

Mz[KN.m] 

-6,38 

18,09 

Ty[KN] 

X[m] 

1,87m 

- 

+ 

19.60 

+ 

+ 
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7) Vérification à l’ELS :  

� La contrainte de compression dans le béton : (BAEL 91/Art.B.6.6.1) : 
 La fissuration est peu nuisible, alors on doit vérifier ce qui suit : 

1k
S

bc

σσ = ≤ 28.6,0 fc
b

=σ  = 15 MPa 

• En travée : At = 6,78cm² 

 

⇒=
×

×=
×

= 423,0
16100

78.6100100
1 bd

Atρ 25,351 =K  

900,01 =β  

Mpa
Ad

M t
S 28.185

678160900,0

0910.18

..

6

1

=
××

==
β

σ
 

25,35

28.185

1

==
k

S
b

σσ = 5,25MPa 

bcσ = 5,25 MPa <
bc

σ = 15 MPa ⇒Condition vérifiée. 

• Aux appuis : Aa = 6,78cm 

900,01 =β  

 
16100

78,6100

.

.100
1 ×

×==
db

Aρ = 0,423 ⇒  25,351 =K   

 Mpa
Ad

M a
S 34.65

678160900,0

10.38,6

..

6

1

=
××

==
β

σ  

 
25,35

34,65

1

==
k

S
b

σσ = 1,85 MPa 

bcσ = 185 MPa <
bc

σ = 15 MPa ⇒  Condition vérifiée 

� Etat limite d’ouvertures des fissures  

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune vérification n’est à 

effectuer. 
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� Vérification de la flèche : (Art.A.6.5,1 /BAEL91) 
   

     On peut se disposer de la vérification de la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées : 

16

1≥
l

h
⇒ 0625,0

16

1
042,0

390

18 =<=
 

092,0
60,1910

09.18
042,0

10 0

=
×

<⇒≥
M

M

l

h t  

01,0
348

2,4
004,0

10016

78,62,4 =<=
×

⇒≤
e

t

fbd

A
 

 
Apres vérification il s’est avéré que les deux premièresconditions ne sont pas vérifiées,  

nous allons donc procéder au calcul de la flèche.  
 

f
IE

Lq
f

fvv

≤=
384

5 4
max = 

500

L
 

);max(max palierpaillasse qqq = mlKN /11,12)96,8;11,12max( ==
 

 
 Io : moment d’inertie de la section homogénéisé calculé par rapport au centre de gravité    de   la 
section. 
 Ev : module de déformation longitudinale du béton.  
 

3
283700 cvj fE = = 10818,86 MPa. 

2
2

3
2

3
1 )(15)(

3
cVAVV

b
I tfv −++=  

0

2

1

15
2

B

dA
bh

V
t+

=  

      Bo : aire de la section homogène.  
270,190178,6151810015. cmAhbB to =×+×=+=  

cmV 37,9
70,1901

1678,615
2

18100 2

1 =
××+×

=  

cmVhV 63,837,91812 =−=−=  

4233 84,53316)263,8(78,615)63,837,9(
3

100
cmI fv =−××++=  

cmf 0063,0
1084,533161086,10818384

109,311,125
86

34

=
××××

×××= − < f = cm78,0
500

427 =  

 
                                                                                      Condition vérifiée. 
 
Remarque  

            On adopte le même ferraillage pour les étages courant. 
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III-3-3) Calcul de la poutre palière 

La poutre palière est destinée à supporter son poidspropre, la réaction de la paillasse et le poids 
de mur. Elle est partiellement encastrer dans les poteaux.  

Sa portée est de 3,90m (entre nu d’appuis). 

1) Pré dimensionnement 

 

 

 

tt hbh 7.04.0 ≤≤  

       ht : hauteur de la poutre. 

       b : La larguer de la poutre. 

      L : la longueur libre de la poutre entre nus d’appuis. 

10

390

15

390 ≤≤ th cmht 3926 ≤≤⇒ .35cmht =⇒
 

D’où :  cmb 5,2414 ≤≤  

D’après les exigences du RPA, on prend  b = 25cm. 

Donc la poutre palière à pour dimensions : (bxh) = (25x35).  

 

2) Vérification des conditions du RPA  

             b = 25 cm ≥ 20cm ………………Condition vérifiée. 

             ht = 35cm ≥ 30cm……………… Condition vérifiée. 

4.1=
b

ht < 4. ……………………  Condition vérifiée. 

3) Détermination des charges et surcharges 
 
-Poids propre de la poutre : G = ./187.22535,025,0 mlKN=××  
-Charge d’exploitation : Q= 2,5KN /m 

               -Effort tranchant à l’appui  

� à l’ELU              RU = 31,38 KN. 
� à  l’ELS              RS = 27,45 KN. 

 
-Poids propre du palier : ./75.62550,118,0 mlKN=××   

1015

L
h

L
t ≤≤
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4) Combinaison des charges 

ELU :     qu= mlKN
L

T
G u /04.19

90,3

38,312
187,235,1

2
35,1 =×+×=+ . 

 ELS :qs= ./26.16
90,3

45.272
187,2

2
mlKN

L

T
G s =×+=+

 

5) Calcul des efforts à l’ELU 

 

� Réaction d’appuis  
 

KN
lq

RR u
BA 12.37

2

9,304.19

2
=×===

 
 
� Moment fléchissant et l’effort tranchant  

 

mKN
lq

MM u
uu .199.36

8

²9,304.19

8

²max
0 =×=×==

 

En compte tenu de l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Sur appuis : mKNMM ua .85.10199.363,03,0 max −=×−=×−=  

En travée : mKNMMt u .76.30199.3685,085,0 max =×=×=  

 
� L’effort tranchant  

 

.128.37
2

90,304.19

2
max KN

lq
TT u

uu =×=×==
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Diagramme des efforts internes 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

  

 

 

 

Figure III.7 : Diagramme des moments et des efforts tranchants à l’ELU 

  

� Calcul des armatures longitudinales  
 
� Aux appuis  

Ma=-10.85KN.m 
 
• Armature principale  
 

bc

a
b fbd

M
2

=µ =
2,143325

1085.10
2

3

××
×

= 0,028< 0,39                        SSA 

bµ = 0,028⇒ β  = 0,986 

    Aa = 
st

t
u

d

M

σβ
= =

××
×

34833986,0

1085.10 3

 0,958 cm²  ,   soit Aa = 3HA12 = 3,39 cm² 

� En travées  

M t=30,76K7N.m 

 

 

 

 

B 

19.04 

A 

-36.19 

36.199 

30.76 

-10.85 -10.85 

    + 

- 

+ 

Ty [KN] 

M z [KN.m] 
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• Armature principale  

bc

t
b fbd

M
2

=µ =
2,143325

1076.30
2

3

××
×

= 0,079< 0, 39                          SSA 

bµ = 0,078⇒ β  = 0,960 

    At = 
st

t
u

d

M

σβ
=  =

××
×

34833960,0

1076.30 3

 2, 79 cm²,   soit: At = 3HA12 = 3,39 cm² 

 

6) Vérification à l’ELU   
 

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

Amin = 0,23 b.d 
e

t

f

f 28 = 0,23×25×33×(2,1/400) = 0,996 cm² 

At = 3,39 2cm > Amin                          Vérifiée 
Aa = 3,39 2cm > Amin                          Vérifiée 

 

� Vérification de l’effort tranchant :: (Art A.5.1,21 /BAEL91)  

u
u

u bd

V ττ ≤= = min ( MPaf t
b

5,
2,0

28γ
) = 3,33 MPa 

43.0
330250

1019.36 3

=
×
×=uτ MPa < 3,33 MPa                    Vérifiée. 

� Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis  

 

Influence sur les aciers :(Art .A.5.1,313 /BAEL91) 
On doit vérifier que : 

              Aa
ef

a

Ma
Vu 







 +×
≥

15,1
 

             Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau des appuis. 
             Mu : moment fléchissant au droit de l’appui. 
              a : la longueur d’appuis égale a 0,9d 

201,0
33,09,0

85.10
19.36

400

15,1
cm−=









×
−×  

              Aa = 3,39 2cm > 0,01 2cm                     Condition vérifiée. 
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Influence sur le béton ::(Art.A.6.1.2,1 /BAEL91) 
 
              On doit vérifier que : 
 

b

cju
f

ab

V

γ
8,0

2 max

≤
×

×
⇒ 28

max 9,0267,0 cu fdbV ××××≤  

 
5,2339,025267,0 ×××× = 495,62 KN 

 
 

max
uV = 36 KN < 495,62 KN                              Condition vérifiée. 

 
 
 
Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement : [Art :A-6-1 ;3/BAEL91] 

 

= 28ts f×ψ = 15,31,25,1 =× MPa 

sψ  : Coefficient de scellement pris égale a 1,5 pour les aciers HA 

∑ i
U  : Somme des périmètres utiles des armatures 

∑ i
U = cmn 304,112,1 =××π  

4,11303309,0

1036 3

××
×=seτ =0,107 MPa < 3,15 MPa               Vérifiée. 

Donc pas de risque d’entraînement des barres. 
 

� Calcul de la longueur d’ancrage : [Art :A-6-1 ;23/BAEL91] 
 

=sl Ф 
s

ef

τ4
  , avec sτ = 0,6 28

2
ts fψ = 2,835 MPa. 

=sl 835,24

4008,0

×
×

= 28,22cm  

sl  est supérieur a la largeur de la poutre dans laquelle elle sera ancré, on optera donc :  

     pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0,4sl =11,28cm, soit 12cm.   

 
 

� Calcul les armatures transversales  

Φt ≤ min { }10;25;12min
35

,
10

, =






 hb

lφ = 10mm  

on prend un cadre et un étrier en HA8 ; 3HA8=1,51 cm²   
 

St≤ min { } { } cmcmd 7,2940;7,29min40,9,0 ==
 Soit : St=25cm. 

 

se
i

u
se Ud

V ττ ≤
××

=
∑9,0

max
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Vérification selon le RPA version 2003(A-7.5.2.2)  

 
Zone nodale (appuis)  

cm
h

S lt 2,76,012;
4

35
min12;

4
min =







 ×=






≤ φ  

 Soit St = 10cm en zone nodale. 
 
• En dehors de la zone nodale  

 

cm
h

St 5,17
2

=≤  , soit tS = 15 cm. 

 
 
7) Calcul à l’ELS 

 
qs=16,26KN /ml 
 

� Réaction d’appuis  

KN
lq

RR s
BA 735.28

2

9,326,16

2
=×===

 
 

� Moment fléchissant et l’effort tranchant  
 

mKN
lq

M s .91,30
8

²9,326,16

8

²
0 =×=×=

 

En compte tenu de l’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont : 

Sur appuis : mKNMM sa .27,991,303,03,0 max −=×−=×−=  

En travée : mKNMMt s .27,2691,3085,085,0 max =×=×=  

� L’effort tranchant  
 

.70,31
2

90,326,16

2
max KN

lq
TT s

ss =×=×==
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



Chapitre ІІІ                                                                  escalier calcul des éléments 
 

49 

 

• Diagramme de M et T  
 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

Figure III.8 : Diagramme des moments et des efforts tranchants à l’ELU 

 

8) Vérification à l’ELS 

� Etat limite de résistance à la compression : (Art.4.5,2/BAEL91) 
 La fissuration est peu nuisible, alors on doit vérifier ce qui suit : 

� 
1k
S

bc

σσ = ≤ 28.6,0 fc
b

=σ   = 15 MPa 

 
• En travée : At = 3,39 cm² 

 

⇒=
×
×=×= 411,0

3325

39,3100100
1 bd

Atρ 66,351 =K  

902,01 =β  

 

 

66,35

33,260

1

==
k

S
b

σσ = 7,33MPa
 

bcσ = 7,33MPa <
bc

σ = 15 MPa⇒Condition vérifiée. 

B 

16,26KN/ml 

A 

- 

   M[KN.m] 

-31,70 

31,70 

26,27 

-9,27 -9,27 

    + 

T[KN] 

+ 

Mpa
Ad

M t
S 33,260

339330902,0
10.27,26

..

6

1

=
××

==
β

σ



Chapitre ІІІ                                                                  escalier calcul des éléments 
 

50 

 

 

• Aux appuis : Aa = 3,39cm 

902,01 =β  

 
3325

39,3100

.

.100
1 ×

×==
db

Aρ = 0,411 ⇒  66,351 =K   

 Mpa
Ad

M a
S 86,91

339330902,0

10.27,9

..

6

1

=
××

==
β

σ  

 
66,35

86,91

1

==
k

S
b

σσ = 2,57 MPa 

bcσ = 2,57 MPa <
bc

σ = 15 MPa ⇒  Condition vérifiée 

L’état limite de compression du béton aux appuis  et en travée est vérifié donc les armatures  

adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

 

� Vérification de la flèche : (Art6.5,2 /BAEL91) : 

On peut etre dispense de calcul de la flèche si les conditions suivantes sont vérifiées. 

16

1≥
l

h
 

010M

M

l

h t≥
 

e

t

fbd

A 2,4≤  

  

0625,0
16

1
089,0

390

35 =≥==
l

h
⇒ .Vérifiée

 

085,0
91,3010

27,26

10
092,0

0

=
×

=≥=
M

M

l

h t ⇒ .Vérifiée  

010,0
2,4

0041,0
3325

39,3 =≤=
×

=
e

t

fbd

A
⇒ .Vérifiée  

 

 

Conclusion  

Touts les conditions sont vérifiées, le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
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IV) Introduction  
 
  L’étude du contreventement est une étape importante dans l’étude de tout bâtiment. Le 
contreventement d’une structure est constitué de l’ensemble des éléments verticaux, destinés à 
assurer la stabilité de la structure sous n’importe quelles sollicitations (séisme, vent, charges 
verticales). 
 
  Dans le cas de notre bâtiment, le contreventement est assuré par des portiques et des 
voiles disposés dans deux sens (longitudinale et transversale), est cela nous amène à déterminer 
le %de  l'effort sismique que doit reprendre chaque élément (portique; voile),  afin de connaître 
le type de contreventement, pour cella en doit passé par plusieurs étapes. 
 
IV-1) Caractéristiques géométriques des portiques  
 
IV-1-1)  Calcul des rigidités linéaires des poteaux  
 

� Poteau :
hc
Ip

Kp=  

� Poutre :
lc
Ipr

Kpr=  

Avec : Ip : Inertie du poteau considéré. 
           Ipr : inertie de la poutre considérée. 

           hc : hauteur de calcul =min( )0;
2

heh pot+
−

 

           lc : longueur de calcul =min( )0;
2

lel pr+
−

 
 
  
 

 

 

 

 
 

 
 

Figure IV.1 : Coupe verticale d’un niveau- 
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 Les rigidités linéaires des poteaux et des poutres en
 

 

  

  

  
  

 

Niveaux h0 

 

h

 

VI et V 3,060 2,710

IV,III et II 3,060 2,710

I  et 

S/SOL 
3,060 2,710

RDC  4,080 3,730

  
 

   

  

Niveaux h0 
 

h 
 

VI et V 3,060 2,710

IV,III et II 3,060 2,710

I  et 

S/SOL 
3,060 2,710

RDC  4,080 3,730

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

La rigidité des poteaux dans le sens longitudinale 
(xx) 

La rigidité des poteaux dans le sens transversal  
(yy) 
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Les rigidités linéaires des poteaux et des poutres en [cm3] 

     

     

     
     

h hp/2 hc 
Ip*10-

4   (m4)  
Kp*10-4   (m

2,710 0,175 2,885 12,505 4,334 

2,710 0,200 2,910 21,333 7,331 

2,710 0,225 2,935 34,172 11,643 

3,730 0,225 3,955 34,172 8,640 

    

 

  

     

     

 
hp/2 hc 

Ip*10-

4   (m4)  
Kp*10-4   (m

2,710 0,175 2,885 12,505 4,334 

2,710 0,200 2,910 21,333 7,331 

2,710 0,225 2,935 34,172 11,643 

3,730 0,225 3,955 34,172 8,640 

a rigidité des poteaux dans le sens longitudinale 

a rigidité des poteaux dans le sens transversal  

Etude de contreventement 

(m3)  

(m3)  
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Niveaux travée L0(m) L hp/2 Lc 
Ip*10-4   

(m4)  
Kp*10-4   (m3)  

VI et V 

1*2 3,900 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

2*3 3,900 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

3*4 3,900 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

4*5 3,900 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

5*6 3,900 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

6*7 3,900 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

IV,III,II 

1*2 3,900 3,500 0,175 3,675 10,719 2,917 

2*3 3,900 3,500 0,175 3,675 10,719 2,917 

3*4 3,900 3,500 0,175 3,675 10,719 2,917 

4*5 3,900 3,500 0,175 3,675 10,719 2,917 

5*6 3,900 3,500 0,175 3,675 10,719 2,917 

6*7 3,900 3,500 0,175 3,675 10,719 2,917 

I,S/SOL 

1*2 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

2*3 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

3*4 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

4*5 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

5*6 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

6*7 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

RDC 

1*2 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

2*3 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

3*4 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

4*5 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

5*6 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

6*7 3,900 3,450 0,175 3,625 10,719 2,957 

La rigidité des poutres (30*35) dans le sens longitudinale (xx) 
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Niveaux travée L0(m) L hp/2 Lc 
Ip*10-4   

(m4)  
Kp*10-4   (m3)  

VI et V 

A'*A 1,400 1,050 0,175 1,225 10,719 8,750 

A*B 4,000 3,650 0,175 3,825 10,719 2,802 

B*C 2,600 2,250 0,175 2,425 10,719 4,420 

C*D 3,600 3,250 0,175 3,425 10,719 3,130 

D*D' 1,400 1,050 0,175 1,225 10,719 8,750 

IV,III,II 

A'*A 1,400 1,000 0,175 1,175 10,719 9,122 

A*B 4,000 3,600 0,175 3,775 10,719 2,839 

B*C 2,600 2,200 0,175 2,375 10,719 4,513 

C*D 3,600 3,200 0,175 3,375 10,719 3,176 

D*D' 1,400 1,000 0,175 1,175 10,719 9,122 

I,S/SOL 

A'*A 1,400 0,950 0,175 1,125 10,719 9,528 

A*B 4,000 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

B*C 2,600 2,150 0,175 2,325 10,719 4,610 

C*D 3,600 3,150 0,175 3,325 10,719 3,224 

D*D' 1,400 0,950 0,175 1,125 10,719 9,528 

RDC 

A'*A 1,400 0,950 0,175 1,125 10,719 9,528 

A*B 4,000 3,550 0,175 3,725 10,719 2,878 

B*C 2,600 2,150 0,175 2,325 10,719 4,610 

C*D 3,600 3,150 0,175 3,325 10,719 3,224 

D*D' 1,400 0,950 0,175 1,125 10,719 9,528 

 

 

 

 

 

 

 

 

La rigidité des poutres  (30*35) dans le sens TRANSVERSAL  (YY)  



Chapitre IV                                                                 Etude de contreventement 
 

101 

 

 

 

      
Niveaux travée Kpot(cm3) k(m) Ipot*104(cm4) aj Hc*102(cm) rj(daN/cm) Rjx(daN/cm) 

VI et V 

1 433,440 0,664 12,505 0,249 2,885 500,927 

5011,790 

2 433,440 1,328 12,505 0,399 2,885 801,987 

3 433,440 1,328 12,505 0,399 2,885 801,987 

4 433,440 1,328 12,505 0,399 2,885 801,987 

5 433,440 1,328 12,505 0,399 2,885 801,987 

6 433,440 1,328 12,505 0,399 2,885 801,987 

7 433,440 0,664 12,505 0,249 2,885 500,927 

IV,III,II 

1 733,092 0,395 21,333 0,165 2,910 551,304 

5834,861 

2 733,092 0,790 21,333 0,283 2,910 946,451 

3 733,092 0,790 21,333 0,283 2,910 946,451 

4 733,092 0,790 21,333 0,283 2,910 946,451 

5 733,092 0,790 21,333 0,283 2,910 946,451 

6 733,092 0,790 21,333 0,283 2,910 946,451 

7 733,092 0,395 21,333 0,165 2,910 551,304 

I 

1 1164,290 0,252 34,172 0,112 2,935 584,247 

6422,537 

2 1164,290 0,504 34,172 0,201 2,935 1050,809 

3 1164,290 0,504 34,172 0,201 2,935 1050,809 

4 1164,290 0,504 34,172 0,201 2,935 1050,809 

5 1164,290 0,504 34,172 0,201 2,935 1050,809 

6 1164,290 0,504 34,172 0,201 2,935 1050,809 

7 1164,290 0,252 34,172 0,112 2,935 584,247 

RDC 

1 864,020 0,342 34,172 0,146 3,955 311,508 

3340,967 

2 864,020 0,684 34,172 0,255 3,955 543,590 

3 864,020 0,684 34,172 0,255 3,955 543,590 

4 864,020 0,684 34,172 0,255 3,955 543,590 

5 864,020 0,684 34,172 0,255 3,955 543,590 

6 864,020 0,684 34,172 0,255 3,955 543,590 

7 864,020 0,342 34,172 0,146 3,955 311,508 

S/SOL 

1 1164,290 0,252 34,172 0,959 2,935 5000,420 

35002,938 

2 1164,290 0,504 34,172 0,959 2,935 5000,420 

3 1164,290 0,504 34,172 0,959 2,935 5000,420 

4 1164,290 0,504 34,172 0,959 2,935 5000,420 

5 1164,290 0,504 34,172 0,959 2,935 5000,420 

6 1164,290 0,504 34,172 0,959 2,935 5000,420 

7 1164,290 0,252 34,172 0,959 2,935 5000,420 
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Niveaux travée Kpot(cm3) k(m) Ipot*104(cm4) aj Hc*102(cm) rj(daN/cm) Rjx(daN/cm) 

VI et V 

A 433,440 2,019 12,51 0,502 2,885 1009,695 

4315,986 
B 433,440 2,665 12,51 0,571 2,885 1148,322 

C 433,440 2,665 12,51 0,571 2,885 1148,275 

D 433,440 2,019 12,51 0,502 2,885 1009,695 

IV,III,II 

A 733,092 1,219 21,33 0,379 2,910 1265,328 

5547,487 
B 733,092 1,646 21,33 0,451 2,910 1508,416 

C 733,092 1,646 21,33 0,451 2,910 1508,416 

D 733,092 1,219 21,33 0,379 2,910 1265,328 

I 

A 1164,290 0,784 34,17 0,281 2,935 1468,427 

6520,705 
B 1164,290 1,046 34,17 0,343 2,935 1791,926 

C 1164,290 1,046 34,17 0,343 2,935 1791,926 

D 1164,290 0,784 34,17 0,281 2,935 1468,427 

RDC 

A 864,020 0,518 34,17 0,206 3,955 438,590 

2659,045 
B 864,020 1,436 34,17 0,418 3,955 890,932 

C 864,020 1,436 34,17 0,418 3,955 890,932 

D 864,020 0,518 34,17 0,206 3,955 438,590 

S/SOL 

A 1164,29 0,784 34,172 0,9585 2,935 5000,420 

20001,679 
B 1164,29 1,046 34,172 0,9585 2,935 5000,420 

C 1164,29 1,046 34,172 0,9585 2,935 5000,420 

D 1164,29 0,784 34,172 0,9585 2,935 5000,420 
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Niveaux voiles  Lc h(cm) E Iyy(cm4) Rvx(dan/cm) Rvx(dan/cm)/Niv 

VI et V 

VL1 1,4 271 321641,2 2880000 151358504 

3257010765 

VL2 1,4 271 321641,2 2880000 151358504 

VL3 2,2 271 321641,2 13333333 700733814 

VL4 2,2 271 321641,2 13333333 700733814 

VL5 2,2 271 321641,2 13333333 700733814 

VL6 2,2 271 321641,2 13333333 700733814 

VL7 1,3 271 321641,2 2880000 151358504 

VL8 1,3 271 321641,2 2880000 151358504 

IV,III et II 

VL1 1,3 271 321641,2 3661667 192439024 

3822064994 

VL2 1,3 271 321641,2 3661667 192439024 

VL3 2,1 271 321641,2 15435000 811186981 

VL4 2,1 271 321641,2 15435000 811186981 

VL5 2,1 271 321641,2 15435000 811186981 

VL6 2,1 271 321641,2 15435000 811186981 

VL7 1,3 271 321641,2 3661667 192439024 

VL8 1,3 271 321641,2 3661667 192439024 

I, et s/sol 

VL1 1,2 271 321641,2 4573333 240351698 

4403849243 

VL2 1,2 271 321641,2 4573333 240351698 

VL3 2 271 321641,2 17746667 932676706 

VL4 2 271 321641,2 17746667 932676706 

VL5 2 271 321641,2 17746667 932676706 

VL6 2 271 321641,2 17746667 932676706 

VL7 1,2 271 321641,2 3661667 192439024 

VL8 1,2 271 321641,2 3661667 192439024 

RDC  

VL1 1,2 373 321641,2 4573333 126872680 

2324627448 

VL2 1,2 373 321641,2 4573333 126872680 

VL3 2 373 321641,2 17746667 492325180 

VL4 2 373 321641,2 17746667 492325180 

VL5 2 373 321641,2 17746667 492325180 

VL6 2 373 321641,2 17746667 492325180 

VL7 1,2 373 321641,2 3661667 101581369 

VL8 1,2 373 321641,2 3661667 101581369 

 

 

 

 

 

 

 
 

      

Les rigidités des voiles dans le sens longitudinal (xx) 

Les rigidités des voiles dans le sens transversal (yy) 
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Niveaux voiles  Lc h(cm) E Iyy(cm4) Rvx(dan/cm) Rvx(dan/cm)/Niv 

VI et V 

VT1 4,2 271 321641,2 1,07E+08 5605870508 

35895702741 
VT2 4,2 271 321641,2 1,07E+08 5605870508 

VT3 3,8 271 321641,2 77760000 4086679601 

VT4 3,8 271 321641,2 77760000 4086679601 

IV,III,II 

VT1 4,1 271 321641,2 1,15E+08 6036909395 

38732711176 
VT2 4,1 271 321641,2 1,15E+08 6036909395 

VT3 3,7 271 321641,2 84421667 4436783732 

VT4 3,7 271 321641,2 84421667 4436783732 

I,RDC, S/SOL 

VT1 4 271 321641,2 1,23E+08 6489495847 

22591658148 
VT2 4 271 321641,2 1,23E+08 6489495847 

VT3 3,6 271 321641,2 91453333 4806333227 

VT4 3,6 271 321641,2 91453333 4806333227 

 

 

IV-2) Calcul des inerties fictives des portiques « méthode des approximations 

successives»  

Celle-ci consiste à attribuer « une inertie fictive » aux portiques. Pour déterminer cette 
inertie fictive, il suffira de calculer les déplacements de chaque portique au droit de chaque 
plancher, sous l’effet d’une série de force horizontales égales à une tonne et de comparer ces 
déplacements aux flèches que prendrait un refend bien déterminé de l’ouvrage , sous l’effet du 
même système de force horizontales ( 1tonne à chaque niveau) . 
 Connaissant l’inertie du refend choisis, il est alors possible d’attribuer à chaque portique et 
pour chaque niveau «  une inertie fictive» puisque dans l’hypothèse de la raideur infinie des 
planchers, nous devons trouver la même flèche à chaque niveau, pour les refends et pour les 
portiques. 
 
 
IV-2-1) Calcul des flèches dans les refends « méthode des moments des aires »  
 
                        La flèche que prendrait un refend à un niveau (i) suite à une série de forces 
égales à l’unité  (1 tonne) est donnée  par la formule suivante :      
  

            
IE

dS
f

i

ii
i

∑=
.

 ;  I=1m4  

 
Avec : 
fi : Flèche au niveau (i). 
Si : Elément de surface du niveau (i) 
di : Distance entre le centre de gravité du trapèze  
et son petit cote (bi+1 )  
E : Module d’élasticité du matériau constituant les refends  

D’où : la surface du trapèze : i
ii h

bb
Si ×+= +

2

)( 1  

di 

G 

bi+1 

h 

bi 



Chapitre IV                                                                 Etude de contreventement 
 

105 

 

   Le centre de gravite d’un trapèze a sa petite base est : i
ii

ii
i h

bb

bb
d ×

+
+

=
+

+

)(3

)2(

1

1  

 

 
 

 

 

 

 

� Calcul de Si x di pour les différents niveaux  
 

 
 

� Calcul des flèches par niveaux  

Niveau h(m) bi bi+1 Si di fi*EI 
VI 3.060 3.060 0.000 4.682 2.040 8762.217588 
VI 3.060 6.120 3.060 14.045 1.700 7144.58286 
IV 3.060 9.180 6.120 23.409 1.632 5579.477928 
III 3.060 12.240 9.180 32.773 1.603 4109.881716 
II 3.060 15.300 12.240 42.136 1.587 2778.773148 
I 3.060 18.360 15.300 51.500 1.576 1629.131148 

RDC 4.080 22.440 18.360 83.232 2.108 703.93464 
S/SOL 3.060 25.500 22.440 73.348 1.563 114.610464 

Figure IV.2 : Diagramme des moments 
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Figure IV.3: Schématisation de la flèche. 
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M7= 3.06 t.m 
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 M1= 22.38 t.m 
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IV-2-2) Calcul des déplacements des portiques  
             E nn Eh ψ.=∆   

NIV Portiques Mi+1 Mi Σkpot 
*10-4 

Σkpout 
*10-4 

Eθn Eψn E∆i Σ∆i EI*Fi I.eiy Ieix/NIV(m4)  

VI 

1 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

7.702 

2 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

3 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

4 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

5 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

6 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

7 - 3.060 12.505 10.719 118.950 59.496 182.057 7 963.250 8 762.218 1.100 

V 

1 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

6.367 

2 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

3 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

4 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

5 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

6 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

7 3.060 6.120 12.505 10.719 356.851 178.466 546.107 7 854.900 7 144.583 0.910 

IV 

1 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

5.161 

2 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

3 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

4 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

5 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

6 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

7 6.120 9.180 21.333 21.333 298.828 149.450 457.317 7 568.250 5 579.478 0.737 

III 

1 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

3.953 

2 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

3 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

4 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

5 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

6 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

7 9.180 12.240 21.333 21.333 418.359 209.228 640.236 7278.32 4 109.882 0.565 

II 

1 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

2.787 

2 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

3 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

4 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

5 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

6 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

7 12.240 15.300 21.333 21.333 537.891 269.005 823.156 6979.21 2 778.773 0.398 

I 

1 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 

1.685 

2 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 

3 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 

4 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 

5 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 

6 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 
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Avec : 
           h : hauteur d’étage 
           E : module de YUONG du béton 
          1; +nn θθ  : Rotation d’étage 
           n : étage 

� Pour le 1er niveau on a un encastrement :
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� Pour les niveaux courants articulés : 
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Avec :   
           Kt n : raideurs des poutres par niveau. 
           Kp n : raideurs des poteaux par niveau. 
           nn hTM =  
 
IV-2-3) Inertie fictive des portiques  

                      
i

i
ie

f
I

∆
=.      Avec :  

            I e,i : inertie équivalente du niveau (i) 
            fi : flèche du refend au du niveau (i) 
         ∆i : déplacement du portique au niveau (i) 
 
 
 
 
 
 
 
 

7 15.300 18.300 21.333 34.172 409.694 204.918 627.050 6768.25 1 629.131 0.241 

RDC 

1 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

0.751 

2 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

3 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

4 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

5 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

6 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

7 18.300 18.300 21.333 34.172 446.273 223.208 683.017 6556.96 703.935 0.107 

S/SOL 

1 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

0.125 

2 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

3 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

4 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

5 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

6 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

7 18.300 21.360 21.333 34.172 483.585 241.876 740.140 6436.69 114.610 0.018 

           Ixmoy 3.566 
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� Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants : 
• Inertie fictive des portiques transversaux : 

 

 

 

 

 

NIV   
Portiques  

 Mi+1   Mi   Σkpot 
*10-4  

 Σkpout 
*10-4  

 Eθn   Eψn   E∆i   Σ∆i   EI*Fi   I.eiy   
Ieix/NIV(m4)  

 VI  

 A           -         3.060      12.505    
       

10.719    
    

118.950   
           

59.496    
    

182.057   
  5 

002.600   
   8 

762.218   
   1.752   

    7.006    

 B           -         3.060      12.505    
       

10.719    
    

118.950   
           

59.496    
    

182.057   
  5 

002.600   
   8 

762.218   
   1.752   

 C           -         3.060      12.505    
       

10.719    
    

118.950   
           

59.496    
    

182.057   
  5 

002.600   
   8 

762.218   
   1.752   

 D           -         3.060      12.505    
       

10.719    
    

118.950   
           

59.496    
    

182.057   
  5 

002.600   
   8 

762.218   
   1.752   

 V  

 A  
   

3.060   
    6.120      12.505    

       
10.719    

    
356.851   

         
237.942   

    
728.101   

  4 
902.600   

   7 
144.583   

   1.457   

    5.829    

 B  
   

3.060   
    6.120      12.505    

       
10.719    

    
356.851   

         
356.892   

 1 
092.090   

  4 
902.600   

   7 
144.583   

   1.457   

 C  
   

3.060   
    6.120      12.505    

       
10.719    

    
356.851   

         
356.892   

 1 
092.090   

  4 
902.600   

   7 
144.583   

   1.457   

 D  
   

3.060   
    6.120      12.505    

       
10.719    

    
356.851   

         
356.892   

 1 
092.090   

  4 
902.600   

   7 
144.583   

   1.457   

 IV  

 A  
   

6.120   
    9.180      21.333    

       
10.719    

    
594.752   

         
475.838   

 1 
456.063   

  4 
749.500   

   5 
579.478   

   1.175   

    4.699    

 B  
   

6.120   
    9.180      21.333    

       
10.719    

    
594.752   

         
594.788   

 1 
820.051   

  4 
749.500   

   5 
579.478   

   1.175   

 C  
   

6.120   
    9.180      21.333    

       
10.719    

    
594.752   

         
594.788   

 1 
820.051   

  4 
749.500   

   5 
579.478   

   1.175   

 D  
   

6.120   
    9.180      21.333    

       
10.719    

    
594.752   

         
594.788   

 1 
820.051   

  4 
749.500   

   5 
579.478   

   1.175   

 III  

 A  
   

9.180   
  12.240      21.333    

       
10.719    

    
832.653   

         
713.750   

 2 
184.076   

  4 
522.500   

   4 
109.882   

   0.909   

    3.635    

 B  
   

9.180   
  12.240      21.333    

       
10.719    

    
832.653   

         
832.701   

 2 
548.065   

  4 
522.500   

   4 
109.882   

   0.909   

 C  
   

9.180   
  12.240      21.333    

       
10.719    

    
832.653   

         
832.701   

 2 
548.065   

  4 
522.500   

   4 
109.882   

   0.909   

 D  
   

9.180   
  12.240      21.333    

       
10.719    

    
832.653   

         
832.701   

 2 
548.065   

  4 
522.500   

   4 
109.882   

   0.909   

 II  

 A  
 

12.240   
  15.300      21.333    

       
10.719    

 1 
070.554   

         
951.663   

 2 
912.090   

  4 
223.730   

   2 
778.773   

   0.658   

    2.632    

 B  
 

12.240   
  15.300      21.333    

       
10.719    

 1 
070.554   

      1 
070.614   

 3 
276.078   

  4 
223.730   

   2 
778.773   

   0.658   

 C  
 

12.240   
  15.300      21.333    

       
10.719    

 1 
070.554   

      1 
070.614   

 3 
276.078   

  4 
223.730   

   2 
778.773   

   0.658   

 D  
 

12.240   
  15.300      21.333    

       
10.719    

 1 
070.554   

      1 
070.614   

 3 
276.078   

  4 
223.730   

   2 
778.773   

   0.658   

 I  

 A  
 

15.300   
  18.300      34.172    

       
10.719    

 1 
306.122   

      1 
188.383   

 3 
636.451   

  3 
902.000   

   1 
629.131   

   0.418   

    1.670     B  
 

15.300   
  18.300      34.172    

       
10.719    

 1 
306.122   

      1 
306.167   

 3 
996.871   

  3 
902.000   

   1 
629.131   

   0.418   

 C  
 

15.300   
  18.300      34.172    

       
10.719    

 1 
306.122   

      1 
306.167   

 3 
996.871   

  3 
902.000   

   1 
629.131   

   0.418   

Inertie effective dans le sens longitudinal (yy) 



Chapitre IV                                                                 Etude de contreventement 
 

110 

 

 D  
 

15.300   
  18.300      34.172    

       
10.719    

 1 
306.122   

      1 
306.167   

 3 
996.871   

  3 
902.000   

   1 
629.131   

   0.418   

 RDC  

 A  
 

18.300   
  22.380      34.172    

       
10.719    

 1 
581.341   

      1 
443.786   

 5 
890.648   

  3 
836.000   

      
703.935   

   0.184   

    0.744    

 B  
 

18.300   
  22.380      34.172    

       
10.719    

 1 
581.341   

      1 
581.396   

 6 
452.094   

  3 
836.000   

      
703.935   

   0.184   

 C  
 

18.300   
  22.380      34.172    

       
10.719    

 1 
581.341   

      1 
581.396   

 6 
452.094   

  3 
836.000   

      
703.935   

   0.184   

 D  
 

18.300   
  22.380      34.172    

       
10.719    

 1 
581.341   

      1 
581.396   

 6 
452.094   

  3 
636.000   

      
703.935   

   0.194   

 S/SOL  

 A  
 

22.380   
  25.440      34.172    

       
10.719    

 1 
858.892   

      1 
720.179   

 5 
263.747   

  3 
636.000   

      
114.610   

   0.032   

    0.126    

 B  
 

18.300   
  25.440      34.172    

       
10.719    

 1 
700.292   

      1 
779.654   

 5 
445.741   

  3 
636.000   

      
114.610   

   0.032   

 C  
 

22.380   
  25.440      34.172    

       
10.719    

 1 
858.892   

      1 
779.654   

 5 
445.741   

  3 
636.000   

      
114.610   

   0.032   

 D  
 

22.380   
  25.440      34.172    

       
10.719    

 1 
858.892   

      1 
858.954   

 5 
688.400   

  3 
636.000   

      
114.610   

   0.032   

                       Ixmoy      3.293    

 

 
 
IV-3) Caractéristiques géométriques des voiles  
 

Les forces sismiques peuvent engendrer des torsions dans les structures sur les quelles 
agissent. Elles sont pratiquement préjudiciables lorsque les résultantes de ses forces se trouvent 
excentrées de façon notable par rapport au centre de torsion. 

 
Donc le déplacement des voiles doit être le plus adéquat possible de manière à résister à 

l’effort sismique d’une part et limiter la torsion du bâtiment  due aux charges d’autre part. 
 

 
IV-3-1) Etude des refends  

           Dans notre structure on a que des refends pleins. 

a- Calcul des inerties : 
    
      a-1 : Refends longitudinaux  
 

12

3eL
Ix

×
=  ;

12

3Le
Iy

×
=     ⇒On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à  

                                    l’axe (x-x’),  donc on prend Iy. 
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       a-2 : Refends transversaux  

12

3eL
Iy

×
=  ;

12

3Le
Ix

×
=     ⇒On néglige l’inertie des refends longitudinaux par rapport à l’axe 

(y-y’), donc on prend Ix. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

• Inertie des voiles transversales  
 

Niveaux voiles Lmax ep(m) Ix(m4) Iyy/niv 

6 et 5 

VT1 4 0.2 1.0667 

3.689 
VT2 4 0.2 1.0667 
VT3 3.6 0.2 0.7776 
VT4 3.6 0.2 0.7776 

4,3 et 2 

VT1 4.1 0.2 1.1487 

3.986 
VT2 4.1 0.2 1.1487 
VT3 3.7 0.2 0.8442 
VT4 3.7 0.2 0.8442 

6 et 5 

VT1 4.2 0.2 1.2348 

4.299 
VT2 4.2 0.2 1.2348 
VT3 3.8 0.2 0.9145 
VT4 3.8 0.2 0.9145 

    
Imoyyy 3.991 
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• Inertie des voiles longitudinales 
 
Niveaux voiles Lmax ep(m) Ix(m4) Ixx/niv 

6 et 5 

VL1 1.2 0.2 0.0288 

0.649 

VL2 1.2 0.2 0.0288 
VL3 2 0.2 0.1333 
VL4 2 0.2 0.1333 
VL5 2 0.2 0.1333 
VL6 2 0.2 0.1333 
VL7 1.2 0.2 0.0288 
VL8 1.2 0.2 0.0288 

4,3 et 2 

VL1 1.3 0.2 0.0366 

0.764 

VL2 1.3 0.2 0.0366 
VL3 2.1 0.2 0.1544 
VL4 2.1 0.2 0.1544 
VL5 2.1 0.2 0.1544 
VL6 2.1 0.2 0.1544 
VL7 1.3 0.2 0.0366 
VL8 1.3 0.2 0.0366 

6 et 5 

VL1 1.4 0.2 0.0457 

0.875 

VL2 1.4 0.2 0.0457 
VL3 2.2 0.2 0.1775 
VL4 2.2 0.2 0.1775 
VL5 2.2 0.2 0.1775 
VL6 2.2 0.2 0.1775 
VL7 1.3 0.2 0.0366 
VL8 1.3 0.2 0.0366 

    Imoyxx 2.287 
 

 
 
 
IV-4) Interprétation des résultats  

� Comparaison des inerties des voiles et des portiques  

� Sens longitudinal  

� Comparaison des inerties des voiles et des portiques dans le sens longitudinal. 
 
 

 Inertie (m4) Pourcentage (%) 
Portiques 3.293 59 
Voiles 2.287 41 
Voiles+Portiques 5.58 100 
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Sens transversal  

� Comparaison des inerties des voiles et des portiques dans le
 

 

 
Portiques 
Voiles 
Voiles+Portiques 

 

 

 

 

Figure IV.4 : Comparaison des inerties des voiles et des portiques.

 

 

 

Conclusion  
 

D’après le résultat obtenu dans la figure 

est
  
assuré conjointement par des voiles et d

Le RPA 99 prescrit (d’après 

par des voiles et des portiques », les recommandations suivantes

 

portiques%

47%

portiques%

59%

Chapitre IV                                                                 Etude de contreventement

113 

Comparaison des inerties des voiles et des portiques dans le sens transversal.

Inertie (m4) Pourcentage
3.56 47 
3.99 53 

 7.77  100 

: Comparaison des inerties des voiles et des portiques.

 

D’après le résultat obtenu dans la figure IV.4 on dit que le contreventement est mixte, il 

ent par des voiles et des portiques. 

Le RPA 99 prescrit (d’après Art 4.a) pour un système de contreventement «mixte, assuré 

par des voiles et des portiques », les recommandations suivantes :  

VOILES %

53%

portiques%

47%

sens yy

VOILES %

41%

portiques%

sens xx

Etude de contreventement 

sens transversal. 

ourcentage (%) 

  

 

 

: Comparaison des inerties des voiles et des portiques. 

 

on dit que le contreventement est mixte, il 

) pour un système de contreventement «mixte, assuré  
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� Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus  20% des sollicitations dues 

aux charges verticales. 

� Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques 

proportionnellement à leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de 

leurs interactions à tous les niveaux. 

� Les portiques doivent reprendre, les autres sollicitations dues aux charges verticales au 

moins 25% de l’effort tranchant d’étage. 
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IV-1) Introduction  

A l’heure actuelle, on dispose de nombreux programmes basés sur la méthode des 

éléments finis (M.E.F), permettant le calcul automatique des diverses structures. Il est donc 

indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la (M.E.F), et comprenne également le 

processus de la phase de résolution. Cette compétence ne peut être acquise que par l’étude 

analytique du concept de la (M.E.F) et la connaissance des techniques en rapport avec 

l’utilisation de ces outils de calcul  

Cette étude se fixe comme objectif la présentation des notions fondamentale du calcul 

automatique d’un point de vue essentiellement physique tout en considérant le code de calcul 

dans son efficacité  opératoire, c.à.d en tant qu’outil destiné à l’utilisateur professionnel. 

Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations précédentes, formuler son 

problème de calcul des structures et contrôler presque sans effort les résultats fournis par 

l’ordinateur. 

IV-1-1) Concept de base de la  M.E.F  

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation 

pour les cas de structures ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère la 

structure comme un assemblage discret d’éléments finis, ces derniers sont connectés entre eux 

par des nœuds situés sur les limites de ces éléments. 

La structure étant ainsi subdivisée, peut être analysée d’une manière similaire à celle 

utilisée dans « la théorie des poutres ». Pour chaque type d’élément, une (fonction de forme) 

fonction de déformation de forme polynomiale qui détermine la relation entre la déformation 

et la force nodale peut être dérivée sur la base du principe de l’énergie minimale, cette relation 

est connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. Un system d’équation 

algébrique linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud, tout en 

considérant inconnue les déformations au niveau des nœuds. La solution consiste donc à 

déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes peuvent être calculées en 

utilisant les matrices de rigidité de chaque élément. 

IV-1-2) Description du SAP 2000  

Le SAP 2000  est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénieries, 
particulièrement adapté aux bâtiments, et aux ouvrages de géni civil. Il permet en un même 
environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’éléments autorisant 
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l’approche du comportement de ces structures. Le SAP 2000 offre de nombreuses possibilités 
d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de 
vérification des structures en béton armé et charpentes métalliques. Le post-processeur 
graphique facilite l’interprétation des résultats . 

Grid line : ligne de grille 

Joints : nœuds 

Frame : portique (cadre) 

Shell :voile 

Elément :élément 

Restraints : degrés de liberté(D.D.L) 

Loads : charge 

Uniformedloads : point d’application de la charge 

Define : définir  

Materials : matériaux 

Concrete : béton  

Steel :acier 

Frame section : coffrage 

Column : poteau 

Beam : poutre 

V -4-Manuel d’utilisation de L’ETABS   
Dans notre travail on a utilisé la version sap 2000 

Pour choisir l’application SAP on clique sur l’icône de l’ETABS (fig.1)  

 

 
V -5- Etapes de modélisation  

V5-1 Première étape  
La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser. 
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a) Choix des unités  
On doit  choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de l'écran, 
on  sélectionne KN-m  comme unités de base pour les forces et déplacements :

 

 

b) Géométrie de base  

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne 
option permet d’introduire : 

• Le nombre de portiques suivant x
• Le nombre de portique suivant y

• Le nombre des étages.  

 

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et 
l’autre a 2D suivant l'un des plans : 

 
 

 
c) Modification de la géométrie de base
 
Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames 
-On clique sur le bouton droit de la souris.
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On doit  choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de l'écran, 
m  comme unités de base pour les forces et déplacements :

Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis 

Le nombre de portiques suivant x-x.  
Le nombre de portique suivant y-y. 

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et 
l’autre a 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z. 

c) Modification de la géométrie de base  

Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage.
On clique sur le bouton droit de la souris. 

Présentation de logiciel SAP et vérification RPA                                         

On doit  choisir un système d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de l'écran, 
m  comme unités de base pour les forces et déplacements : 

 

 

puis New model, cette 

 

Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et 

et des hauteurs d’étage. 
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-On introduit les distances cumulées puis on clique sur 
 

-Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis 
Data 
 

 

V -5-2- Deuxième étape 
La deuxième  étape consiste à la définition des 

en l’occurrence, l’acier et le béton.
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On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok  

Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis 

deuxième  étape consiste à la définition des propriétés mécaniques
en l’occurrence, l’acier et le béton. 
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Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story 

 

propriétés mécaniques des matériaux 
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On clique sur  Definepuis
clique sur Modify /Show Material, et
suivante : 

 

V-5-3 -Troisièmes étapes  

La troisième étape consiste à l’affection des 
poteaux, dalle, voile...) 

     Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(
la manière suivante : 
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puisMaterialproprietesnous sélections le matériau 
/Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure 

La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments (poutre, 

Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(
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nous sélections le matériau CONC et on 
on apporte les modifications inscrites dans la figure 

 

des éléments (poutre, 

Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP) et ceci de 
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Nous choisissons le menu Define

On clique sur la liste d’ajout de sections

et on sélectionne AddRctangular

pour ajouter une section rectangulaire

 (les sections en béton armé  

du bâtiment à modéliser sont rectangulaires).

 

Le bouton Renforcement
des barres d’armatures. 

Si on clique sur le bouton Section 
l’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par SAP

� Nous procéderont de la même manière pour les autres éléments.

� Après avoir finis de modéliser les éléments
passer aux éléments plaques
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Definepuis Frame sections. 

On clique sur la liste d’ajout de sections 

AddRctangular 

ajouter une section rectangulaire 

du bâtiment à modéliser sont rectangulaires). 

Renforcement conduit à une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés 

Section prophéties on peut voir l’aire, les moments d’inerties, 
es propriétés calculés par SAP. 

Nous procéderont de la même manière pour les autres éléments. 

Après avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous 
plaques (voile). 
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conduit à une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés 

on peut voir l’aire, les moments d’inerties, 

(poutres, poteaux), nous allons 
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On choisit le menu Defineetwall/slab,
l’épaisseur.  

 

V-5-4- Quatrième étape  

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges 
modélisée. 

 
1) Charges statiques (G et Q)

 
     La structure est soumise a des charges permanentes 
Q, pour les définir on clique sur
 

� Charges permanentes
 

Load Name  (Nom de la charge):   
Type :    DEAD (permanente)
Self weightmultiplier(Coefficient
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wall/slab, on clique sur Add new wall et on spécifie le nom et 

 

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la structure 

(G et Q) 

La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges
, pour les définir on clique sur :DefineLoad Cases. 

Charges permanentes  

(Nom de la charge):   G  
(permanente) 

Coefficient interne poids propre) : 1 
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et on spécifie le nom et 

 

appliquées à la structure 

, et a des surcharges d’exploitation 
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� Surcharges d’exploitations  
 

Load Name  (Nom de la charge):   Q  
Type :    LIVE (exploitation) 
Self Wightmultiplié (Coefficient interne poids propre) : 0 
 

 

 

2) Charge dynamique (E) 
       Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu par le 
CGS. 
Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un 
degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes 
propres T. 
 

- Données à introduire dans le logiciel : 
• Zone :IIa  (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe 1 du RPA 2003)   
• Groupe d’usage :    2  (bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003) 
• Coeff comportement : 5.(tableau 4.3 du RPA). 
• Remplissage : dence 
• Site : S3. (tableau 3.2 du RPA). 
• Facteur de qualité (Q): 

Q=1.10       

 

-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone     

 

Q=1+∑ �q 
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� Pour injecter le spectre dans le logiciel SAP on clique sur : 
Define                 Response Spectrum Functions              Spectrum from file 
 

 
 
 
Function Name (nom du spectre):RPA. 
 
� Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la 

définition du  chargement EX et EY (séisme), pour cela on  clique sur : 
 

Define           Reponses spectrum cases          Add New Spectrum  



Chapitre V                            Présentation de logiciel SAP et vérification RPA                                         
 

124 

 

 

 

Dans la partie Input responsespectra, nous allons introduire le spectre à prendre en compte 
dans les deux direction principales  (U1 et U2) . 
 

V -5-5- 5éme étape : chargement des poutres 
 
   Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit le 
chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur : 
 

Assign          Frame/line loads           Distributed   
 

 

Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le 
chargement linéaire est introduit dans la case Load. 
  
V-5-6- 6émé étape : Introduction des combinaisons d’actions 
 
        Les combinaisons d’actions à considérer pour la détermination des sollicitations et 
déformations sont : 
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� Combinaisons aux états limites  
ELU  : 1.35G+1.5Q 
ELS : G+Q 

� Combinaisons accidentelles du RPA  
GQE : G+Q±E 
08GE :0.8G±E 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 
 
Define         load Combinations         Add New Combo 
 

 

On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions. 
 

V-5-7-7émé  étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) 
 
      Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la 
structure modélisée. 
 

� Appuis  
     Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser  cet 
encastrement on sélectionne les nœuds du RDC puis on clique sur : 
 
 

Assign Joint          point Restraints 
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� Mass- Source  
Define          Mass source          

La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui 
sont désignés par la notation de Mass –source 
-On donne la valeur 1 pour la charge permanente  
On donne la valeur de β suivant la nature de la structure. 

 

 
 
 
 

� Diaphragme  
       Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un 
même plancher à leurs nœuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a 
pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par le logiciel. 
 
       On sélectionne les nœuds du premier plancher puis on clique sur : 
 
Assign            Joint/point             Diaphragm        AddNew Diaphragm. 
 
 

 
 

 
Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur 
OK  pour valider. 
On refait la même opération pour tous les autres planchers. 
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V-5-8- 8éme étape : Analyse et visualisation des résultats 
 

� Lancement de l’analyse  
 
Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyzeet on sélectionne 
RunAnalysis. 
 

� Visualisation des résultats  
� Période et participation modale  
Dans la fenêtre display          show tables , on click sur Modal Information  et on 
sélectionne la combinaison  « Modal ». 

 
 

 
 

� Déformée de la structure :  
 

 
On appuie sur l’icône Show Deformed Shapeet on sélectionne une combinaison d’actions. 

 
� Diagramme des efforts internes : 

 
Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on 

sélectionne Show Member forces/Stresses Diagram dans le menu Display  
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� Efforts internes dans les éléments barres  
 

• Les poutres  
 

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur : 
Display          Show tables 
Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres). 
On clique sur Select Case/combpour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK. 
 

• Les poteaux  
 

    Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les 
mêmes étapes que pour les poutres. 
 
 

� Efforts internes dans les voiles 
 

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area forces 
and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions. 
 

� Déplacements 
 

Pour extraire les déplacements  sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du 
niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche« Displacements ». 
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel ,la colonneUxcorrespond 
ausens  xx,etUyau sens yy. 
 

� Effort tranchant et moment sismique à la base  
 

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique  sur show tables on coche 
« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « EX ou EY ». 
 

� Effort tranchant de niveau  
 

Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis dans 
le menu View on clique sur Set 3D View et on selectionne le plan XZ.  

 
Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on selectionne la combinaison ≪EX ou 
EY≫. 
Enfin, dans Draw on choisit  l’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les 
éléments du niveau considéré. 
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Remarque 
 

En désélectionnant la case wall
la case Columns nous aurons l’effort repris par les voiles.

Figure V.1
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wall on aura l’effort repris par les portiques et on désélectionnant 
nous aurons l’effort repris par les voiles. 

Figure V.1 : Vue en trois dimensions de la structure 

Présentation de logiciel SAP et vérification RPA                                         

 

on aura l’effort repris par les portiques et on désélectionnant 
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•      Le calcul des efforts horizontaux peut être mené suivant trois méthodes : 

� Par la méthode statique équivalente. 

� Par la méthode d’analyse modale spectrale. 

� Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes. 

• Le calcul des efforts verticaux se fait par les méthodes directes. 

V- 6-Caractéristiques du spectre de réponse  
           Le calcul des forces sismiques se fera avec la méthode d’analyse modale spectrale qui 

est applicable sur tous les cas d’ après les règles du RPA99 version 2003(article 4.1.3). 

 

V- 6-1- Principe de la méthode  
           Pour 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. 

 

V- 6-2- Définition  du spectre de réponse  
Courbes permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment à un séisme passé ou futur. 

� Les caractéristiques du spectre de réponse sont les suivantes : 

 

Tableau V.1 : Les caractéristiques du spectre de réponse. 

Caractéristiques Désignation Article du RPA 

Le site S3 Tableau 4.7 

La zone IIa Annexe 1 

Le groupe d’usage 2 Article 3.2 

Remplissage dense Tableau 4.2 

Facteur de qualité 1.20 Tableau 4.2.3 

coefficient de comportement 5 Tableau 4.3 
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Figure V.2 : Logiciel donnant les caractéristiques du spectre de réponse 

V- 7- Etude du contreventement  
� Charges horizontales  

• Sens xx : 
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• Sens yy  
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� Charges verticales  
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Conclusion  
 D’après les résultats ci-dessus, le système de contreventement est mixte assurer par 

des voiles et des portiques. 

V-7-1-La période  

• Estimation de la période fondamentale de la structure :(Art 4.2.4. RPA 

99/modifié 2003) 

 1. La valeur de la période fondamentale  (T)  de la structure peut être estimée à partir des 

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques. 

   2. La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

4
3

NT hCT =  (4-6) 

 • Nh   : Hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au 

dernier niveau( )N . 

 • TC  : Coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage 

et donné par le tableau 4.6. 

Nh =25,5m 

CT=0.05                                                        T=0.05x (25,5)3/4 =0,56s 

T=0.71s 
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� Valeur de T trouvé  par  La formule empirique : 

T=0.56 s 

Les valeurs de  T, calculées à partir des formules de Rayleigh ou de méthodes numériques 

ne doivent pas dépasser celles estimées à partir des formules empiriques appropriées de 

plus de 30%. 

                   0.71< 0.56x1.3= 0,73s                                  Condition vérifiée 

 

V-7-2) Participation massique et le nombre de modes à considérer  

Le pourcentage de la masse modale participante au séisme doit être supérieur à 90% dans les 

deux sens (XX et YY). (Art 4.3.4 RPA version 2003). 

OutputCase StepType StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY 

Text Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 

MODAL Mode 1 0.71593 0.70653 3.27E-09 5.075E-09 0.74653 3.273E-09 

MODAL Mode 2 0.541142 7.156-09 0.6962 5.367E-07 0.74653 0.6962 

MODAL Mode 3 0.409535 0.00022 2.86E-06 3.127E-08 0.74675 0.6962 

MODAL Mode 4 0.207403 0.1394 1.86E-10 6.166E-08 0.88615 0.6962 

MODAL Mode 5 0.120812 2.508-10 0.18822 0.0000634 0.88615 0.88442 

MODAL Mode 6 0.097219 2.697-09 0.00094 0.11738 0.88615 0.88536 

MODAL Mode 7 0.09253 0.00039 0.00014 0.01988 0.88654 0.8855 

MODAL Mode 8 0.091461 0.00466 0.00038 0.07654 0.89121 0.88588 

MODAL Mode 9 0.090789 0.04095 3.17E-05 0.00731 0.93216 0.88592 

MODAL Mode 10 0.086809 0.00015 1.52E-06 0.00091 0.93231 0.89592 

MODAL Mode 11 0.083886 0.00002997 3.57E-05 0.03491 0.93234 0.89592 

MODAL Mode 12 0.081624 0.000000542 1.42E-07 0.10738 0.93234 0.90592 

 

Tableau V.2 : Période et participation massique 

Le mode fondamental et un mode de translation suivant X avec une mobilisation de 
masse de 70.65 % et translation suivant Y avec une mobilisation de masse de 69.62 %. 

La somme des masses modales dépasse 90 % de la somme total de bâtiment, d’où la 
condition du RPA est vérifiée. 
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V-7-3- Le déplacement relatif des niveaux  
Le déplacement horizontal à chaque niveau « i » de la structure est calculé comme suit : 
�� = ���	          Avec :                  R: Coefficient de comportement.  

�� : Déplacements dus aux forces sismiques.  

Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » est égal à : 

 
D’après le RPA 99(Art.5.10/ Version 2003), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par 
rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doit pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.  

 
 
Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants : 

Sens longitudinal : XX 

UX 

NIVEAU m 
∆U=Ui+1-

Ui 
1% H obs 

niveau8 0.011712 0.001869 0.0306 

CV 

niveau7 0.009843 0.002016 0.0306 
niveau6 0.007827 0.002114 0.0306 
niveau5 0.005713 0.002092 0.0306 
niveau4 0.003621 -0.009786 0.0306 
niveau3 0.013407 0.011652 0.0306 
niveau2 0.001755 0.001675 0.0408 
niveau1 0.00008 0.00008 0.0306 

Tableau V.3 : Déplacements relatifs des portiques par niveau suivant le sens 

longitudinalSens transversal : YY 

UY 

NIVEAU m 
∆U=Ui+1-

Ui 
1% H obs 

niveau8 0.007093 0.001378 0.0306 

CV 

niveau7 0.005715 0.001361 0.0306 
niveau6 0.004354 0.001297 0.0306 
niveau5 0.003057 0.00116 0.0306 
niveau4 0.001897 -0.006549 0.0306 
niveau3 0.008446 0.0075 0.0306 
niveau2 0.000946 0.000782 0.0408 
niveau1 0.000164 0.000164 0.0306 

Tableau V.4: Déplacements relatifs des portiques par niveau suivant  le sens transversal 
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Remarque 

On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors du calcul des 

déplacements, car elle est déjà introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a 

spécifié le type de contreventement). 

Conclusion :  

Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts 

latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99 qui égale à 1% 

de la hauteur d’étage.  

V- 7-4-Déplacement maximal  

On doit vérifier  que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule 

suivante : 

�
�� ≤ � =
��

���
 

f : la flèche admissible. 
Ht : la hauteur totale du bâtiment. 

Suivant Ex 

 

 

Figure V.3 : Déplacement maximal dans le sens xx 
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� Déplacement maximal dans le sens x-x : 

���� = 0,01� < � =
��

�  
=

!�,�

�  
= 0,051�  Condition vérifiée. 

 

Suivant Ey  

 

 

Figure V.4 : Déplacement maximal dans le sens y-y 

� Déplacement maximal dans le sens y-y  

���� = 0,01� < � =
��

�  
=

!�,�

�  
= 0,051�                 Condition vérifiée. 

 

V- 7-5-Vérification de l’effort  tranchant  à la base :( RPA Version 2003 Art 4.3.6) 

 La résultante des forces  sismiques à la base Vt obtenue  par la  combinaison  des valeurs 

modales ne doit pas être inferieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par 

la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée.  
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Si VD ≤ 0.8 Vt ; il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces ; déplacements ; 

moments ;…….)dans le rapport 0.8Vt /VD 

� Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente : 

st
V = 

R

QDA ..
.WTRPA 99 [formule 4-1] 

� Calcul des coefficients A,D,R : 
 

A : coefficient d’accélération de zone, dépend  de deux paramètres   : 

   - Groupe d’usage : 2 

  - Zone sismique   IIa  

D : facteur d’amplification dynamique moyen, donné par la formule (4.2) de RPA99, fonction 

de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (η) et de la période 

fondamentale de la structure(T) : 

 

 

 

2T : Période caractéristique, associée à la catégorie du site qui est donnée par le  tableau 

 (Tab 4.7) de RPA99  

Site meuble 3S→ ⇒T2 =0.5sec    

η  : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) comme suit : 

ξ (%) : est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du 

type de structure et de l’importance des remplissages. (Tab 4-2) 

Le système de contreventement est mixte⇒ % 10ξ =  

           D’où       0.70760.η ≥=⇒  vérifiée 

( )
( ) ( )









≥

≤≤

≤≤

=

sTTT

sTTTT

TT

D

0.30.30.35.2

0.35.2

05.2

3

5

3

2

2
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2

2

2

η

η

η
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-La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut être estimée à partir des 

formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques. 

CT  : Coefficient, fonction du système de contreventement type de remplissage donné par 

(Tab 4-6 du RPA99) 

R : coefficient de comportement global de la structure fonction de système de  

contreventement donné par le (Tab 4-3).  

Les valeurs d’A.D. R. Ct et T sont données  dans le tableau suivant : 

 

Paramètre Valeur Article du RPA 

Coefficient de zone A 0.15 Tableau 4.1 

Période caractéristique 0.5 secondes Tableau 4.7 

Coefficient Ct 0.05 Tableau 4.6 

Facteur d’amplification D 1.5 formule 4.2 

Coefficient de comportement R 5 Tableau 4.3 

 

Tableau V.5 : Tableau donnant les valeurs de A ,D,R,T,Ct 

 

� Calcul du facteur de qualité Q  

Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- La régularité en plan et en élévation 

- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement. 

- La qualité du contrôle de la construction 

La valeur de Q est déterminée par la formule :   

Pq : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q "  est satisfait ou non". 

 

Q=1+∑ �q 
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Sens longitudinal Sens transversal 
Critère q Observé Non observé Observé Non observé 
Conditions minimales sur les fils de 
contreventement 

/ 0.05 / 0.05 

Redondance en plan / 0.05 / 0.05 
Régularité en plan 0 / 0 / 
Régularité en élévation 0 / 0 / 
Contrôle de la qualité des 
matériaux 

0 / 0 / 

Contrôle de la qualité de l’exécution 0 / 0 / 
 

Tableau V.6 : Tableau donnant les valeurs de critère q dans les deux sens xx ;yy 

Q= $ + &�. �� + �. �� + � + � + � + �( = $. $(sens transversal et longitudinal) . 

Q= 1,1 

Du logiciel sap : 

Wt= 28310,42KN 

st
V = 

R

QDA ..
.WT   =     

st
V = 

5

1,1.5,1.15,0
.29465= 1458.51KN . 

VStx = VSty =1458.51 KN. 

   VX = 1458.51 X 0,8=1166.81 KN . 

Vy =1458.51X0,8=1166.81KN . 

Vx  dyn=1525.3KN> 80% Vx = 1166.81KN...........................Condition vérifiée. 

Vy dyn=1903.83> 80% Vx = 1166.81 KN ...........................Condition vérifiée. 

Donc l’effort tranchant à la base est vérifié. 

 

V- 7-6-Vérification de l’excentricité  

D’ après leRPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas où il est procédé à une 

analyse tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité 

accidentelle (additionnelle) égale ± 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire 

à la direction de l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et 

suivant chaque direction. 
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Soit : 

CM : centre de masse. 

CR : centre de rigidité. 

 

Suivant le sens x-x  
 
On doit vérifier que : 

|CM − CR| =≤ 5%LX 

Story Diaphragm CM CR CM-CR 5%LX Condition 

STORY1 D1 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY2 D2 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY3 D3 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY4 D4 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY5 D5 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY6 D6 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY7 D7 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

STORY8 D8 11.70 11.70 0 1.19 
Condition 
vérifiée 

 

Tableau V.7 : Excentricité suivant x-x 
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Suivant Y-Y  

On doit vérifier que : 

|CM − CR| =≤ 5%Ly 

 

Story Diaphragm CM CR CM-CR 5%Ly Condition 
STORY1 D1 6.700 6.760 0.060 0.69 Condition vérifiée 
STORY2 D2 6.699 6.7608 0.061 0.69 Condition vérifiée 
STORY3 D3 6.696 6.7608 0.064 0.69 Condition vérifiée 
STORY4 D4 6.994 6.7608 0.232 0.69 Condition vérifiée 
STORY5 D5 6.694 6.7687 0.232 0.69 Condition vérifiée 
STORY6 D6 6.693 6 .7608 0.067 0.69 Condition vérifiée 
STORY7 D7 6.692 6.7608 0.068 0.69 Condition vérifiée 
STORY8 D8 6.687 6.7608 0.073 0.69 Condition vérifiée 
 

Tableau V.9: Excentricité suivant y-y 

Conclusion  

D’après les résultats obtenus si dessus  on peut conclure que : 

-La période est vérifiée. 

-Le pourcentage de participation  massique est vérifié. 

-Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés. 

-L’effort tranchant à la base est vérifié. 

-L’excentricité est vérifiée. 

-l’effet P-∆ est négligé. 

Nous pouvons passer à la détermination des efforts internes et le ferraillage de la structure. 

 

 

 

 



Chapitre VI                                                            Ferraillage de la structure 
 

190 
 

VI-III) Ferraillage des voiles  

VI-III -1) Introduction   
 
       Le voile est un élément structural de contreventement soumis  à des forces verticales et des forces horizontales ; donc le ferraillage des voiles 
consiste à déterminer les armatures en flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux 
surcharges d’exploitation (Q), ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales dues au séisme. 
 
 
Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :  

- Armatures verticales ; 
- Armatures horizontales ; 
- Armatures transversales. 

 
 
    Dans le but de faciliter la réalisation et les calculs on décompose notre bâtiment en Cinque zones : 
  Zone I :     Sous-sol.+RDC+1er etage 
  Zone II :    2+3+4 eme etage 
  Zone III:  , 5eme ,  6eme    étages.  
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VI .9: Vue en élévation des voiles pleins sens longitudinal 
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Figure VI.10 : Vue en élévation des voiles pleins sens transversal 
 

VI-III-3) Combinaisons d’actions 

 Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales  à prendre sont données ci-dessous : 
 

 Selon le BAEL  91




+
+

QG

Q5.1G35.1
 

  

         Selon le RPA version 2003      




+
++
EG8.0

EQG

 
 
 
 
 
VI-III-3) Ferraillage des voiles pleins (dans notre structure on a que des refends pleins)  
          

Le calcule se fera par la méthode des tronçons de la RDM, qui se fait pour une bande de largeur (d). 
 

a) Exposé de la méthode  
           La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus défavorables (N, M) en utilisant les 

formules suivantes :              

       
I

VM

B

N ⋅+=maxσ  

       
I

VM

B

N '
min

⋅−=σ    

Avec :  
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            B : section du voile. 
            I : moment d’inertie du voile considéré.       

           V=V’ : bras de levier du voile : 
2

L
VV voile' ==  

On décompose le diagramme en bonde de largeur (d) donnée par : 

        






≤ c
e L

h
d

3

2
;

2
min …………………RPA 99 (Art.7.7.4)     

Avec : 
           he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré.  

           Lc : la longueur de la zone comprimée ; avec LLc ⋅
+

=
minmax

max

σσ
σ

 

 Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des contraintes obtenues.  
 

b) Calcul des armatures verticales   
b-1) Section entièrement comprimée (SEC)  

 

       
s

bci
i

fBN
AedN

σ
σσ ⋅−

=⇒⋅⋅






 +
= 1

1max

2
                                                                                                                                                                                                                                                          

       
s

bci
ii

fBN
AedN

σ
σσ ⋅−

=⇒⋅⋅
+

= +
++

1
1

21
1 2

                                        

    Avec : e : épaisseur du voile  
               B : Section de voile. 
 
      b-2) Section entièrement tendue (SET)  

        

σ2 

d d d 

σσσσmax 

σσσσmin 

σ1 

(-) 

σ2 

d d d 

σσσσmax 

σσσσmin 

σ1 

(+) 
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s

i
i

N
AedN

σ
σσ

=⇒⋅⋅






 +
= 1

1max

2
 

    
s

i
ii

N
AedN

σ
σσ

1
1

21
1 2

+
++ =⇒⋅⋅







 +
=                                                                                            

   Avec : 
            σs : Contrainte dans les aciers correspondante à un allongement de 10% = 348MPa 
           ƒbc : Contrainte de calcul dans le béton MPafbc 2.14= .  

 
� Section d’armatures minimales  

            
     SEC :  

    ( )[ ]%5%2,0,/²4min ≤≤≥ BmlcmA         (Art A.8.1, 21 BAEL91 modifies 99) 
     SET:            

               
e

t

f

f
BA 28

min ⋅≥             ;     B : Section du béton tendu. 

    b-3) Section partiellement comprimée     

      
s

i
i

N
AedN

σ
σσ

=⇒⋅⋅
+

= 1
1min

2
          

     ( )
s

i
iti

N
AedLN

σ
σ

1
1

1
1 2

+
++ =⇒⋅−⋅=           

                                                                                                                                                                                                                                                
� Armatures minimales  
 

       







≥

e

t

f

fB
A 28

min

.
max                 ; BAEL 91  

 
- Exigences du RPA 99  

σσσσmax 

σ2 

σσσσmin 

σ1 

(+) 

(-) 

  Lt 

Lc 
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 Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins égale à 0,2 % de la section horizontal du béton 

)%2,0( min BA ≥  

 
c) Armatures  horizontales                         (RPA 99/ Art 7.7.4.3) 

 Les armatures horizontales doivent êtres munies de crochets à 135° ayant une longueur de 10Ф et disposées de manière à servir de cadre 
aux armatures verticales.                                                        

    -  D’après le BAEL 91 :
4

v
h

A
A ≥                        

                -  D’après le RPA 99 : BAh %15.0≥    Globalement dans la section du voile.  

                                                     BAh %10.0≥     En zone courante. 

            
 Avec :  
                      B : Section du béton.  
                     vA  : Section d’armature verticale. 

 
d) Armature de couture  

 Le long des zones de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les  aciers de coutures dont la section est donnée par la 
formule : 

                       
e

vj f

T
A 1,1=  

 Avec :  TT 4,1=   
              T : Effort tranchant calculée au niveau considéré. 
 

         Cette quantité doit s’ajouter à la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts de traction dus au moment de renversement. 
 

e) Armatures transversales  
            Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 
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Elles relient les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers 
verticaux sous l’action de la compression d’après l’article (7.7.4.3 du RPA 2003). 

 
    Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au mètre carré de surface, dans chaque nappe les 

barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieure  
 

f) Armature pour les potelets                        (RPA 99/Art 7.7.4.1) 
    Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section de celle-ci est ≥4HA10 ligaturées avec 

des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas être supérieur à l’épaisseur du voile.    
 

g) Dispositions constructives  
 

1-  Espacement  
            L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 
 
               { }cmeSt 30;5,1min≤                       Art 7.7.4.3  RPA99 (version 2003) 
            Avec :  
                     e : épaisseur du voile. 
  

 Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la longueur du voile. Cet espacement d’extrémité 
doit être au plus égal à 15 cm. 

 
 
 
 
 
 
 
             
 
2-   Longueur de recouvrement  

2
tS

10HA4≥  e 

 

L 
10

L
10

L

St 

S 
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            Elles doivent être égales à :                       Art 7.7.4.3  RPA99 (version 2003) 
 

- 40Φ pour les barres situées dans les zones où le recouvrement du signe des efforts est possible. 
                  - 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les      combinaisons possibles de charges. 
 

3- Diameter maximum                               (art A.7.7.4.3/ R.P.A99)  
                 Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles (à l’exception des zones d’about) ne devrait pas dépasser 1/10 de l’épaisseur 

du voile.  
 

                                mm
e

20
10max =≤φ  

 
VI-III -4) Vérifications  

1) Vérification à l’ELS  
               On doit vérifier que : 

                                MPaf
AB

N
cbcbc 156,0

15 28 ==≤
+

= σσ  

     Avec : 
               N   : Effort normal dans la bonde. 
               B   : Section du béton.  
               A   : Section d’armatures adoptées.  
 

2) Vérification de la contrainte de cisaillement  
La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée comme suit :     (Art 7.7.2, RPA99)  

                           28cbb f2.0
de

T4.1 ⋅=τ≤
⋅

=τ =5MPa 

       Avec :                     
               d : Hauteur utile (d = 0,9 h) 
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� Les résultats de calcul des voiles sont illustrés dans les tableaux ci-dessous : 
 

      

 

  

        

              

VL1, VL2, VL7, VL8 ZONE I II III 

Caractéristiques géométriques 

L m 1,20 1,20 1,20 

e m 0,20 0,20 0,20 

B m2 0,24 0,24 0,24 

Sollicitations de calculs 

Vu KN 447,55 329,04 222,03 

σmax KN/m2 5466,50 4273,59 2386,01 

σmin KN/m2 -543,48 235,75 -1298,13 

Lc m 1,09 0,00 0,78 

Lt m 0,11 1,20 0,42 

d m 0,05 0,40 0,21 

σ1 KN/m2 -98,29 2927,64 -914,81 

σ2 KN/m2 -271,74 1581,70 -649,07 

N1 KN 29,13 288,05 31,10 

N2 KN -2,01 180,37 -33,06 

N3 KN 4,42 -72,70 41,17 

Ferraillage 
Armatures 
verticales 

Av1 cm2 0,84 8,28 0,89 

Av2 cm2 -0,06 5,18 -0,95 

Av3 cm2 0,13 -2,09 1,18 

Avj cm2 17,23 12,67 8,55 

A1=Av1+Avj/4 cm2 5,14 11,44 3,03 

A2=Av2+Avj/4 cm2 4,25 8,35 1,19 

A3=Av3+Avj/4 cm2 4,43 1,08 3,32 

L=1.2m 
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A adoptée (cm2)/nappe 12T12=13.55cm² 12T12=13.55cm² 12T12=13.55cm² 

A total /2nappes(cm2) 27.10(cm²) 27.10(cm²) 27.10(cm²) 
Avmin (cm2) 12,60 12,60 12,60 

St (cm) 10,00 10,00 10,00 

Armatures 
horizontales 

Ah 

(cm2)=min(Av/4,0.15%B) 
6,78 6,78 6,78 

choix/nappe 15T10 15T10 15T10 

At (cm2) 11,77 

A total /2nappes(cm2) 23,54 

St (cm) 20,00 20,00 20,00 

Vérifications des contraintes BAEL(τu=2.5≤Vu/bd(Mpa) 1,14 0,84 0,57 
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VL3,VL4,VL5,VL6 ZONE I II III 

Caractéristiques géométriques 

L m 2,00 2,00 2,00 

e m 0,20 0,20 0,20 

B m2 0,40 0,40 0,40 

Sollicitations de calculs 

Vu KN 1152,63 392,78 293,75 

σmax KN/m2 5786,20 1970,46 1569,73 

σmin KN/m2 -3672,73 635,60 -839,88 

Lc m 1,22 0,00 1,30 

Lt m 0,78 1,20 0,70 

d m 0,39 0,67 0,35 

σ1 KN/m2 -2852,11 1525,51 -585,49 

σ2 KN/m2 -1836,37 1080,55 -419,94 

N1 KN 113,93 233,06 34,31 

N2 KN -182,04 173,74 -35,04 

N3 KN 213,91 -114,41 43,91 

Ferraillage Armatures verticales 

Av1 cm2 3,27 6,70 0,99 

Av2 cm2 -5,23 4,99 -1,01 

Av3 cm2 6,15 -3,29 1,26 

Avj cm2 44,38 15,12 11,31 

A1=Av1+Avj/4 cm2 14,37 10,48 3,81 

A2=Av2+Avj/4 cm2 5,86 8,77 1,82 

A3=Av3+Avj/4 cm2 17,24 0,49 4,09 

A adoptée (cm2)/nappe 20T12=22.66cm² 20T12=22.66cm² 20T12=22.66cm² 

L=2.00m 
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A total /2nappes(cm2) 45.32(cm²) 45.32(cm²) 45.32(cm²) 

Avmin (cm2) 21,00 21,00 21,00 

St (cm) 10,00 10,00 10,00 

Armatures horizontales 

Ah (cm2)=min(Av/4,0.15%B) 11,33 11,33 11,33 

choix/nappe 15T10 15T10 15T10 

At (cm2) 11,77 

A total /2nappes(cm2) 23,54 

St (cm) 20,00 20,00 20,00 

Vérifications des contraintes BAEL(τu=2.5≤Vu/bd(Mpa) 2,93 1,00 0,75 
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VT3,VT4 ZONE I II III 

Caractéristiques géométriques 

L m 3,60 3,60 3,60 

e m 0,20 0,20 0,20 

B m2 0,72 0,72 0,72 

Sollicitations de calculs 

Vu KN 524,60 312,24 115,03 

σmax KN/m2 3685,40 2571,91 2304,47 

σmin KN/m2 -885,45 -515,89 -1810,67 

Lc m 2,90 0,00 2,02 

Lt m 0,70 1,20 1,58 

d m 0,35 1,20 0,79 

σ1 KN/m2 -343,05 1542,64 -1593,40 

σ2 KN/m2 -442,73 513,38 -905,34 

N1 KN 116,54 493,75 56,32 

N2 KN -27,40 246,72 -197,90 

N3 KN 46,31 0,30 215,11 

Ferraillage Armatures verticales 

Av1 cm2 3,35 14,19 1,62 

Av2 cm2 -0,79 7,09 -5,69 

Av3 cm2 1,33 0,01 6,18 

Avj cm2 20,20 12,02 4,43 

A1=Av1+Avj/4 cm2 8,40 17,19 2,73 

A2=Av2+Avj/4 cm2 4,26 10,10 -4,58 

A3=Av3+Avj/4 cm2 6,38 3,01 7,29 

A adoptée (cm2)/nappe 25 T14=38.5cm² 25 T12=28.24cm² 25 T12=28.24cm² 

L=3.60 
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A total /2nappes(cm2) 77(cm²) 56.48(cm²) 56.48(cm²) 

Avmin (cm2) 37,80 37,80 37,80 

St (cm) 
esp10cm(zone nodale) esp10cm(zone nodale) esp10cm(zone nodale) 

  esp15cm(zone courante) esp15cm(zone courante) esp15cm(zone courante) 

Armatures horizontales 

Ah (cm2)=min(Av/4,0.15%B) 11,33 11,33 11,33 

choix/nappe 20T12 20T10 20T10 

Aht (cm2) 22,66 15,70 15,70 

A total /2nappes(cm2) 45,32 31,40 31,40 

St (cm) 15,00 15,00 15,00 

Vérifications 
des 

contraintes 
  BAEL(τu=2.5≤Vu/bd(Mpa) 1,34 0,79 0,29 
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VT1,VT2 ZONE I II III 

Caractéristiques géométriques 

L m 4,00 4,00 4,00 

e m 0,20 0,20 0,20 

B m2 0,80 0,80 0,80 

Sollicitations de calculs 

Vu KN 531,01 293,17 115,72 

σmax KN/m2 3447,98 2487,58 2346,83 

σmin KN/m2 -927,74 -524,87 -1833,66 

Lc m 3,15 0,00 2,25 

Lt m 0,85 1,20 1,75 

d m 0,42 1,33 0,88 

σ1 KN/m2 -393,40 1483,43 -1608,57 

σ2 KN/m2 -463,87 479,28 -916,83 

N1 KN 129,53 529,47 64,76 

N2 KN -36,35 261,69 -221,54 

N3 KN 59,01 6,08 241,29 

Ferraillage Armatures verticales 

Av1 cm2 3,72 15,21 1,86 

Av2 cm2 -1,04 7,52 -6,37 

Av3 cm2 1,70 0,17 6,93 

Avj cm2 20,44 11,29 4,46 

A1=Av1+Avj/4 cm2 8,83 18,04 2,97 

A2=Av2+Avj/4 cm2 4,07 10,34 -5,25 

A3=Av3+Avj/4 cm2 6,81 3,00 8,05 

A adoptée (cm2)/nappe 25 T14=38.5cm² 25 T12=28.24cm² 25 T12=28.24cm² 

A total /2nappes(cm2) 77(cm²) 56.48(cm²) 56.48(cm²) 
Avmin (cm2) 42,00 42,00 42,00 

L=4.00m 
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St (cm) 
esp10cm(zone nodale) esp10cm(zone nodale) esp10cm(zone nodale) 

esp15cm(zone courante) 
esp15cm(zone 

courante) 

esp15cm(zone 

courante) 

Armatures 
horizontales 

Ah (cm2)=min(Av/4,0.15%B) 11,33 11,33 11,33 

choix/nappe 20T12 20T10 20T10 

Aht (cm2) 22,66 15,70 15,70 

A total /2nappes(cm2) 45,32 31,40 31,40 

St (cm) 15,00 15,00 15,00 

Vérifications des contraintes BAEL(τu=2.5≤Vu/bd(Mpa) 1,35 0,75 0,29 
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VI- I) Ferraillage des poutres

VI-I-1) Détermination des efforts internes

       La détermination des efforts internes dans les poutres se fera grâce à la méthode des 

éléments finis en utilisant le logiciel SAP

 

� Les résultats sont donnés dans les diagrammes suivants

 

 

 

                Figure  VI.6 : Diagramme des moments M
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I) Ferraillage des poutres 

Détermination des efforts internes dans les poutres  

La détermination des efforts internes dans les poutres se fera grâce à la méthode des 

s en utilisant le logiciel SAP. 

Les résultats sont donnés dans les diagrammes suivants : 

Diagramme des moments M33 du portique C à l’ELU

Ferraillage de la structure 

La détermination des efforts internes dans les poutres se fera grâce à la méthode des 

 

à l’ELU . 
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Figure VI.7 : Diagramme des efforts normaux du portique C à 
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Diagramme des efforts normaux du portique C à 

Ferraillage de la structure 

 

Diagramme des efforts normaux du portique C à l’ELU. 
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Figure VI.8 : Diagramme des moments M

 

VI-I-2) Introduction   

 

         Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, à l’état limite ultime (ELU), 

puis en procédera à une vérification à l’état limite de service (ELS).

         Les aciers nécessaires pour le ferraillage des poutres seront déterminés en fonction

moments fléchissant maximums, qui seront donnés par les différentes combinaisons d’action

respectivement en travées et aux appuis.
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Diagramme des moments M22 du portique C à l’ELU

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, à l’état limite ultime (ELU), 

puis en procédera à une vérification à l’état limite de service (ELS). 

Les aciers nécessaires pour le ferraillage des poutres seront déterminés en fonction

moments fléchissant maximums, qui seront donnés par les différentes combinaisons d’action

respectivement en travées et aux appuis. 

Ferraillage de la structure 

 

à l’ELU  

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, à l’état limite ultime (ELU), 

Les aciers nécessaires pour le ferraillage des poutres seront déterminés en fonction des 

moments fléchissant maximums, qui seront donnés par les différentes combinaisons d’action ; 
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VI-I-3) Les situations à considérer  

 

        Les poutres  sont calculées en flexion simple sous l’effet des sollicitations les plus 

défavorables pour les cas suivants : 

 

 
�� θ  f28 (Mpa) fbu(Mpa) Fe(Mpa) σs(Mpa) 

Situation durable 1,15 1  25 14,2 400 348 

Situation accidentelle 1 1  25 18,48 400 400 

 

VI-I-4) Les combinaisons à considérer  

 

              1)1,35G +1,5Q                    ELU(BAEL91) 

              2)  G + Q                             ELS(BAEL91)                     

              3) 0,8 G ± E                        RPA99 (mod 2003)       

              4)  G +Q ± E                       RPA99 (mod 2003) 

 

VI-I-5) Recommandation du RPA version 2003  

 

a) Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1/RPA2003) 

      Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur tout la longueur de la 

poutre  est de : 0.5 % de la section : 

             Poutres principales : Amin = 0.005 x 30 x 35 =5.25cm2 

             Poutres secondaires : Amin = 0.005 x30 x 35=5.25 cm2 

 

     Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de : 

En zone courante : 4 % 

En zone de recouvrement : 6 %  

⇒  En zone courante  

 

Poutres principales : Amax = 0.04 x 30 x 35 =4.2cm2    

Poutre secondaire :   Amax = 0.04 x 30 x 30 =4.2cm2    
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    ⇒En zone de recouvrement : 

 

                              Poutre principale :    Amax =0.06 x 30 x 35 = 6.3 cm2 

                           Poutre secondaire :   Amax =0.06 x 30 x 30 = 6.3 cm2 

 

La longueur de recouvrement est de : Φ40     (zone II a) 

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de   rive 

et l’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois 

cadres par nœud. 

a- Armatures transversales (Art 7.5.2.2/RPA2003) 

La quantité d’armatures transversales minimales est données par : 

                    bS003.0A tt ⋅⋅=  

         L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit : 

                   
nodalezoneen→Φ12,

4

h
min=S lt 








. 

                     
nt recouvremedezoneen  →

2

h
≤St . 

               lΦ : Le plus petit diamètre utilisé des armatures  longitudinales, et dans le cas d’une                              

section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des aciers 

comprimés. 

         VI-I-6) Etape de calcul des armatures longitudinales  

Calcul du moment réduit limite « lµµµµ  » : 

    bc

u

fdb

M

××
=

2
µ  

Le moment réduit limite lµµµµ  est égale à 0,392  pour les combinaisons aux états limites, et pour 

les combinaisons accidentelles du RPA. 

On compare les deux moments réduits  « µµµµ  » et  « lµ  » : 
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 1er cas : ⇒≤ lµµ   Section simplement armée (SSA) 

 

la section est simplement armée c à d la section ne comprendra que les aciers tendus (sans 

armatures comprimées (A’s  = 0) ):   

        

       s

u
st

σdβ

M
A

××
=  

        =stσ  
s

ef

γ
  , .MPa34815,1 sts =σ→=γ  

        Asc = 0. 

 

2éme cas : ⇒≥ lµµ  Section doublement armée (SDA) 

 

Cas ou la section  comprend les armatures comprimées (A’s  ≠ 0) :   

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives : 

 

 

                                                    

 

 

 

 

 

 

                 

 

 

 

 

  

≡ + 

     
 
 
 
      Ast1 
      
      

b 

1M      
      As’ 

 
 
     Ast2 

   

 

 

M∆  

 

      
        Asc 

 
 
 

     

 

 
    d-c’  

c 

st A 
  

c’ 
Mu 

Mu 
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  b 

    d-c’  

 
 
 
 
      Ast 

c’  
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    Calcul de Ml  

 

�� = �� × � × 	
 × �� 

∆� = � − ��                  � = �� + ∆�           

  Avec :  ∆� = ∆���� × ��� × (	 − �) 

��� = 0 + ∆ ��� 

��� = ���� + ∆ ��� 

∆��� = ∆��� =
∆�

��
��

× (	 − � ′)
       

���� = ��
��
 !

×"�×#
                                 ��� = ∆�

��
 !

×(#$� ′)
+ ��

��
 !

×"�×#
  

 

Remarque 

         Pour des raisons de mise en œuvre et pour faciliter le ferraillage, le calcul se 

fera pour le moment maximal de chaque étage et les sections adoptées seront 

retenues pour toutes les travées. 

        Nous donnons ci-après les résultats sous forme de tableaux.  

 

� Exemple de calcul  

 

PP (30 x35) 

           mKNM u /83.26=  

980.004.0
1048.183330

102683
22

3

2
= →=

×××
×=

××
= βµ tableau

bc

u

fdb

M
 

 

⇒392.0≤ =lµµ   Section simplement armée (SSA) 
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 Asc = 0. 

2
2

3

s

u
st 07.2

1040033980.0

102683

σdβ

M
A cm=

×××
×=

××
=

 

 

VI-I-7) Le ferraillage est résumé dans les tableaux suivants 
 

� Ferraillage des poutres principales  

  Ferraillage en travées des poutres secondaire  (30x35) 

Niveaux 
M max 

(KN,cm) 
µ Obs β AS (cm2) 

AS min 

(cm2) 
Ferraillage AU adoptée 

VIII 2622 0.046 SSA 0.976 2.4124 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

VII 2684 0.047 SSA 0.975 2.4720 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

VI 2669 0.047 SSA 0.975 2.4582 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

V 2674 0.047 SSA 0.975 2.4628 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

IV 2671 0.047 SSA 0.975 2.4600 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

III 2675 0.047 SSA 0.975 2.4637 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

II 2672 0.047 SSA 0.975 2.4609 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

I 2683 0.047 SSA 0.975 2.4711 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

 

  Ferraillage aux appuis des poutres secondaire (30x35)   

Niv 

Mmax 

(KN,m) µ Obs β 

Au 

(cm2) 

AS min 

(cm2) Ferraillage 

AU 

adoptée 

VIII 9260 0.164 SSA 0.91 9.1378 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

VII 9239 0.163 SSA 0.911 9.1070 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

VI 9229 0.163 SSA 0.911 9.0972 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

V 9224 0.163 SSA 0.911 9.0923 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

IV 9232 0.163 SSA 0.911 9.1001 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

III 9202 0.163 SSA 0.911 9.0706 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

II 9236 0.163 SSA 0.911 9.1041 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 

I 9282 0.164 SSA 0.911 9.1494 5.25 3HA14FIL+3T14CHP 9.24 
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Ferraillage des poutres secondaires 

  Ferraillage au appuisdes pp (30x35)   

Niveaux Mmax (KN,m) µ Obs β Au (cm2) AS min (cm2) Ferraillage 

AU 

adoptée 

VIII 8208 0.145 SSA 0.921 8.0029 5.25 

3T16FIL+ 

3T14 

10.65 

VII 10432 0.184 SSA 0.898 10.4319 5.25 10.65 

VI 10332 0.183 SSA 0.891 10.4130 5.25 10.65 

V 10093 0.178 SSA 0.879 10.3110 5.25 10.65 

IV 10450 0.185 SSA 0.882 10.6394 5.25 10.65 

III 10297 0.182 SSA 0.885 10.4481 5.25 10.65 

II 9673 0.171 SSA 0.905 9.5981 5.25 10.65 

I 3783 0.067 SSA 0.966 3.5167 5.25 10.65 

 

  Ferraillage au travees s des pp (30x35) 

Niveaux M max (KN,m) µ Obs β Au (cm2) AS min (cm2) Ferraillage 

AU 

adoptée 

VIII 4833 0.085 SSA 0.856 5.0701 5.25 

3HA14+ 3HA14 

9.24 

VII 7561 0.134 SSA 0.928 7.3165 5.25 9.24 

VI 8265 0.146 SSA 0.918 8.0848 5.25 9.24 

V 9261 0.164 SSA 0.905 9.1893 5.25 9.24 

IV 9617 0.170 SSA 0.99 8.7232 5.25 9.24 

III 9082 0.160 SSA 0.906 9.0017 5.25 9.24 

II 8210 0.145 SSA 0.921 8.0049 5.25 9.24 

I 4353 0.077 SSA 0.96 4.0718 5.25   9.24 

 

VI-I-8) Vérification du BAEL 91 à l’ELU   

a)  Vérification de la condition de non fragilité  

La section minimale des armatures longitudinale est : (BAEL 91) 
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e

t
s f

f
dbAA 28

min 23,0 ×××=≥   

� Poutres principales de ( )3530×  : ²19.5
400

1,2
333023,0min cmA =×××=  

� Poutres secondaires de ( )3530×  : ²19.5
400

1,2
333023,0min cmA =×××=  

 

D’ou :   PP � 5,19cm²=A>9.24=A minS  

           PS�   5,19cm²=A>01.8=A minS ⇒  Condition vérifiée  

 

b) Justification sous sollicitations d’effort tranchant  

 

      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 prise 

conventionnellement égale à : 
db

Tu
u ×

=
max

τ       :  max
uT  : Effort tranchant max à L’ELU. 

� Poutres principales : MPau 113.0
330300

1023.11 3

=
×
×=τ  

� Poutres secondaires : MPau 034,0
330300

1039.3 3

=
×
×=τ  

 

1) Vérification de la contrainte tangente du béton (Art 5.1, 211/BAEL 99) 

           On doit vérifier que uu ττ ≤  (la fissuration est peu nuisible)     

MPaMPa
f

b

c
u 33,35,

2,0
min 28 =









≤
γ

τ    

� Poutres principales   :  MPaMPau 33,3113.0 <=τ   ⇒Condition vérifiée 

� Poutres secondaires :    MPaMPau 33,3034,0 <=τ   ⇒Condition vérifiée 

 

2) Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis  

           Au droit d’un appui ou existe un moment M la section (A) des armatures inférieures 

doit être telle que l’on ait : 






 +≥
d

M
V

f
A u

u
e 9,0

15,1
  



 
Chapitre VI                                                                Ferraillage de la structure 
    

182 
 

Et ces armatures doivent être ancrées au-delà du nu de l’appui pour pouvoir équilibrer un 

effort égal
d

M
V u

u 9,0
+ . 

UM  : étant pris avec son signe, généralement négatif, et uV effort tranchant à droite de l’appui 

étant normalement positif, si on a  0
9,0

<+
d

M
V u

u   

� Poutres principales : 011.176
33.09.0

28.72
48.90 <−=

×
−  

� Poutres secondaires : 047.207
33.09.0

78.97
75.121 <−=

×
−  

 








 ××
×=≤

b

c
UU

fbd
TT

γ
289,0

4,0  

� Poutres principales : KNTKNT uu 594
5,1

5,230339,0
4,048.90 =







 ××××=<=  

� Poutres secondaires : KNTKNT uu 594
5,1

5,230339,0
4,075.121 =







 ××××=<=  

étant normalement positif, si on a  0
9,0

<+
d

M
V u

u   

� Poutres principales : 011.176
33.09.0

28.72
48.90 <−=

×
−  

� Poutres secondaires : 047.207
33.09.0

78.97
75.121 <−=

×
−  

 








 ××
×=≤

b

c
UU

fbd
TT

γ
289,0

4,0  

� Poutres principales : KNTKNT uu 594
5,1

5,230339,0
4,048.90 =







 ××××=<=  

Poutres secondaires : KNTKNT uu 594
5,1

5,230339,0
4,075.121 =







 ××××=<=
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c) Vérification de la contrainte d’adhérence  (Art 6.1, 3/BAEL 99)  

      On doit vérifier que sese ττ ≤  

   

 

 

Avec :   

          Ui : le périmètre des barres. 

         ψs = 1,5 pour les aciers à hautes adhérence  

τ se = ψs xƒt28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 MPa 

 

cm24.49=1.4×3.14× 31.2×3.14×3=U∑ i +
 

 

� Poutres principales : : MPase 24.1
9.2443309,0

1048.90 3

=
××
×=τ  

 

Donc :  15,324.1 =≤= sese ττ  ⇒    Condition vérifiée  

 

� Poutres secondaires : MPase 67.1
9.2443309.0

1075.121 3

=
××
×=τ  

Donc :  15,367.1 =≤= sese ττ  ⇒    Condition vérifiée  

 

d)  Calcul de longueur de scellement droits des barres  (art A.6.1.23/BAEL 91) 

 

  

Avec :  

MPaf tssu 835,21,25,16,06,0 2
28

2 =××=××= ψτ  

 

• Armatures transversales  

mm67.4
3

14

3
==≥ φφ  

On prend des φφφφt  = 8 mm 

Nous opterons alors pour un cadre et un étrier. 

  

∑××
=

i

u
se Ud

V

9,0

max

τ

cm
f

Ls
su

e 383.49
835,24

4004,1

4
=

×
×=

×
×

=
τ

φ
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- Espacement des barres  

En zone nodale : 

{ }

cmSt

cm
h

St l

7

75,88.16;75,8min12,
4

min

=

==






≤ φ

 

 

En zone courante  

cmSt

cm
h

St

15

5.17
2

=

=≤  

 

• Armatures transversales minimales  

Amin = 0,003.St.b = 0,003.7.30 = 0,63cm² 

Soit : At = 2HA8 =1.01cm² >Amin    ; on prend (1cadre + 1étrier). 

 

 

VI-I-9) Vérification à L’ELS   

a) ELS vis-à-vis de la durabilité de la structure  

 

1) État limite d’ouverture des fissures  

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

n’est pas nécessaire.  

2) Etat limite de compression du béton  

      La contrainte de compression du béton ne doit dépasser la contrainte admissible. 

bcbc σσ ≤ = MPaf c 156,0 28 =  

1y
I

M

x

ser
bc ×=σ  

Avec : 

          xI  : Moment quadratique par rapport  à l’axe neutre. 

           ( ) ( )2
1

2'
1

'
3
1

3
ydnAdynA

yb
I ssx −+−+

×
=  

           1y  : Position de l’axe neutre, donné par l’équation : 

           ( ) ( ) 0
2 1

'
1

'3
1 =−−−−× ydnAdynAy

b
ss
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Remarque  

           On peut aussi utiliser la méthode par tableau qui permet d’effectuer avec rapidité et 

précision le calcul des contraintes bcσ  et sσ  : 

� On détermine 
db

As

×
×

=
100

1ρ  

� Déduire les valeurs de 1β et K1. 

� Les contraintes valent alors : 

1K
s

bc

σσ =    et 
u

ser
s Ad

M

××
=

β
σ  

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : 

 

  Ferraillage au travees s des pp (30x35) 

Niveaux M max (KN,m) µ Obs β Au (cm2) AS min (cm2) Ferraillage 

AU 

adoptée 

VIII 4833 0.085 SSA 0.856 5.0701 5.25 

3HA14FIL 

+3T14CHP 

 

9.24 

VII 7561 0.134 SSA 0.928 7.3165 5.25 9.24 

VI 8265 0.146 SSA 0.918 8.0848 5.25 9.24 

V 9261 0.164 SSA 0.905 9.1893 5.25 9.24 

IV 9617 0.170 SSA 0.99 8.7232 5.25 9.24 

III 9082 0.160 SSA 0.906 9.0017 5.25 9.24 

II 8210 0.145 SSA 0.921 8.0049 5.25 9.24 

I 4353 0.077 SSA 0.96 4.0718 5.25 9.24 
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  Ferraillage au appuisdes pp (30x35)   

Niveaux Mmax (KN,m) µ Obs β Au (cm2) AS min (cm2) Ferraillage 

AU 

adoptée 

VIII 8208 0.145 SSA 0.921 8.0029 5.25 3T16FIL+ 10.65 

VII 10432 0.184 SSA 0.898 10.4319 5.25 3T14CHP 10.65 

VI 10332 0.183 SSA 0.891 10.4130 5.25   10.65 

V 10093 0.178 SSA 0.879 10.3110 5.25   10.65 

IV 10450 0.185 SSA 0.882 10.6394 5.25   10.65 

III 10297 0.182 SSA 0.885 10.4481 5.25   10.65 

II 9673 0.171 SSA 0.905 9.5981 5.25   10.65 

I 3783 0.067 SSA 0.966 3.5167 5.25   10.65 

 

 

 

  Ferraillage en travées des PS (30x35) 

Niveaux 
M max 

(KN,cm) 
µ Obs β AS (cm2) 

AS min 

(cm2) 
Ferraillage AU adoptée 

VIII 2622 0.046 SSA 0.976 2.4124 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

VII 2684 0.047 SSA 0.975 2.4720 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

VI 2669 0.047 SSA 0.975 2.4582 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

V 2674 0.047 SSA 0.975 2.4628 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

IV 2671 0.047 SSA 0.975 2.4600 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

III 2675 0.047 SSA 0.975 2.4637 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

II 2672 0.047 SSA 0.975 2.4609 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 

I 2683 0.047 SSA 0.975 2.4711 5.25 3HA14FIL+3T12CHP 8.01 
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  Ferraillage aux appuis des ps  (30x35)   

Niveaux Mmax (KN,m) µ Obs β Au (cm2) AS min (cm2) Ferraillage 

AU 

adoptée 

VIII 9260 0.164 SSA 0.91 9.1378 5.25   10.65 

VII 9239 0.163 SSA 0.911 9.1070 5.25   10.65 

VI 9229 0.163 SSA 0.911 9.0972 5.25 3T16FIL+ 10.65 

V 9224 0.163 SSA 0.911 9.0923 5.25 3T14CHP 10.65 

IV 9232 0.163 SSA 0.911 9.1001 5.25   10.65 

III 9202 0.163 SSA 0.911 9.0706 5.25   10.65 

II 9236 0.163 SSA 0.911 9.1041 5.25   10.65 

I 9282 0.164 SSA 0.911 9.1494 5.25   10.65 

 

3) Vérification de la flèche :    (Art.B.6.5.2/ BAEL91)  

 

Le calcul des déformations est notamment effectué  pour évaluer les flèches des poutres dans 

le but de fixer des contres flèches à la construction, ou de limiter les déformations en service.  

On doit justifiée l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on peut se 

dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes : 

 

1)  
%
�

 ≥ '
'(

                2)  
)� ×*�

�×#
< 4.2    3) %

�
 ≥  ��

'/�/
 

 

       

            M0 : Moment max isostatiques    0123
4²
6
.    

            Mt : Moment max à l’ELS à partir du logiciel. 

            A : Section d’acier tendue adoptée en travée. 

             L : Portée libre de la poutre. 

             fe : limite élastique des aciers. 
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� Vérification des conditions  

 1 ére condition 
2éme 

condition 
3 éme condition Vérifiée 

Poutres 

principales 

35
400

= 0.087 ≥
1

16
 

= 0.0625 

2.92<4.2 
0.087>  0.0849 

 
Oui 

Poutres 

secondaires 

35
380

= 0.087 ≥
1

16
 

= 0.0625 

2.92 < 4.2 0.087<  0.091 Nom 

 

Poutres principales  

AS = 9.24 cm 2, M0 =100.93 KN .m, Mt =96.17 KN .m. 

 

Poutres secondaires  

AS = 8.01cm 2, M0 = 92.82 KN .m, Mt =26.84 KN .m. 

 

 

� Conclusion 

 

Les trois conditions sont vérifiées pour la poutre principale, mais pour la poutre secondaire ils ne 

sont pas vérifié il faut donc vérifier la flèche.  

 

Calcul de la flèche 

 

On doit vérifier la flèche admissible comme suit :( BAEL99 (Art.6.5.2)) 

La flèche admissible :  ƒ> 
500

L
=   

La valeur de la flèche est :              ƒ 
fvv

2
s

.I10.E

LM ×=  

Avec :        Ev =  3700?ƒ�
@
A  = 3700×√25A

 = 10818.87MPa     

Ifv : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée :          Iƒv
)(1

1.1 0

u

I

×+
×

=
λ

 

I0 : Moment d’inertie total de la section homogénéisée (n=15) par rapport au CDG  de la section. 
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3
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2

h
A15

12

bh
c

2

h
Ac

2

h
A15

12

bh
I  

ρ  : Rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure   

(Pourcentage d’armatures). 
db

A

.
=ρ   

La contrainte dans les aciers tondus : σs est calculée précédemment.  

Calcul des coefficients : 
ρ

0,0084
=

ρ×5

f×0.02
=λ

t28
v        ;      









+××
×

−= 0;
4

75.1
1max

28

28

ts

t

f

f

σρ
µ

 

les résultats sont représentés dans la figuere ci-après(donner par logiciel sap 2000 V/14) 

 

f=0.00203M 
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VI-II) Ferraillage des poteaux : 

VI-II-1) Détermination des efforts internes : 

       La détermination des efforts internes dans les poutres se fera grâce à la méthode des 

éléments finis en utilisant le logiciel SAP. 

 
� Les résultats sont donnés dans les diagrammes suivants : 

 

 
 
 
 
            FigVI-II-1- Diagramme des moments M 33 du portique B à L’ELU 
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           FigVI-II-3- Diagramme des efforts normaux du portique B à l’ELU 
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FigVI-II-4- Diagramme des moments M33 du portique 3 à l’ELU 
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                   FigVI-II-5- Diagramme des moments M22 du portique 3 à l’ELU 
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VI-II-2) Introduction  : 
Les poteaux sont calculés en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plus 
défavorables pour les cas suivants : 
 
 

�� fc28 (Mpa) fbu(Mpa) Fe(Mpa) σs(Mpa) 

Situation durable 1,15 25 14,2 400 348 
Situation 

accidentelle 1 25 18,48 400 400 
 
Les combinaisons à considérés dans le calcul sont : 

� 1,35G+1,5Q → à l’ELU. 
� G+Q  → à l’ELS. 
� G+Q E → RPA 99 révisée 2003. 
� 0.8G E  → RPA99 révisée 2003. 

 
Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations : 
 
- Effort normal maximal et le moment correspondant. 
 
- Effort normal minimal et le moment correspondant. 
 
- Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant. 
 
En flexion composée, l’effort normal est un effort de compression ou de traction et le moment 
qu’il engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit à étudier deux cas : 

 
� Section partiellement comprimée (SPC). 

 
� Section entièrement comprimée (SEC). 

 
 
VI-II-2-1) Recommandation du RPA 2003 : 
 

� Les armatures longitudinales : 
Les armatures longitudinales doivent être de  haute adhérence, droite et sans crochet. 
 

-Le pourcentage minimale sera de : 0.80 % de la section du poteau (Zone IIa). 
        Poteau (40x40)      2

min 8.124040008.0 cmA =××=  
         Poteau (45x45)      2

min 2,164545008.0 cmA =××=  
        Poteau (35x35)      2

min 8,93535008.0 cmA =××=  
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-Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 %(zone IIa) 
          
         Poteau (45x45)     2

max 81454504.0 cmA =××=  
        Poteau (40x40)     2

max cm64404004.0A =××=  

       Poteau (35x35)      2
max 49353504.0 cmA =××=  

-Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %(zone IIa) 
 
         Poteau (40x40)     2

max cm96404006.0A =××=  

         Poteau (45x45)     2
max 5,121454506.0 cmA =××=  

         Poteau (35x35)     2
max 5,73353506.0 cmA =××=  

          
-Le diamètre minimal est de 12Φ  
-La longueur de recouvrement minimal est de Φ= 40L R   (zone IIa) 
-La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 
                      L = 25 cm (zone IIa). 
-Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à l’extérieure des zones nodales  
(zones critique). 

� Les armatures transversales :  
 Le rôle des armatures transversales consiste à : 

• Empêcher les déformations du béton et le flambement des armatures longitudinales.  
   

• Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement. 
 
 
1- Les armatures transversales sont calculées à l’aide de la formule suivante : 

                                            
e

ua

t

t

fh

V

S

A

⋅
ρ

=  

Avec : 
    Vu : Effort tranchant de calcul. 
     fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 
    ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort        
tranchant. 
     h : Hauteur totale de la section brute.                
                           

                             






<⇒

≥⇒
=

575.3

55.2

g

g

a λ
λ

ρ  

 gλ  : L’élancement géométrique du poteau. 

                               
a

I f
g =λ      Où    

b

I f
g =λ    

  If : La longueur de flambement des poteaux. 
 St : Espacement des armatures transversales. 

                                   
( )







Φ≥

Φ≤

courantezoneen15minS

nodalezoneencm1510minS
min
lt

min
lt  

Φ  : est le diamètre des armatures longitudinales du poteau. 
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bc

f
f fdb

M

××
=

2
µ

2- La quantité d’armatures transversales minimales  
t

t

Sb

A

×
 en %  est donnée comme suit : 

                               %3.05 min =⇒≥ Agλ   
                               %8.03 min =⇒≤ Agλ   

                           53 g <λ<         Interpolation entre les valeurs limites du poteau 

3- Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées en nombre et diamètre suffisants 
( )cm12 cheminées >Φ  pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des 
poteaux. 
4- Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 1350 ayant une longueur droite 
de 10Φ min. 
 

� Calcul du ferraillage : 
 
� Section partiellement comprimée (S.P.C) : 

-  Le centre de pression se trouve à l’extérieur du segment limité par les armatures soumis;  soit 

à un effort de traction ou à un effort de compression. 

                






 −>= c
h

N

M
e

2
  

-  Le centre de pression se trouve à l’intérieur du segment limité par les armatures soumis, soit à 

un effort de la traction ou à un effort de la compression, la condition suivante doit être vérifiée : 

        ( ) ( ) fbc McdNfhbch −−≥×××− ''81.0337.0 2    →   Pour une section  rectangulaire.   

      Avec :   

               






 −+= '
2

c
h

eg ………………………….Si « N » étant un effort de compression     

              






 −−= '
2

c
h

eg ………………………….Si « N » étant un effort de traction. 

 

• Détermination des armatures : 
� Calcul du moment fictif : 

gNc
h

NMMf ×=






 −×+= '
2  

 

 

�  Calcul du moment réduit : 
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st

f
f d

M
A

σβ ××
=

st
f

N
AA

σ
±=

( ) st

f
f cd

M
A

''
'

σ−
=

st
f

str

r
f

st
A

d

M
A

σ
σ

σβ
'

'' +
××

=

fAA ''=

st
f

N
AA

σ
±=








 −≤= c
h

N

M
e

2

Si :    µf  ≤ 0,392    ⇒    Section simplement armée ( A’ = 0) 
 

� Armatures fictives : 

  

  
 

�  Armatures réelles : 

         

                                                         

                     

Si  µ f ≥ 0.392   ⇒    Section doublement armée  ( A’ ≠ 0) 

 

1- Armatures en flexion simple : 

                         

                          

 

 

 

2- Armatures en flexion composée : 

 
                        

 

 

 

 

� Section entièrement comprimée (S.E.C) : 

 
                  

-  Le centre de pression est situé dans la zone délimitée par les armatures. 

   N : Effort de compression. 

         ( ) ( ) fbc McdNfhbch −−×<×××− ''81.0337.0 2   ⇒    Pour une section  rectangulaire    

1er cas : 

                ( ) ( ) bcf fhbchMcdN ×××−×≥−−× ²'5,0' ⇒  Section doublement armée (S.D.A). 

(+) si N : Effort de traction 

  (-) si N : Effort de compression 

Nu 

G
G 

M f 

d 

es 

c 

Figure VII-7 : Les moments exerçant sur les poteaux 
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st

bcfhbN
A

σ
ψ ×××−

=1

1A
N

A
s

S −=
σ

               
( )

( ) st

bcf

cd

fhbhdM
A

σ×−
×××−

=
'

5.0
1        (Comprimée) 

               
( )

1A
fhbN

A
st

bc
s −××−=

σ
                (Tendue) 

 

Avec : 

            Nc : Effort normal de compression. 

             A1 : Armatures comprimées. 

             As : Armatures tendues           

 2eme cas : 

               ( ) ( ) bcf fhbchMcdN ×××−×≤−−× '5,0'  ⇒  Section simplement armée (S.S.A).   

 
                      ;  
 

      Avec : 

( )

h

c
fhb

McdN

bc

f

−

××
−−

+
=

8571.0

²
3571.0

ψ  

                     
• Efforts normaux : 

N> 0 : traction. 
N< 0 : compression.  
 
� Section entièrement tendue (S.E.T) : 

( )'
.

1 cd

aN
A

S −
=

σ
      Avec :     

                 

                
• Compression pure (Centrée) : 

         0==
N

M
e  (Excentricité nulle) 

Le calcul se fait  à l’état limite ultime de stabilité de forme et à l’état limite ultime de résistance. 

• Longueur de flambement : 

                  lf : Dépend de la nature des appuis. 

   lf = 0.7 l0 (encastrement). 

    l0: Longueur libre. 

 

As=0 

ce
h

a u −−=
2

b 

h 

y 

x 
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• Rayon de giration:  

                  
B

I
i =  

     I : Moment d’inertie : 
12

3hb×
(plan // au petit côté).  

     B : Section du poteau : B = h x b 

 Dans notre cas les poteaux sont carrés (b = h) donc : 

                         
12

3hb
IyIx

×==                                                                                                                              

• Calcul de l’élancement géométrique λ : 

                      
i

l f=λ  

λ ≤ 50     ⇒   2

35
2.01

85.0








+
=

λ
α       L’état limite de stabilité de forme. 

• Calcul des armatures: 

                          







×+

×
××≤ ss

b

cr
u A

fB
N σ

γ
α

9.0
28                

 Br : Représentation de l’aire obtenue en réduisant de la section droite du poteau 1cm de toute sa 

périphérie. 

                         As = max (As1 ; As2)  

 

                        
sc

r

b

fcBNu
As

σγα
1

.
.9.0

. 28







 −≥                                                          

 

 

   -   Si plus de 1/2  des charges sont appliquées avant 90 jours « α » doit être divisé par 1.1 

  Nu : Effort normal donné par la combinaison la plus défavorable. 

 
 
 
 
 
 
 

 

1cm 

1cm Br 

 
                 Figure VII-8 : La section étudiée dans le poteau 
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se - 
2

h
 =y

VI-II-2-2) Vérifications à l’ELS  : 
 

• Si  
20

0

.VB

I

N

M
e

ser

ser
s ≤=     ⇒    La section est entièrement comprimée (SEC).  

• Si  
20

0

.VB

I

N

M
e

ser

ser
s >=     ⇒    La section est partiellement comprimée (SPC).    

 

Avec : 

M ser : Moment de flexion à l’ELS. 

Nser : L’effort normal  à l’ELS. 

 ( )'15.0 AAhbB ++=        ⇒      Section total homogène.                                                 

 V2 : Distance de l’axe neutre à la fibre la plus tendue 

( )







++= dAcA

hb

B
V '.'.15

2

.1 2

0
1 ;   12 VhV −=  

I 0 : Moment d’inertie de la section homogène ( ) ( ) ( )[ ]2
2

2
1

3
2

3
10 ''15

3
cVAcVAVV

b
I −+−++=  

 On doit vérifier que : 
 

� S.E.C : 

-  Calcul des contraintes dans le béton : 

   MPafc
I

V
M

B

N
bcGb 156,0 28

0

1

0

==≤+= σσ . 

� S.P.C : 

Pour calculer la contrainte du bétonbcσ , on détermine la position de l’axe neutre: cyy += 21  
2
1y  : est déterminé par l’équation suivante : 02

2
1 =+= qpyy  

 

    Avec :                                 

( ) ( )
b

cdA
cc

b

A
cp

−+−−−= .90
'

'90
3 2   

( ) ( )
b

cdA
cc

b

A
cq

2
3 .90

'
'90

2
−+−−−=
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 °+⋅=






 °+⋅=






⋅= 240
3

cos;120
3

cos;
3

cos '
3

'
2

'
1

ϕϕϕ
ayayay

3
2;

3

2

3
arccos

p
a

pp

q −×=








 −×
×
×=ϕ

( ) ( )[ ]2
3

''15
3

cYAYdA
yb

erSER
ser

s −×+−×+
×

=σ

      

 

 

 

 

Avec : 

    c' : enrobage. 

    c: Distance du centre de pression c à la fibre le plus comprimée (c = d – ea). 

                Pour effectuer la résolution, on procède comme suit :  

 On calcule : 
27

p4
q

3
2 +=∆  

Si ∆ :0≥  ( )
u

p
uytuqt

×
−==−∆×=

3
;;5,0 3  

Si ∆ < 0 ⇒  l’équation admet trois racines : 
                                                  
  
 
    

  
 
  
On choisit parmi les trois solutions pour y celle qui donne : d < y<0 ser  

On calcul l’inertie de la section homogène réduite :    

( ) ( )[ ]22
3

''15
3

cyAydA
yb

I serSserS
ser −×+−××+

×
=  

 
Finalement la contrainte de compression du béton vaut :  
                       

      bser
ser

bc y
l

Ny
σσ ≤

×
=  

 
  La contrainte dans les aciers tendus : 
 
                 
 
 La section est effectivement partiellement comprimée si : 0s ≥σ  
 

 
 
 
 
 
 

y1 

h 

A

A
d 

b 

y
es 

C C’ 
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3)  Les sollicitations dans lepoteaux : 
 
 

Les différentes sollicitations sont mentionnées dans le tableau ci-dessous :  

 
 
VI-II-3-1)  Exemple de calcul :  

 

 

� Sens transversal (Selon le moment M2) : 

Sous-sol (45*45) : 

 
Nmax = 1659.54 KN         =>          Mcorr 11.56 KN.m 

Nmin = 88.95KN        => Mcorr = 0.89 KN.m 

Ncorr = 1212,76               => Mmax = 21.75 KN.m 

� Calculde l’excentricité : 

 

69.054.1659/56.11 ===
N

M
e  

             et :    5.202
2

45

2
=−=− c

h
 

                   
5.20

2
69,0 =







 −<= c
h

e  

� Le calcul de : (d-c)  Nu – Mf (0.337- 0.81c') ×b h fbc 

Niveau 
 

Nmax 

(KN) 
M 2 

(KN.m) 
M 3 

(KN.m) 
Nmin Mcorr Mmax 

(KN) 
Ncorre 

  Sous-
sol 

(45X45) 

1659.54 
 

11 .56 0.47 88.95 0.89 1212.76 21.75 

RDC 

(40X40) 

1173.03 13 .28 0.052 0.94 0.94 582.42 20.26 

1ére étage 

(35X35) 

469.67 12.86 1.328 0.067 0.065 187.89 25.26 



hapitre VI :                                                                        Ferraillage de la structure 
 
 

173 

 

st

bcfhbN
A

σ
ψ ×××−

=1

Avec :    Mf = Mu + Nu  (
�
	 −  �) 

et :         d =h-c = 0.45 - 0.02 = 0.43m 

 

M f = 11.56+ 1659.54 ( 76.351)
2

=− c
h

  

(d-c)  Nu – Mf = (0.43 – 0.02) ×16569.56 – 351.76 = 328.64 KN.m 

(0.337-0.81c') ×b h fbc=(0.337–0.81 0.02) ×0.45 0.45 14.2× 10�=922.46 KN.m 

   => (d-c) ×Nu – Mf  351.76˂ (0.337- 0.81c') ×b h fbc = 922.46 KN.m 

                => SEC 

� Vérification de l’équation suivante: 

( ) ( ) bcf fhbchMcdN ×××−×≥−−× '5.0'  

(0.5h - c') ×b h fbc = (0.5 0.4 – 0.02) ×0.45 0.45 14.2× 10� = 517.6 KN.m 

(d-c)  Nu – Mf = (0.43 – 0.02) ×351.76 – 220,302 = 328.65 KN.m 

 

=> (d-c) Nu – Mf = 213,685 KN.m < (0.5h - c') ×b h fbc =517.6KN.m 

        => SSA   

� Calcul des armatures: 

        

Avec:  

( )

h

c
fhb

McdN

bc

f

−

××
−−

+
=

8571.0

²
3571.0

ψ  

                   

( )
75,0

4.0

02.0
8571.0

102.14²4.04.0

76.35102.043.054.1659
3571.0

3

=
−

×××
−−+

=ψ  

  

� A1=- 0 .014cm2 

et :    As= 0 cm2 

014 . 0
108 .34 

102. 144.04 . 075,056, 1659
3

3

1 −=
×

××××−
=A 



hapitre VI :                                                                        Ferraillage de la structure 
 
 

174 

 

                           On suit les mêmes étapes avec le reste des sections. 

� Sens longitudinal (Selon le moment M3) : 

 

Sous-sol : (40*40) : 

Nmax = 1659.56 KN         =>          Mcorr = 0.47KN.m 

Nmin = 88,95 KN           => Mcorr = 6.68 KN.m 

Ncorr = 121,75 KN         => Mmax = 1,078 KN.m 

 
� Calcul de l’excentricité : 

 

 
 
 

             et :    5.202
2

45

2
=−=− c

h
 

                   
5.20

2
025,0 =







 −<= c
h

e  

 
� Le calcul de : (d-c)  Nu – Mf (0.337- 0.81c') ×b h fbc 

Avec :    Mf = Mu + Nu  (
�
	 −  �) 

et :         d =h-c = 0.45 - 0.02 = 0.43 m 

 
M f = 1,078 + 1659.56 ((

�
	 −  �)= 340.67 

(d-c)  Nu – Mf = (0.43 – 0.02) ×1659.56– 340.67 = 339.74 KN.m 

(0.337-0.81c') ×b h fbc=(0.337–0.81 0.02) ×0.4 0.4 14.2× 10�=922.46 KN.m 

   => (d-c) ×Nu – Mf = 340.67 (0.337- 0.81c') ×b h fbc = 922.46 KN.m 

                => SEC 

 
� Vérification de l’équation suivante: 

( ) ( ) bcf fhbchMcdN ×××−×≥−−× '5.0'  

025,0 10
56 ,1659 

078 , 1 2 =×==
N

M 
e 
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st

bcfhbN
A

σ
ψ ×××−

=1

0145.0
108.34

102.144.04.0737,052,1205
3

3

1 −=
×

××××−=A

(0.5h - c') ×b h fbc = (0.5 0.45 – 0.02) ×0.45 0.45 14.2× 10� = 517.6 KN.m 

(d-c)  Nu – Mf = (0.43 – 0.02) ×1659.56 – 340.67 = 339.74 KN.m 

=> (d-c) Nu – Mf = 339.74 KN.m < (0.5h - c') ×b h fbc = 517.74 KN.m 

        => SSA   

� Calcul des armatures: 

        

 

 

Avec:  

( )

h

c
fhb

McdN

bc

f

−

××
−−

+
=

8571.0

²
3571.0

ψ  

                   

( )
75,0

4.0

02.0
8571.0

102.14²45.045.0

67.34002.043.056.1659
3571.0

3

=
−

×××
−−+

=ψ  

 

 

� A1= 0 cm2 

et :    As= 0 cm2 

                           On suit les mêmes étapes avec le reste des sections 

Remarque : 
 

D’après le calcul des armatures dans les deux sens on a obtenus le résultat suivant :          
A1=As=0  alors on va ferrailler avec la section minimal de RPA 

La section du RPA est donnée par la formule suivante : 0.8% x b x h 

Les résultats sont obtenus dans les tableaux suivants : 
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VI-II-3-2) Poteaux transversaux sens (x-x) : 
 

Ferraillage selon M3 

        

  

    

         

      

  

  

 ZONE bxh Comb N(KN) M(KN.m) e(m) (h/2)-c OBC Mf ψ µ β As(cm2) Amin(cm2) Ferraillage Aadp(cm2) 

1 45X45 

Nmax 1659.54 0.47 0.00028 0.200 SEC 332.38 0.75 0.288 0.826 0.00 16.2 

4T204T16 20.60 Nmin 880.95 6.68 0.00758 0.200 SEC 182.87 0.60 0.158 0.914 0.00 16.2 

Mmax 814 76.52 0.09400 0.200 SEC 239.32 0.51 0.207 0.294 0.00 16.2 

2 40X40 

Nmax 1173 0.52 0.00044 0.175 SEC 205.80 0.69 0.258 0.848 0.00 11.2 

4T16+4T14 14.20 Nmin 23.99 17.27 0.71988 0.175 SPC 21.47 0.42 0.027 0.986 0.00 11.2 

Mmax 151.12 74.23 0.49120 0.175 SPC 100.68 0.39 0.126 0.932 0.00 11.2 

3 35X35 

Nmax 469 2.47 0.00527 0.150 SEC 72.82 0.54 0.139 0.924 0.00 8.4 

8T12 9.04 Nmin 9.55 0.34 0.03560 0.150 SEC 1.77 0.44 0.003 0.998 0.00 8.4 

Mmax 57.76 63.91 1.10648 0.150 SPC 72.57 0.38 0.138 0.925 0.00 8.4 
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VI-II-3-3) Poteaux longitudinal sens (y-y) : 
 

Ferraillage selon M2 

        

  

    

           

  

    ZONE bxh Comb N(KN) M(KN.m) e(m) (h/2)-c OBC Mf ψ µ β As(cm2) Amin(cm2) Ferraillage Aadp(cm2) 

1 45X45 

Nmax 1659.54 11.56 0.00697 0.200 SEC 343.47 0.74 0.298 0.818 0.00 16.2 4+T204T16 

20.60 Nmin 880.95 0.89 0.00101 0.200 SEC 177.08 0.60 0.153 0.916 0.00 16.2   

Mmax 814 21.76 0.02673 0.200 SEC 184.56 0.57 0.160 0.912 0.00 16.2   

2 40X40 

Nmax 1173 0.94 0.00080 0.175 SEC 206.22 0.69 0.258 0.848 0.00 11.2 4T16+4T14 

14.20 Nmin 23.99 13.28 0.55356 0.175 SPC 17.48 0.42 0.022 0.999 0.00 11.2   

Mmax 151.12 21.16 0.14002 0.175 SPC 47.61 0.44 0.060 0.969 0.00 11.2   

3 35X35 

Nmax 469 12.86 0.02742 0.150 SEC 83.21 0.53 0.159 0.914 0.00 8.4 8T12 

9.04 Nmin 9.55 0.65 0.06806 0.150 SEC 2.08 0.43 0.004 0.998 0.00 8.4   

Mmax 57.76 25.26 0.43733 0.150 SPC 33.92 0.42 0.065 0.873 0.00 8.4   
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   VI-II-4) Vérification à l’ELU  : 
 

� Armatures transversales :  
Les armatures transversales sont disposées de manière à empocher tout mouvement des aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but 

essentiel : 
  -Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements. 
  -Empêcher le déplacement transversal du béton. 
 

1- Diamètre des aciers : 
 

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

      tφ  : Diamètre max des armatures transversales. 

 
 

                       mm33.5
3

16

3 t

max
l

t =≥Φ→
Φ

≥Φ  , soit mm8t =Φ  

Nous adoptons des cadres de section           At = 2.01 cm2 = 4 HA8 
 
2- Espacement des armatures : (Art7.4.2,2/RPA99) : 
 
-En zone nodale : (zone IIa) 
                        ( ) ( ) cmScmcmcmS tlt 101415,4.110min15,10min min =→=×=Φ≤  

 -En zone courante : (zone IIa) 
                        cm1815S min

lt =Φ≤   cm15St =→  

   
3- Longueurs de recouvrement : (Art7.5.2.1 RPA/99) :  
                        cm646.14040L tr =×=Φ=       (Zone IIa) 
4-Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Article :A.6.1.23) 
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�� = � ��
� ���

 

��	� =0.6+0.06��	� 
 
 ! = 1.5 pour les aciers à haute adhérence. 
 

Pour les HA 12 :�� = � ��
� ���

= #.	×$%%%%
�(%.&×#.'(×	#%) =42.32cm 

  
On prend : ls = 45cm  
  
 

Pour les HA 14 :�� = � ��
� ���

= #.$×$%%%%
�(%.&×#.'(×	#%) =49.38cm. 

On prend : ls = 50cm  

 Pour les HA 16 :�� = � ��
� ���

= #.&×$%%%%
�(%.&×#.'(×	#%) =56.44cm.  

On prend : ls = 60cm  
  

� Vérification de la quantité d’armatures : (Art7.4.2,2/RPA99) : 

                            
i

l f
g =λ      ,

B

I
i =   , lf  = 0.7 he 

Pour le cas le plus défavorable : 
                            lf = 0.7 x 4.08 = 3.360 m 

                           40.8
4.0

36.3 ===
b

I f
gλ  

Avec :  
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  b : dimension de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée. 
Lf : longueur de flambement du poteau. 
 
                           40.8=gλ   > 5 ⇨ 5.2=aρ  

 
� En zone nodale : 

 
                         2

min 2.11045003.0003.0 cmSbA t =××=⋅⋅=  

� En zone courante : 
                        2

min 8.11545003.0003.0 cmSbA t =××=⋅⋅=  

Donc : 

                         vérifieeconditioncmA
cmA

cmA
t

2

2
min

2
min 01.2

8.1

2.1
=<







=

=
 

 
� Vérification de l’effort tranchant : (Art7.4.3,2/RP A 99) : 

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite 
suivante : 
 

                            28cbbu
u

b f
db

V
⋅ρ=τ≤

⋅
=τ              

                            






<λ

≥λ
=ρ

5Si04.0

5Si075.0

g

g

b  

                            MPabu 875.125075.0 =×=τ  

  Avec :                 




=⇒>
=

075.05

2528

bg

c MPaf

ρλ
 

� Armatures transversales et vérification au cisaillement : (Art7.4.2,2/RPA99) 



hapitre VI :                                                                        Ferraillage de la structure 
 
 

184 

 

 

                                 
e

ua

t

t

fh

V

S

A

⋅
= ⋅

1

ρ
 ⇨ *+ = , -../

01.��
2 3� 

Tu : efforts tranchant de calcul. 
h1 : hauteur totale de la section brute. 
fe : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversal. 

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

 
Pour le poteau de sous sol : (40x40) 

 
 Zone courante : 

 
• Exemple de calcul : 

*+ = , -../
01.��

2 3�= ²240.0
4004.0

15.01034,105.2
cm=

×
×××

 

 

Niv section Vu 
(KN) 

λg ρa he 

(cm) 
ρb At 

(m2) 
Aad  St τb τbu Ob 

6.7  
(35x35) 

24.79 6.120 2.5 35 0.075 0.664 

4
H

A
8

=
2

.0
1

cm
2 

Z
o

n
e

 c
ou

ra
n

te
 

S
t=

1
5

cm
 

0.21
5 

1.875 

ve
ri

fie
r 

      3.4.5  
        (40x40) 

23.36        6.545   2.5        40 0.075 0.548    0.154 1.875 
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 Zone nodale : 

 
 
 
 
VI-II-5) Vérification à l’ELS  : 
 

� Etat limite d’ouverture des 
fissures : 

Aucune vérification à effectuer car la 
fissuration et non préjudiciable. 
 
  

    SS+1.2 
(45x45) 

10.34            
8.40 

     2.5          45 0.075     0.240 0.068 1.875 

Niv section Vu 
(KN) 

λg ρa he 

(cm) 
ρb At 

(m2) 
Aad  St τb τbu Ob 

6.7  
(35x35) 

24.79 6.120 2.5 35 0.075 0.443 

4
H

A
8

=
2

.0
1

cm
2  

Z
o

n
e

 c
ou

ra
n

te
 

S
t=

1
0

cm
 

0.215 1.875 

ve
ri

fie
r 

      3.4.5  
        (40x40) 

23.36        6.545   2.5        40 0.075 0.365    0.154 1.875 

     SS+1.2 
 
(45x45) 

10.34            8.40      2.5          45 0.075     0.162 0.068 1.875 
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moment correspondant dans les poteaux à l’ELS. 

Niveau 

ELS 

Sens transversal 
NMAX 

(KN)  

M c 

(KN.m)  

M max 
(KN.m) 

Nc 
(KN) 

Nmin 

(KN)  

M c 
(KN.m) 

SS+RDC+1 1212 1.4 15.69 878.25 181.88. 8.32 

2.3.4 849.45 9.57 1.527 421.58 86.53 0.72 

5.6. 340.19 9.27 18.22 135.85 10.81 1.8 

Niveau 
Sens longitudinal 

NMAX 

(KN)  

M c 

(KN.m)  

M max 
(KN.m) 

Nc 
(KN) 

Nmin 

(KN)  

M c 
(KN.m) 

SS+RDC+1 1212 2.29 19.97 532.48 181.88. 0.34 

2.3.4 849.45 0.038 27.18 244.164 86.53 0.85 

5.6. 340.19 0.025 29.7 87.129 10.81 1.46 
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Tableau VI-II-5-2 : Poteaux longitudinaux : 
 
 

vérification a l'ELS selon M3 

      

        

   

          

        

   

ZONE bxh effort N(KN) M(KN.m)  e(m) h/6 Obs Aadp(cm2) S 
σbc(Mpa) σst(Mpa) 

бbc(Mpa) бst(Mpa) obs 

sup inf sup inf 

1 44X45 

Nmax 1212 8.32 0.007 0.075 SEC 20.60 2041.2 5.82 5.80 87.18 87.18 15 348 CV 

Nmin 181.88 8.32 0.046 0.075 SEC 20.60 2041.2 1.54 0.76 17.32 17.32 15 348 CV 

Mmax 15.69 878.25 55.975 0.075 SPC 20.60 2041.2 3.71 1.44 38.75 38.75 15 348 CV 

2 40X40 

Nmax 849.45 9.57 0.011 0.067 SEC 14.20 1585.7 3.70 3.16 51.52 51.52 15 348 CV 

Nmin 86.53 0.72 0.008 0.067 SEC 14.20 1585.7 1.17 0.00 8.06 8.06 15 348 CV 

Mmax 1.527 421.58 276.084 0.067 SPC 14.20 1585.7 4.13 0.00 61.95 61.95 15 348 CV 

3 35X35 

Nmax 340.19 9.27 0.027 0.058 SEC 12.32 1225.2 2.03 1.52 26.68 26.68 15 348 CV 

Nmin 10.81 1.8 0.167 0.058 SPC 12.32 1225.2 0.52 0.00 7.86 7.86 15 348 CV 

Mmax 18.22 135.85 7.456 0.058 SPC 12.32 1225.2 0.00 0.00 0.00 -9.13 15 348 CV 
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Vérification a L'ELS selon M2 

      

        

   

         

        

   

ZONE bxh effort N(KN) M(KN.m)  e(m) h/6 Obs Aadp(cm2) S 
σbc(Mpa) σst(Mpa) 

бbc(Mpa) бst(Mpa) obs 

sup inf sup inf 

40X45 

Nmax 1186.45 0.84 0.0007 0.075 SEC 16.08 2041.2 5.86 5.77 87.19 87.18 15 348 CV 

Nmin 234.98 0.48 0.0020 0.075 SEC 16.08 2041.2 1.18 1.13 17.27 17.32 15 348 CV 

Mmax 710.6 18.73 0.0264 0.075 SEC 16.08 2041.2 4.49 4.47 52.37 38.75 15 348 CV 

35X40 

Nmax 700.644 4.143 0.0059 0.067 SEC 12.32 1585.7 4.77 4.07 66.34 51.52 15 348 CV 

Nmin 108.61 0.08 0.0007 0.067 SEC 12.32 1585.7 3.69 3.68 10.28 8.06 15 348 CV 

Mmax 397.18 21.124 0.0532 0.067 SEC 12.32 1585.7 4.30 
 
3.71 

37.87 61.95 15 348 CV 

30X35 

Nmax 362.61 6.72 0.0185 0.058 SEC 11.68 1225.2 3.88 3.80 4.57 26.68 15 348 CV 

Nmin 12.65 1.313 0.1038 0.058 SEC 11.68 1225.2 4.28 4.00 4.58 7.86 15 348 CV 

Mmax 96.87 25.675 0.2650 0.058 SEC 11.68 1225.2 4.31 4.20 12.55 0.00 15 348 CV 
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Tableau VI-II-5-3 : Poteaux transversal : 
 

 
 
 

� Condition de non fragilité : (Art .A.4.2 BAEL 91) : 
 

As ≥ Amin = db
de

de

f

f

s

s

e

t ××
−
−

×
×

185.0

455.023.0 28  
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 Introduction :  

      Les fondations : sont la base de l’ouvrage qui se trouve en contact directe avec le terrain 
(sol) et qui a pour fonction de base l’interaction entre le sol et la structure, les fondations 
concernent toutes les catégories de structure (béton, béton armé charpente en bois….) et tous 
les ouvrages (bâtiment, ouvrage d’arts, mur de soutènement...). 

 
VII-1)   Les principaux rôles de la fondation : 

� Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure.  
� Transmettre ces charges et surcharges au sol dans de bonnes conditions de façon à assurer la 

stabilité de l’ouvrage (le terrain d’assise ne doit pas tasser, et la structure ne doit pas déplacer).   

       Dans le cas le plus général un élément déterminé 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 de séisme, qui peut être variable en 
grandeur et en direction. 

� Un moment : qui peut s’exercer dans de différents plans. 

On distingue trois  types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la  résistance aux 
sollicitations extérieures : 

� Fondations superficielles : 

 Ces semelles sont utilisées lorsque les couches de terrain capables de reprendre les charges et 
surcharges de la construction qui sont situées à une faible profondeur. 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. 

 
� Fondation semi profondes : 

 Ces semelles sont utilisées lorsque les couches de terrain capables de reprendre les charges et les 
surcharges de la construction. 

On peut citer : 

           Les puits : qui sont des piliers de section rectangulaire ou circulaire, réalise en gros béton, 
sollicité en tête par des semelles isolées armées destinées à repartir les charges de la structure. 

� Fondations profondes : 

  Elles sont utilisées lorsque la couche de sol pouvant supporter la charge de la structure se 

trouve à une profondeur supérieur à 5 m, on distingue : 
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            Les pieux : qui sont des colonnes en béton armé, réalises in situ ou préfabriqués, introduites 
dans des forages dans le sol. 

VII-1-1)   Étude géotechnique du sol : 

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous 
renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

 
-  La contrainte admissible du sol est σσσσsol = 1.16 bars ;  

-  Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

VII-1-2 )  Choix du type de fondation : 

Les types de fondations sont choisis essentiellement selon les critères suivants : 

- Capacité portante du sol ; 

- L’importance de la superstructure ; 

- Le tassement du sol ; 

- La stabilité de l’ouvrage ; 

- La facilité de l’exécution ; 

- L’économie. 

Dans notre cas nous avons le choix entre les semelles continues et un radier général, en fonction des 
résultats du dimensionnement, en adoptera le type de fondation convenable.   

VII-1-3 )  Dimensionnement de la fondation : 
 
VII-1-3-1)   Semelle isolé : 

 
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal  ʺNser̋   qui est obtenu à la 
base de tous les poteaux du RDC. 

                           
solσ
serN

BA ≥×  

Homothétie des dimensions : 

 BA1K
B
A

b
a =⇒===     (Poteau carré). 

D’où    
sol

sN
B

σ
≥

 

⇒== ²/116,66.1113 mKNKNN solser σ mB 09.3
116

66.1113 =≥    

On opte pour : A=B= 3.09 m 
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Remarque :  
Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements est 
inévitable, alors il y a lieu d’opter pour des semelles filantes. 

 

 

 

 

 
 
 
 

 
 

 
 
VII-1-3-2)  Semelles filantes sous voiles : 

Elles sont dimensionnées à l’ELS  sous l’effort normal N, données par la condition la plus 
défavorable. 

Avec : Ns =G+Q 

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante : 

sol

solsol
s

L

QG
B

LB

QG

S

N

σ
σσ

×
+≥⇒≤

×
+

⇒≤  

Avec : B : Largeur de la semelle ; 

  L : Longueur de la semelle sous voile ; 

 G : Charge permanent a la base du voile considéré ; 

 Q : Surcharge d’exploitation a la base du voile considéré ; 

 solσ : Contrainte admissible du sol. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VII-1 : Schéma d’une semelle 
isolée 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 
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� Sens transversal : 

   

 

Voiles G+Q (KN) L (m) B (m) S = B x L [m²] 

VL1 311.68 4 0.6717 2.68 

VL2 306.22 3.6 0.73 2.62 

VL3 232.1 2.6 0.76 1.97 

SOMME   2.16 7.27 

�  

 

� Sens longitudinal : 

                   

 

 Voiles G+Q (KN) L (m) B (m) S = B x L [m²] 

 VT1 743.66 1.20 5.34 6.4 

 VT2 343.68 3.9 0.75 2.92 

 VT3 290.60 2 1.25 2.5 

 SOMME   7.34 11.82 

 

 

                  Tableau VII-1 : Surface des semelles filantes sous voiles 
 

La somme des surfaces des semelles sous voiles est : 

 ∑ == iv SS = 11.82+7.27  =>  Sv = 19.09m2. 
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VII-1-3-3)   Semelles filantes sous poteaux : 
 

� Hypothèses de calcul : 
La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol. 
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que le centre de 

gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes sur la semelle.  
 
� Etape de calcul : 

� Détermination de  la résultante des charges ∑= iNR  

� Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces : 
R

MeN
e iii∑ ∑+×

=  

� Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 
   

   Si : ⇒<
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

   Si : ⇒>
6

L
e Répartition triangulaire. 

 

        






 ⋅−×=
L

e

L

R
q

6
1min                 







 ⋅+×=
L

e

L

R
q

6
1max

         
( ) 







 ⋅+×=
L

e

L

R
q L

3
14/  

 Les résultats sont mentionnés dans le tableau ci-dessous : 

 

 

 

 

 

 

 

         Tableau VII-2 : Surface des semelles filantes sous poteaux. 

 

 

 

Poteau Ns(KN) M (KN.m)  e  (m)  Ns*e 

1 355.71 -0.52 -4.2 -1493.982 

2 1113.66 0.0041 -1.1 -1225.026 

3 1070.3 -0.0104 1.5 1605.45 

4 345.83 -0.0003 3.8 1314.154 

Somme 2885.5 -0.5266 0 200.596 
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� Détermination de la coordonnée de la résultante des forces: 

m
R

MeN
e iii 07.0

5.2885

52..059.200 =+=
+×

=∑ ∑
 

� Détermination de la distribution par mètre linéaire de la semelle : 

On a :   e = 0.07 m <
6

L
=

6

00.4
 = 0.67 m  =>  Répartition trapézoïdale

mlKN
L

e

L

R
q

mlKN
L

e

L

R
q

/283)
6.10

07.06
1(

6.10

5.2885
)

6
1(

/43.261)
6.10

07.06
1(

6.10

5.2885
)

6
1(

max

min

=×+×=+×=

=×−×=−×=

( ) mlKN
L

e

L

R
q L /66.277

6.10

07.03
1

6.10

5.28853
14/ =







 ×+×=






 ⋅+×=  

VII-1-3-4  )  Détermination de la largeur de la semelle :  
 

m
Lq

B
sol

39.2
116

66.277)4/( ==≥
σ

 

Donc on opte pour  B = 2.40 m. 

On aura : S = 2.40 ××××10.6 = 25.44 m² 

Nous aurons la surface totale des  semelles sous poteaux : nSSp ×=
 

n : Nombre de portique dans le sens considéré. 
 

Sp = 25.44x 6 = 152.64m2 

        St = Sp+ Sv= 152.64 + 19.09 = 171.73m2 

La surface totale de la structure : 228.2526.108.23 mxSbât ==  

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

  68.0
28.252

73.171 ==
bat

t

S

S
 

  St=171.28 m² > 50 % Sbât=126.14m² 

Remarque:  
       Le pré dimensionnement des semelles filantes a donné des largeurs importantes, Ce qui 
engendre un risque de rupture de la bande du sol situé entre les deux semelles à cause de 
chevauchement des lignes de rupture crée par la pression sous la semelle, et elles occupent plus 
de la moitié de l’assise. 
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- La surface totale du bâtiment : Sbât = 252.28m² ; 

- La surface totale des semelles représente : (100 %). 

Conclusion : 

Vu que les semelles filantes occupent  plus de 50% de la surface du sol d’assise, nous opterons 
pour un radier  général. 

VII-2 ) Etude du radier général : 

Le radier général est type de fondation superficielle généralisée sur toute la superficie de la 

construction supportant plusieurs poteaux (ou murs) en plusieurs rangés. Ce type de fondation 

est choisi  lorsque le taux de travail à la base des murs ou des poteaux est nettement supérieur 

à la contrainte admissible du sol disponible ; donc en présence de sol de très mauvaise qualité 

et qu’il n’est pas envisagé de fonder sur une couche profonde plus résistante. 

Le radier se calcul comme une dalle renversée 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 de coffrage ; 
� Rapidité d'exécution ; 
� Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements 

éventuels. 
 

VII-2-1)  Pré dimensionnement du radier : 

VII-2-1-1  Selon la condition d’épaisseur minimale :  

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (hmin = 25cm). 

VII-2-1-2)  Selon la condition forfaitaire : 

� Sous voiles : l’épaisseur du radier est sujette à deux conditions : 

� Condition de vérification de la longueur élastique. 

max4
24

L
K

EI
L

b
e ×≥×=

π  

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol.                            
Le  radier est rigide s’il vérifie : 
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eLL ×≤

2max

π
     =>   Ce qui conduit à 3

4

max

32

E

K
Lh r

××






 ×≥
π

 

Avec : 

Le : Longueur élastique. 

I : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m). 

K : Coefficient de raideur de sol  (ou coefficient de ballast). 

K = 40 MPa pour un sol moyen. 

De la condition présidente nous tirons h. 

E : Module de déformation longitudinale déférée Evj =3700 ×××× (fcj )
1/3  = Ev28 =10818.87MPa  

m78.03
8710818.

4034
00.4

π

2
h =××







 ×≥
 

� Selon la Condition forfaitaire : 
 
���� 

�
 ≤ ℎ ≤  

���� 

	
    =>   50 ≤ ℎ ≤ 80….. 

Avec : L max  =  4.00 m   

D'après ces conditions de la vérification de la longueur élastique : On adopte pour : hr = 75cm 

� Sous poteaux : 
 

� Dalle : La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

      hd  ≥  
���

��
    Avec une hauteur minimale de 25cm   

On a :   Lmax : portée maximale ;   Lmax = 4.00m 

cm 20
20

400
hd =≥

  
=>  Soit : hd= 25 cm. 

 
� Nervures (poutres) : Elles doivent vérifier : 

10
maxL

hn ≥    =>   hn ≥
���

��
= 40��   Soit : hn = 60 cm 

0.4h ≤ b ≤ 0.7h  => 24 ≤ b ≤ 42 ;  on prend  bn = 40cm. 

Conclusion : 

D’âpres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 
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hr = 75cm ……….... Hauteur du radier 

hn=60cm……………….Hauteur de la nervure. 

hd = 25cm ……….... Hauteur de la dalle. 

bn = 40cm ……....…. Largeur de la nervure. 

 
VII-2-2)  Détermination des efforts: 

VII-2-2-1)  Charges revenant à la superstructure : 

Charge permanente : G = 28329.908 KN 

Charge d’exploitation : Q = 5878.56 KN 

VII-2-2-2)  Combinaison d’actions : 

� A l’ELU: 

Nu = 1.35G + 1.5Q = 47063.22 KN. 

� A l’ELS: 

Ns = G + Q = 34208.476  KN. 

VII-2-2-3)  Détermination de la surface nécessaire du radier : 

         ELU:    ²m85.202
1162

47063.22

sol
σ2

u
N

S =
×

=
×

≥radier  

         ELS:    ²m90.244
116

34208.476

sol
σ

s
N

==≥radierS  

           

   D’où :   ( ) 2m90.244;maxS == ELS
rad

ELU
radrad SS  

 
  Sbât = 252.28 m² >Srad = 244.90 m² 

Remarque :  
Étant donné que la surface nécessaire du bâtiment est supérieure à celle du radier, donc on aura 

des débords, les règles BAEL nous imposent un débord minimal qui sera calculé comme suit :   

cm30cm30;
2

60
maxcm;30

2
max =







=






≥ n
déb

h
L  

Soit un débord de L déb= 40 cm. 

Donc on aura une surface totale du radier : Srad = Sbât + Sdeb 



Chapitre VII                                                                        Etude de l’infrastructure  
 

217 

 

Avec : Sdeb= (23.8+10.6) × 2 ×  0.4 + 0.4 ×  0.4 ×  4 = 17.61 m2 

Donc: Srad = 252.28+ 17.61 = 269.89 m² 

 

VII-2-3) Calcul des sollicitations à la base du radier : 

Charge permanente : G = 20250.015 KN 

� Poids de radier : 

G= Poids de la dalle + Poids de la nervure + Poids de (T.V.O) + Poids de la dalle  flottante 

� Poids de la dalle: 
P de la dalle = Sradier × hd ×  ρb =269.89  × 0.25 × 25   

       P de la dalle = 1686.83KN  

� Poids des nervures: 

          P nerv   = bn× ( hr – hd) ×L× n ×ρb   

                     = 0.40 × (0.75– 0.25)× (23.80×4+10.6×6)×25 

   P ner  = 794 KN 

� Poids de TVO : 
PTVO  = ( Srad – Sner) × ( hn –  edf).ρ = (269.89−122.35) × (0.60–0.10) × 17 

PTVO = 1254.09 KN  

� Poids de la Dalle flottante: 
P dalle flottante  = ( Srad – Sner) × ep× ρb = (269.89− 122.35) × 0.1 ×25 

P dalle flottante  = 368.85KN 

Donc : Grad = 4103.77KN 

 

� Surcharges d’exploitations: 

Surcharge de bâtiment : Q = 5878.56KN 
Surcharge du radier : Q =1.5 × 269.89= 442.35KN 
 
� Poids total de la structure : 

G tot = Gradier+ Gbât= 4103+ 20250.015 = 25257.77 KN 

Q tot = Qradier+ Qbât = 442.35+ 5878.56= 6320.91KN  
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VII-2-4) Combinaison d’actions:  

� Etat Limite Ultime : 

Nu total = 1.35Gtot +1.5Qtot = 43579.35KN. 

� Etat Limite de Service :  

Ns total = G tot + Q tot = 31578.68 KN. 

VII-2-5)   Vérifications : 

VII-2-5-1)   Vérification de la contrainte de cisaillement : 

Il faut vérifier que :     uτuτ ≤  











 ⋅

=≤
⋅

= ;4MPa
b
γ

f0.15
minτ

db
u

T

u
τ c28

max

 

MPa2.5=;4MPa)
1.5

25×0.15
(min=τ

1.13MPa=
22.50×1000

00295.551x10
=

u
τ

KN 295.55=
2

4.00

294.90

1×43579.35 
=

u
T

2

L
x

S

bN
=

2

L
x

u
q=

u
T

cm22.50=25×0.9 = 0.9.h = d   ; cm100=b

max

max

rad

maxmax

d

u tot









×

×

 

⇒=<= MPaMPa 5.2uτ13.1
u
τ  Condition vérifiée. 

 

VII-2-5-2)  Vérification de la stabilité du radier : 

� Calcul du centre de gravité du radier : 

mm 3.5
∑

i
S

∑
i

.Y
i

S
=Y;9.11

∑
i

S

∑
i

.X
i

S
=X GG ==  

Avec :   Si : Aire du panneau considéré. 

  Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 
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� Moments d’inertie du radier : 

12

3hb
I xx

×=     ;  
12

3bh
I yy

×=
 

       Ixx = 2362.18 m4   ;    Iyy=11908.45 m4 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité 
par les efforts suivants : 

-  Effort normal (N) dû aux charges verticales ; 
-  Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré. 
 
 
M = M0 + T0 × h 

Avec : 

M0 : Moment sismique à la base du bâtiment. 
      T0 : Effort tranchant à la base du bâtiment. 
      h : Profondeur de l’infrastructure. 
     Ixx, Iyy : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré. 
 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 

4

3
21

σσ
σ

+×
=

M
 

  Ainsi on doit vérifier que :  

       A l’ELU : solm σ2
4
σσ3

σ 21 ×≤+×=
              

 

       A l’ELS : solm σ
4

σσ3
σ 21 ≤

+×
=                        

V
I

M

S

N
σ 2,1 ×±=

rad

 

� Sens longitudinal : 
 
A partir  le logiciel sap on tire M0x  et  T0x 

 

� A ELU : 

M0x= 35377.61 KN.m   ;    T0x = 1537.23 KN     

            Mx = 35377.7+  1537.23× 0.75 = 36530.53 KN.m    

!2 

!1 

Figure VII-2 : Diagramme des contraintes 
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2
G

YY

X

rad

U
1 /28.1849.11

11908.45

36530.53

294.90

43579.35
X

I

M

S

N
σ mKN=×+=×+=  

2
G

YY

X

rad

U
2 /27.1119.11

11908.45

36530.53

294.90

43579.35
X

I

M

S

N
σ mKN=×−=×−=

 

221 /029.166
4

27.11128.1843

4

σσ3
σ mKNm =+×=

+⋅
=

 

σm = 166.02 KN/m² < 2×σsol =  2×116 = 232 KN/m²    =>  Condition vérifiée. 

� A ELS : 

2
G

YY

X

rad

s
1 /1309.11

11908.45

36530.53

294.90

31578.68
X

I

M

S

N
σ mKN=×+=×+=  

2
G

YY

X

rad

s
2 /58.709.11

11908.45

36530.53

294.90

31578.68
X

I

M

S

N
σ mKN=×−=×−=  

221 /14.115
4

58.7058.1433

4

σσ3
σ mKNm =+×=

+⋅
=  

σm = 115.14 KN/m² < σsol = 116 KN/m²    =>  Condition vérifiée. 

 

� Sens transversal : 
 

A partir de logiciel SAP on tire M0y  et  T0y 

 

� A ELU : 

M0y = 28360.8KN.m ;     T0y = 1901 KN 

My = 28360.8+ 1901× 0.75 = 29786.55KN.m    

2
G

XX

y

rad

U
1 /45.1543.5

23621.8

29786.55

294.90

43579.35
Y

I

M

S

N
σ mKN=×+=×+=  

2
G

XXrad

U
2 /09.1413.5

23621.8

29786.55

294.90

43579.35
Y

I

My

S

N
σ mKN=×−=×−=  

221 /55.153
4

46.11905.1653

4

σσ3
σ mKNm =+×=

+⋅
=  

σm = 151.11KN/m² < 2×σsol =  2×116 = 232 KN/m²    =>  Condition vérifiée. 
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� A ELS : 

2
G

XXrad

s
1 /76.1133.5

23621.8

29786.55

294.90

31578.68
Y

I

M

S

N
σ mKN

y =×+=×+=  

2
G

XXrad

s
2 /1003.5

23621.8

29786.55

294.90

31578.68
Y

I

M

S

N
σ mKN

y =×+=×−=  

221 /85.114
4

66.8025.1263

4

σσ3
σ mKNm =+×=

+⋅
=  

σm = 109.85KN/m² < σsol = 116 KN/m²    =>  Condition vérifiée. 

 

VII-2-5-3)  Vérification au poinçonnement : (Art A.5.2, 42 BAEL 91) 

 Aucun calcul au poinçonnement n’est exigé si la condition suivante est satisfaite : 

 

 

Avec : 

Nu : Charge de calcul à l’E.L.U pour le poteau ou voile le plus sollicité ; 

µc : Périmètre du contour cisaillé projeté sur le plan du feuillet moyen du radier ; 

h : Hauteur de la nervure ; 

a : Épaisseur du voile ou du poteau ; 

b: Largeur du poteau ou du voile (une bande de 1m). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b

cc
u

fh
N

γ
µ 28045.0 ×××

≤

Figure VII-3 : Périmètre utile des voiles et des poteaux 

 b = 1m 

 b
’=

 b
+

h
 

 a’= a+h 

 a 

 b
 

 h/2 

 Nu  a 

 REFEND 

 RADIER 

 45°
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� Calcul du Périmètre utile µc : 

� Les Poteaux: 
 

mhbabac 6.4))75.02(40.040.0(2)2(2)''(2 =×++×=++×=+×=µ  ;  

� Les Voiles: 
 

mhbabac 4.5))75.02(12.0(2)2(2)''(2 =×++×=++×=+×=µ  ;    

� Vérification pour les poteaux : 

Avec : Nu = 1659.57KN  

   
KNNu 50.2587

5.1

)102575.06.4045.0(
57.1659

3

=××××<=
 

� Vérification pour les voiles :  

Avec : Nu = 1473.67 KN   

KNKNNu 50.3037
5.1

)102575.04.5045.0(
67.1473

3

=××××<=  

VII-2-6)  Ferraillage du radier:  
 

Pour le calcul de ce radier, on utilise les méthodes exposées dans le BAEL.91.  

 

VII-2-6-1)   Ferraillage de la dalle: 

La dalle du radier sera étudiée comme une plaque rectangulaire soumise à un chargement uniforme, 
et encastrée sur quatre cotés, on distingue deux cas : 

1er Cas :  

    ⇒   0.4<ρx

   
La flexion longitudinale est négligeable 

                  M0x = qu × 
��

#

�
   et M0y = 0 

2ème Cas :  

     ⇒    1≤ρ≤0.4 x   Les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle 
dans les deux bandes de largeur d’unité valent : 
Dans le sens de la petite portée Lx :      Mox = µx × qu ×  $²x 
Dans le sens de la grande portée Ly :    Moy = µy ×Mox 
 
Les coefficients µx, µy sont donnés par les tables de PIGEAUD. 
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    Avec :    
y

x
x l

l
=ρ   ( lx < ly) 

Remarque : 
Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins ; et afin d’homogénéiser le 
ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section d’armatures, en considérant 
pour les calculs le panneau le plus sollicité. 
 

 VII-2-6-2)  Identification du panneau le plus sollicité : 





=
=

⇒===
888.0

041.0
97.0

4

9.3

y

x

y

x

l

l
µ
µ

ρ  

0.4 < ρ  ≤ 1 → La dalle travaille dans les deux sens. 

 

 

 

Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximalemaxσm , la contrainte due au 

poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

� La contrainte moyenne max à l’ELU : 

2infsup

m
166.02KN/m=

4

σ+σ3
=σ

 
 

 
� La contrainte moyenne max à l’ELS : 

2infsup
m 115.14KN/m=

4

σ+σ3
=σ

 
 

A l’ELU :  ( ) 149KN/ml=1ml)
294.90

5007.62
-(166.02=

rad
S

rad
G

-ELU
m
σ=

um
q ×  

A l’ELS :  ( ) .98.10KN/ml=1ml)
294.90

5007.62
-(115.14=

rad
S

rad
G

-ELS
m
σ=

sm
q ×

 
 

 

 

 

Ly = 4 m 

Lx = 3.9m 

Figure VII-4 : Entre axes du panneau le plus sollicité 
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Mtravée

Mapp

VII-1-10-3)  Calcul des armatures à l’ELU : 

� Evaluation des moments Mx, My : 

Mo-x = µx × qu × Lx² = 0.041 × 149× 3.9² = 92.91 KN.m 

Mo-y = µy × Mo-x =  0.888 ×79.21= 82.51 KN.m 

Remarque : 

Afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux 
moments isostatiques les coefficients réducteurs suivants :   
 

                  XM3.0   Pour un appui de rive. 

                   XM5.0  Pour un appui intermédiaire.  

  

                  XM85.0 Pour une travée de rive. 

                 XM85.0 Pour une travée intermédiaire. 

 

 
� Moments aux appuis intermédiaires: 

 
( ) ( ) ΚΝ.m46.45=

ax
Μ⇒91.920.5-=

ax
Μ⇒

0x
Μ0.5-=

ax
Μ ××  

 
( ) ( ) 41.25KN.m=

ay
M⇒51.820.5-=

ay
M⇒

0y
M0.5-=

ay
M ××

 
 

� Moments aux appuis de rives: 
 

( ) ( ) ΚΝ.m27.87=
ax

Μ⇒92.910.3-=
ax

Μ⇒
0x

Μ0.3-=
ax

Μ ××  

 
         ( ) ( ) KN.m75.24=

ay
M⇒82.510.3-=

ay
M⇒

0y
M0.3-=

ay
M ××

 
  
� Moments en travée : 

 
( ) ( ) 78.97KN.m=

tx
M⇒92.91×0.85=

tx
M⇒

0x
M0.85=

tx
M ×  

             
( ) ( ) 70.13KN.m=

ty
M⇒82.51×0.85=

ty
M⇒

0y
M0.85=

ty
M ×
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VII-2-7 ) Ferraillage suivant X-X :  
 
� Aux appuis intermédiaires: 

 
 

    
0.967=β⇒SSA⇒0.392<0.06=

14.222.5100

1046.45
=

fdb

M
=µ

2

3

bu
2

ax

××
×

××  
 

 

 
 Soit : 6HA12 =6.78 cm²/ml  avec un espacement de 20cm. 

� Aux appuis de rives: 
 

            
0.980=β⇒SSA⇒0.392<0.040=

14.222.5100

1027.87
=

fdb

M
=µ

2

3

bu
2

ax

××
×

××  
 

 

 
Soit : 5HA12 = 5.65 cm²/ml  avec un espacement de 25cm. 

� En travée : 

0.942=β⇒SSA⇒0.392<0.109=
14.222.5100

1097.78
=

fdb
tx

M
=µ

2

3

bu
2 ××

×
××

 

 

2
2

St
tx 10.70cm=

34.85.22420.9

1078.97
=

σdβ

tx
M

=A
×

×
×× X  

 
Soit : 7 HA14 = 10.77 cm²/ml  avec un espacement de 15 cm 
 

� Calcul de la section minimale : 

Amin ≥ b × h × 
&'

(
× (3- 

)�

)*
 )  Avec +�= 0.0008 pour HA fe E 400 

Amin ≥ 100× 25 × 
�.����

(
× (3- 

,.-

�
) = 2.025 cm² 

 
 
 
 
 
 
 

2
2

ST
ax 3..63cm=

34.822.50.980

1027.87
=

σdβ

ax
M

=A
××

×
××

2
2

ST
ax 6.13cm=

34.822.50.967

1046.45
=

σdβ

ax
M

=A
××

×
××
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VII-2-8)  Ferraillage suivant y-y : 

� Aux appuis intermédiaires: 
 

0.970=β⇒SSA⇒0.392<0.057=
14.222.5100

1041.25
=

fdb

M
=µ

2

3

bu
2

ay

××
×

××
 

2
2

ST
ay 5.43cm=

34.822.50.970

1041.25
=

σdβ

ay
M

=A
××

×
××

 

 
Soit : 4HA14 =6.15 cm²/ml  avec un espacement de 25cm. 

 
� Aux appuis de rives: 

 

            
0.983=β⇒SSA⇒0.392<0.033=

14.222.5100

1024.75
=

fdb

M
=µ

2

3

bu
2

ax

××
×

××  
 

 

 
Soit : 4HA14 =6.15 cm²/ml  avec un espacement de 25cm. 

 
� En travée : 

0.948=β⇒SSA⇒0.392<0.097=
14.222.5100

1070.13
=

fdb
tx

M
=µ

2

3

bu
2 ××

×
××

 

 

2
2

St
tx 9.44cm=

34.822.50.948

1070.13
=

σdβ

tx
M

=A
××

×
××

 

Soit : 7 HA14 = 10.77 cm²/ml  avec un espacement de 15 cm. 
 

� Calcul de la section minimale : 
Amin ≥ +� × b × h = 0.0008 × 100 × 25 = 2 cm 
 

� Tableau récapitulatif du ferraillage de la dalle : 

 Sens de la grande portée Sens de la petite portée 

Aux appuis intermédiaires 4 HA14 4HA14 

Aux appuis de rives 4 HA14 4 HA14 

En travée 7 HA14 7 HA14 
               Tableau VII-3 : Les sections adoptées pour le ferraillage de la dalle. 

2
2

ST
ax 3.21cm=

34.822.50..983

1024.75
=

σdβ

ax
M

=A
××

×
××
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VII-2-9 ) Vérification à l’état limite ultime  : 

 

� Condition de non fragilité (BEAL 91, Art 4.2.1): 

� As ≥ Amin = 
�.(,×.×/×01#2

03
=

�.(,×���×((.	×(.�

���
    

                                 
� Amin =2.72cm2 

Les sections choisies que se soit en travée ou en appui dans les deux sens sont nettement supérieur à 

la condition minimale. 

 

� Vérification des espacements : (BAEL91/A8.2, 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 de la petite portée : 

St ≤ min {3h; 33cm} = min {3× 25 = 75��; 33cm} =33cm 

St = 25cm < 33cm 
 

� Sens de la grande portée: 

St ≤ min {4h; 45cm} = min {4× 25 = 100��; 45cm} = 45cm 

St = 15cm < 45cm 

VII-2-10)  Vérifications l’état limite de service : 

On peut se dispenser de cette vérification si la condition suivante est satisfaite:  

100
c28

f

2

1γ
)211(25.1α +−<−−×= µ       Avec : 

s

u

M

M=γ
 

   Avec:    Msx = 1.874 KN.m    et   Msy = 5.078 KN.m 

  D’où :    Msmax = max (Msx ; Msy) = 5.078 KN.m 

                 Mumax =7.06 KN.m 
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� Moments aux appuis intermédiaires : 

 ( ) max5.0 ssa MM ×−=

    
� Moments aux appuis de rives :  

 ( ) max3.0 ssa MM ×−=

     
� Moments en travée :  

          

( ) max85.0 sst MM ×=  

bu
2

s

fdb

M
=µ

××  

� Tableau récapitulatif des moments : 
 

 Ms 
(KN.m) 

µ 5 
s

u

M

M=γ  
100
c28

f

2

1γ +−
 Observation 

Aux appuis intermédiaires 2.539 0.006 0.0075 1.39 0.45 Vérifiée 

Aux appuis de rives 1.523 0.003 0.0037 1.39 0.45 Vérifiée 

En travée 4.316 0.009 0.0011 1.39 0.45 Vérifiée 

  

� Remarque : 

La condition est vérifier donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton a l’ELS. 
 

VII-3)  Ferraillage du débord : 

       Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie, le calcul se 
fera pour une bonde de 1m de  largeur. 
 

VII-3-1)  Sollicitation de calcul : 

� A L’ELU : qu = 149 KN/ml 

m.KN92.11
2

40.0149

2
u

u
M

2
2

=×=
×

=
Lq

 

 

 

Figure VII-5 : Schéma statique du débord. 

40 cm 
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� A L’ELS : qs = 98.10 KN/ml 

m.KN84.7
2

40.010.98

2
sM

2
2

=×=
×

=
Lq

S
 

VII-3-2 )  Calcul des armatures :  

� Armatures principales :  

b = 1 m ;      d = 22.5 cm ;     fbc= 14.2 MPa ;  σS = 348 MPa 

0.392
r
µ016.0

14.222.5100

1011.92

fdb
u

M

u
µ

2

3

bu
2

=<=
××

×=
××

=  

   µu = 0.019   =>  βu = 0.993 

/mlcm53.1
34.85.229930.

1092.11

s
σd

u
β

u
M

u
A 2

2

=
××

×=
××

=  

Soit : AU = 3HA12/ml = 3.39cm2    Avec : St = 20cm. 

 

VII-3-3 )  Vérification à l’ELU :  

� Vérification de la condition de non fragilité : 

 

228
min cm72.2

400

2.15.221000.23

e
f

fdb0.23
A =×××=

×××
= t  

2
min

2 cm72.2Acm 5.65
u

A =>= …………………condition vérifiée. 

 

 

VII-3-4 )  Vérification à l’ELS  : 

56.1
61.7

92.11 ===
s

u

M

Mγ  

µ = 0.011  => 0151.0α=  

0.53=
100
25

+
2

1-1.56
=

100

f
+

2
1-γ

<0.0151=α C28 …………………..condition vérifiée. 
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� Remarque : 

            Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 

 

VII-4)  Etude de la nervure : 

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est muni de nervures 

(raidisseurs) dans les deux sens. 

           Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel SAP 

 

 

� Sens transversal  (Y-Y) : 

 

                            Figure VII-6 : Le chargement à ELU en KN. 

 

                   Figure VII-7 : Diagramme des moments fléchissant à ELU en KN.m. 
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                Figure VII-8 : Diagramme des efforts tranchants à ELU en KN. 

 

                                  Figure VII-9 : Le chargement à ELS en KN. 

 

 

                    Figure VII-10 : Diagramme des moments fléchissant à ELS en KN.m. 

 

 

 

                   Figure VII-11 : Diagramme des efforts tranchants à ELS en KN 
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� Sens longitudinal (X-X) : 

 

                           Figure VII-12 : Le chargement à ELU en KN 

 

                    Figure VII-13 : Diagramme des moments fléchissant à ELU en KN.m 
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                              Figure VII-14 : Diagramme des efforts tranchants à ELU en KN. 

 

                               Figure VII-15 : Le chargement à ELS en KN. 

 

                     Figure VII-16 : Diagramme des moments fléchissant à ELS en KN.m. 
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                         Figure VII-17 : Diagramme des efforts tranchants à ELS en KN 

 

 

 

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants :       
 

Sens transversal Sens longitudinal 
M tu max 99.55KN.m M tu max = 94.64KN.m 

Mau max =161.27KN.m Mau max = 189.27 KN.m 

M ts max =66.40KN.m M ts max = 62.17KN.m 

Mas max =106.95 KN.m Mas max = 124.34KN.m 

Tu max = 268.79KN Tu max = 291.19 KN 

 

VII-4-1)   Calcul du ferraillage :  

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

   b = 40 cm             d=73 cm             fbc=14.2 MPa                   σ s =34.8 MPa   

 M 
KN.m 

µ  β  A cal 

(cm2) 
Amin 

(cm2) 
Choix A adop 

(Cm2) 
Sens 
longitudinal  

Appui 189.27 0.053 0.972 6.55 15.75 6HA20 18.85 
Travée 124.34 0.036 0.982 4.43 15.75 6HA20 18.85 

Sens 
transversal 

Appui 161.27 0.072 0.963 8.85 15.75 6HA20 18.85 
Travée 99.55 0.058 0.970 7.08 15.75 6HA20 18.85 

 

VII-4-2)   Vérification à l’état limite ultime :  

� Condition de non fragilité (BEAL 91, Art 4.2.1): 

As ≥ Amin = 
�.(,×.×/×01#2

03
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Amin = 3.52 cm2 

Les sections choisis que se soit en travée ou en appui dans les deux sens sont nettement supérieur à 

la condition minimale. 

� Armatures transversales :    

� Diamètre minimal : 
 
Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

mmmim
bh

lt )40,16,43.21()
10

,,
35

min( =≤ θφ  

mml
t 33.5

3

16

3
==≥

φφ  

Soit ∅t = 10 mm. 

� Espacement des armatures :  

• En zone courante : 

St ≤ 
7

(
 = 37.5 cm. 

Soit:  St = 20 cm. 
 

• En zone nodale : 

 

 

 Soit: St = 15 cm. 

� Armatures transversales minimales :   
 

Amin = 0.003St b = 0.003 × 20 × 40 = 2.40cm2. 

Soit : At = 4HA10 = 3.14 cm2 (2 cadres).  

� Vérification de la contrainte de cisaillement :  

MPaMPa
f

db

T

b

c
u

u
u 5.24;

15.0
min

.
28max =









=≤=
γ

ττ  

Avec : Tu max = 331.64 KN 

1.14MPa=
730×400

10×331.64
=τ

3

u  

{ } cmcmcm
h

St 75.1824;75.18min212;
4

75
min12;

4
min 1 ==







 ×=







 ×≤ φ
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2.5MPaτMPa1.14=τ uu =<   …………………………… Condition vérifiée. 

VII-4-3)  Vérification à l’ELS  : 

Il faut vérifiée que : 

100

f
+

2

1-γ
<)211(25.1α c28µ−−×=

 
Avec :   8 =  9:

9;
 

 

 

 

 

 

Remarque : 

La condition est vérifiée donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du béton à l’ELS. 

 

 Mu 

KN.m 
M s 

KN.m s

u

M

M
=γ  µ  5 

100
c28

f

2

1γ +−
 Observation 

Sens 
longitudinal  

Appui 189.27 124.34 1.52 0.053 0.068 0.44 Vérifiée 
Travée 94.64 62.17 1.52 0.036 0.046 0.44 Vérifiée 

Sens 
transversal 

Appui 161.27 106.95 1.52 0.072 0.093 0.44 Vérifiée 

Travée 99.55 66.40 1.52 0.058 0.075 0.44 Vérifiée 
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VIII) Introduction   

       Les murs de soutènement on pour but de maintenir le sol en place .Dans notre projet un 
mur plaque et prévu pour supporter la totalité des poussés des terres. 

VIII-1)  Pré dimensionnement du mur plaque  

Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalle continues. 

D’après l’article (7.7 RPA99 version 2003) l’épaisseur minimale du mur plaque est de 15cm.  

On opte pour une épaisseur de 25cm.  

VIII-2)Méthode de calcul  

         Le mur sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle 
(débord) et doublementappuyé  au  plancher de sous-sol. 
Un  joint de 2,5 cm d’épaisseur, qui sera occupé par une feuille de polyane, est pris en compte 
entre le mur et le verso  des poteaux.  
 

 

  

 

 

 

 

  

 
 

VIII-2- 1) Pré dimensionnement du mur plaque  

L’épaisseur minimale imposée par le RPA 99/version 2003 (Art 10.1.2) pour le mur 

plaque est de 15 cm, on opte pour une épaisseur de 25cm. 

 

1- Prescriptions du RPA99/version 2003Article10.4.3  

La poussée active dynamique globale qui s’exerce à l’arrière du mur est égale à : 

Pad== �
� . ��� . �1 ± ���. . �2, appliquée horizontalement à

�
�au dessus de la base de lasemelle 

du mur. 

Avec : 

 

4.80m 

Figure VIII.1: Coupe  du mur plaque 
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k�� : Coefficient de la poussée dynamique donnée par : 

kad=
���������

�����  ! + #�$%&�$%���'���
�������' (��

 

Avec : 

γ γ γ γ : Poids volumique du sol du remblai. 

ϕ ϕ ϕ ϕ : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion. 

β β β β : Angle de la surface du remblai sur l’horizontal. 

H : Hauteur de la paroi verticale à l’arrière du mur sur laquelle s’exerce Pad. 

�= arctg
)*��±)+� 

Kh =A : Coefficient d’accélération de zone (Art 10.4.2) 

Kv= kv±0,3.kh : Contrainte verticale (Art 10.4.2) 

 

2- Caractéristiques du sol   

- Poids spécifique :γ = 22KN / m3 

- Angle de frottement :φ = 35° 

- Cohésion : C = 0 (sol pulvérulent) 

- Surcharges éventuelles : q = 10 KN/m2 

- Contrainte du sol : 1.16 bars 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Radier Débord 

q = 10 KN / m2
 

 = 18 KN / m3 

, = 30° 

C=0 

h= 3,06m- 

Mur plaque 

25cm 

Figure VIII.2 : Caractéristiques du sol. 
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3- Détermination des sollicitations (méthode de Rankine)  

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont : 

σH: Contrainte horizontale. 

σv: Contrainte verticale. 

σH = k0.σv 

k0= -.� /0
1 − 3

�4 =0,27 

avec : 

K0: Coefficient de poussée des terres  

φ : Angle de frottement interne. 

 

� ELU  

σH= k0 xσv= k0�1,35 × γ × h + 1,5 × q� 

h=0 m                σh1=0, 27x1, 5x10=4,05kN/m2 

h=3,06m            σh2=0, 27x (1, 35x22x3,06+1,5x10)=28,58kN/m2 

 

� ELS 

σH= k0 xσv= k0�γ × h + q� 

h=0 m                σh1=0, 27x10=2,7kN/m2 

h=3,06m            σh2=0, 27x (22x3,06+10)=20,87kN/m2 

 

� Calculdynamique  

σH=kadx (1+kv) xσv 

kh=A=0,15 : Coefficient d’accélération de zone (Art10.4.2) 

kv = ± 0,3 kh=0,045 

kad=
���������

�����  ! + #�$%��$%���'���
�������' (

��
=0,36 

� =arctg
)*

��±)+�=8, 17° 

β=0 

σH=kadx(1+kv)x σv= σH=kadx(1+kv)x γxh=8,28xh 

h= 0m                        σH=0 kN/m2 

h= 3,06m                       σH=25,32kN/m2 
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4- Diagrammes des contraintes  

 

                    28,58kN/m2 20,87kN/m2                    25,32kN/m2 

 

 

H=3,06m                          H=3,06m               H=3,06m 

 

 

 

 4,05kN/m2 2,7kN/m2 0kN/m2 

 ELU                                    ELS                     Calcul dynamique 

 Figure VIII.3 : Diagrammes des contraintes. 

 
VIII-3) Charges moyennes à considérer dans le calcul pour une bande de 1 m  
 
 

a) Calcul dynamique : mlKNmq HH
dyn /99,18

4

032,253
1

4

3 12 =+×=×+= σσ
 

 
b) ELU 

 

mlKNmq HH
u /44,22

4

05.458,283
1

4

3 12 =+×=×+= σσ
 

c) ELS 
 

mlKNmq HH
s /32,16

4

7.287,203
1

4

3 12 =+×=×+= σσ
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VIII-4  ) Ferraillage du mur plaque   

1- Détermination des moments  

La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 

encastrés sur 4 appuis. 

Le panneau considéré est un panneau de rive, dont l’appui peut assurer un 

encastrement partiel et pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments 

seront affectés de coefficients suivants : 

• Moment en travée :0,85 

• Moment d’encastrement sur les grands cotés : 

       0,3          appui de rive. 

       0,5          autre appui. 

 

� Identification des panneaux  

• le plus grand panneau  

< l> = 3,9m lB = 4,0m  E      φ=
FG
FH=0,97 >0,4le panneau travaille dans les (02) sens 

• Le plus petit panneau :  

< l> = 3,9m lB = 2,60m  E        φ=
FG
FH=1,5>0,4  le panneau travaille dans les (02) sens  

� ELU : 

φ=0,97MµN = 0,0410
µO = 0,888 < 

M0x=µx quQN� =0,0410 x 22,44x 3,92 =13.99kN.m 

M0y= µy M0x =0,888 x 19.49 =12.42kN.m 

- Correction des moments  

Sens XX  

Aux appuis : Ma=0,5M0x=0,5 x 13.99=6.99kN.m 
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En travée : M t =0,85 M0x=10.55kN.m 

Sens YY  

Aux appuis :Ma=0,5M0y=0,5 x 12.42 =6.21kN.m 

En travée :M t =0,85 M0y= 10.55kN.m 

� ELS  

φ=0,97              RμN = 0,0483μO = 0,923 < 

M0x=µx qsQN� =0,0483 x 16,32 x 3,92=11.98kN.m 

M0y= µy M0x =0,923 x 16,32= 15.06kN.m 

-Correction des moments  

Sens XX  

Aux appuis : Ma=0,5M0x= 0,5 x 11.98 =5.99kN.m 

En travée : Mt =0,85 M0x= 0,85 x 11.98 = 10.18kN.m 

Sens YY  

Aux appuis : Ma=0,5M0y= 0,5 x 15.06= 7.53kN.m 

En travée : Mt =0,85 M0y= 0,85 x15.06 = 12.80kN.m 

2- Ferraillage  

 

Tableau VIII-1- Tableau des résultats       

 
Sens Zone Mu 

(kN.m) µµµµb 
Nature 
de la 

section 
ββββ 

As

( )2cm  
Amin 

(cm2) 

Adopt

( )2cm  

 
choix 

St 
(cm) 

 
XX 

appuis 6.99 0.014 SSA 0.993 1.28 2.5 7.70 5HA14 15 

travée 10.55 0.024 SSA 0.988 2.19 2.5 7.70 5HA14 15 

 
YY 

appuis 6.21 0.012 SSA 0.994 1.14 2.5 7.70 5HA14 15 

travée 10.55 0.021 SSA 0.989 1.94 2.5 7.70 5HA14 15 
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VIII-5) Vérification à l’ELS   

1) Armatures horizontales  

� Calcul des armatures horizontales en appuis  

AV=
TU
1      =   

V.VW
1    =  1.93 cm2. 

Le ferraillage :soit  5HA10    ,  Av adopté=  3.92 cm2.Avec : St =  20 cm. 

 

� Calcul des armatures horizontales en travée  

AV=
TU
1      =   

V.VW
1    = 1.93 cm2. 

Le ferraillage : soit   5 HA10    ,  Av adopté=  3.92 cm2.Avec : St =  20 cm. 

 

3) Armatures transversales (article 7.7.4.3 du RPA 2003) 
 

Les armatures transversales retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont 
généralement des épingles dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux 
sous l’action de la compression. 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle par 
mètre carré de diamètre φ8.  

 

4) vérification de la contrainte dans le béton  

b) Condition de non fragilité  

e

c28
mins f

f
 d×b×0,23=A≥A

 

22 2,66cm=
400

2,1
×22×100×0,23≥cm 3.92=A

S

 

VerifiéeConditionAAs ⇒≥ min  

 
c) Etat limite de fissuration  

La fissuration est Préjudiciable, on doit  Vérifier  alors que : 
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MPafnf tjess 63,201)110,
3
2

min( =×××=≤ σσ
 

• 
avec : ƞ=1,6

 

s

S
S β.d.A

M
=σ

 

Mpa15=σ≤
K

σ
=σ b

1

St
b

 

ρ1= 
�WW >XYZ

[>�  = 
�WW > V,VW
�WW > ��  = 0,35                β1=0,908 et K1=39,35 

 

Sσ  :Les contraintes dans les aciers. 

bσ  :   Les contraintes dans le béton. 

Le résume de calcul sera donné dans le tableau suivant : 

 

Tableau VIII-2 : Vérification des contraintes à l’ELS  

Conclusion  

Les contraintes dans le béton sont vérifiées. 

d) Vérification de la flèche  

16

1
≥

L

h
 

010.M

Mt
≥

L

h
 

fe

4,2
≤

b.d

A

 

Pour   ce dispenser de la flèche il faut que :   
 

Sens 
Zone AS (cm2) MS(kN.m) ρ β K1 σb(Mpa) 

 
σb(Mpa) σs(Mpa) σs(Mpa) condition 

 

XX 

appuis 7.70 13.71 0.35 0.908 39.35 2.26 15 89.13 201.63 vérifiée 

travée 7.70 23.30 0.35 0.908 39.35 3.85 15 151.48 201.63 vérifiée 

 

YY 

appuis 7.70 11.99 0.35 0.908 39.35 1.98 15 77.95 201.63 vérifiée 

travée 7.70 20.38 0.35 0.908 39.35 3.37 15 132.50 201.63 vérifiée 
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h
l> ≥ M^20M_ 

`
ab = 

�c
1WW=0,0625> de

�Wdf=
W,gc N �V,�h

�WN�V,�h =0,0425             condition vérifiée. 

T
i�=

h,�1
�WWj�V,c=0,0053< h,�1

1WW=0,0231                  condition vérifiée. 

0625.00625.0
16

1
≥

L

h ≥=  

Toutes les conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au calcul 

de la flèche. 



 

 

 
 
 
 

� BAEL 91 règles techniques de conception et de calcul des ouvrages de construction 
en béton armé suivant la méthode des états limites. 

 
� Pratiques du BAEL 91, cours et exercices corrigées. 
                   Jean Perchât, Jean Roux    

 
� Règle parasismiques Algérienne (RPA 99 Version 2003). 
 
� Formulaire du béton armé 
                  Victor DAVIDOVICHI 
 
� DTR B-C 2-2 charges permanentes et charges d’exploitation. 

 
� Règles de conception et de calcul des structures en béton armé (C.B.A 93). 

              
� Cours et TD des années de spécialité. 

 
� Mémoires de fins d’études des promotions précédentes. 

 




































