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Introduction générale 

 
Le Génie civil est l’ensemble des activités conduisant à la réalisation de tout 

ouvrage lié au sol. Ces activités se subdivisent en deux grandes catégories : 

Les bâtiments (ouvrages abritant des individus ou des biens) ; 

Les Travaux Publics : ouvrages de construction d’utilité 

générale. 

 

L’objectif final de ce projet est de nous mettre en situation réelle d’ingénieur 

génie civil pour le calcul des différentes parties d’une construction ayant des 

contraintes physiques, esthétique et économiques à respecter, tout en respectant la 

réglementation en terme de résistance et fonctionnalité, confort mais aussi des 

contraintes économiques.  

L’objectif final visé est d’acquérir la méthode et la rigueur d’analyse des 

résultats, valider les hypothèses, faire des choix et savoir les justifier. 

Le travail de calcul et de vérification est mené en respectant les étapes 

suivantes : 

 

 Avant tous calculs, la première phase consiste à examiner toutes les données 

du projet, décrire la situation géographique et environnementale de 

l’ouvrage, vérifier la conformité de la conception architecturale au règlement 

en vigueur : décrire de la construction, dimensions, groupe d’usage, site et 

zone d’implantation, etc. 

 Etude statique générale du bâtiment, pré-dimensionnement des éléments de 

la structure en respectant les conditions de résistance aux charges statique et 

en respectant les conditions de déformations limitent comme la flèche, le 

flambement, ainsi que les conditions de fissurations admissibles… 

 Etude dynamique de la structure en respectant les conditions réglementaires 

parasismiques algériennes ; la structure est soumise aux actions sismiques 

par introduction d’un spectre de calcul du règlement parasismique Algérien 

RPA99/version 2003, et sa réponse est calculée en utilisant le logiciel 

ETABS version 9.7 

 Après ces calculs, on procède alors à la partie ferraillages d’éléments. 

 

A l’issue de ces différentes étapes de calculs et de vérifications, nous avons alors 

établie les plans d’exécution et les plans de ferraillage des différents éléments de la  

construction. 
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I Définition de l’ouvrage  

 

Dans le but de mettre en pratique et de synthétiser les connaissances 

acquises durant notre cursus, il nous est donné d’étudier et de calculer les éléments 

résistants d’un bâtiment usage habitation et commercial à ossature mixte. 

L’ouvrage est d’une importance moyenne (groupe d’usage 2), implanté à IRDJEN 

wilaya de Tizi-Ouzou classé zone de moyenne sismicité (zone IIa) selon le RPA99 

version 2003. 

Le bâtiment comporte : 

 01 sous sol à usage commercial. 

 01 Retz de chaussée (RDC) à usage commercial. 

 09 niveaux à usage habitation. 

 01 cage d’escalier + ascenseur. 

 

I.1. Caractéristiques géométriques  
Les caractéristiques géométriques du bâtiment sont :  

 longueur totale du bâtiment     L = 34.10 m 

 largeur totale du bâtiment     B = 15.35 m 

 hauteur du RDC      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     H = 35.70 m 

 hauteur de sous-sol      H=4.08 m 

 

L’accès aux étages supérieurs est assuré par une seule cage d’escalier et un 

ascenseur  

 

I-2 La réglementation  

L’étude du présent ouvrage sera menée suivant les réglementations suivantes : 

Document technique réglementaire DTR.- B. C. 2.2 : C’est un document qui traite 

les charges permanentes et les charges d’exploitation des bâtiments, de leurs 

modes d’évaluation, et les valeurs à introduire dans les calculs. 

Règles Parasismiques Algériennes (R.P.A 99 modifié en 2003 – D. T. R B. 

C.2.48) : C’est un document technique réglementaire fixant les règles de 

conception et de calcul des constructions en zones sismiques. 

Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et des constructions en 

béton armé suivant la méthode des Etats Limites (BAEL 91) : Ces règles de calcul 

applicables à tous les ouvrages en béton armé, soumis à des ambiances s’écartant 

des influences climatiques. 

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

Document technique réglementaire D.T.R B.C 2.41 ayant pour objet de spécifier 



Chapitre I                Présentation de l’ouvrage et caractéristique des matériaux  

3 

 

les principes et les méthodes les plus actuelles qui  sert à la conception et aux 

calculs de vérification des structures et ouvrages en béton armé. 

 

I.3.  Eléments du bâtiment  
I.3.1  Ossature du bâtiment : Le bâtiment est composée de : 

- Poteaux et de poutres forment un système de portique dans les deux sens 

(transversal et longitudinal), destiné à reprendre essentiellement les charges et 

les surcharges. 

- Voiles en béton armé disposés dans les deux sens, constituant un système de 

contreventement  assurant la stabilité de l’ouvrage. 

 

I.3.2  Planchers: Les planchers sont des éléments de la structure constitués de 

corps creux et d’une dalle de compression ou bien en dalle pleine, qui ont 

pour fonctions : 

- Supporter et transmettre les charges et les surcharges aux éléments 

porteurs de la structure. 

- Isolation thermique et acoustique entre les différents niveaux. 

I.3.3  Les fondations : Les fondations sont situées à la base de la structure, elles 

assurent la transmission des charges au sol par sa liaison directe avec ce 

dernier. Le choix de type de fondation dépend de type du sol d’implantation et 

de l’importance de l’ouvrage. 

I.3.4  Escaliers : Escalier comportant 03 volées droites avec deux paliers 

intermédiaires pour l’étage courant. 

I.3.5  Ascenseur : Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur. 

I.3.6  Acrotère : élément en béton armé qui va se greffer à la périphérie de la 

terrasse. 

I.3.7  Balcons : Le bâtiment comporte des balcons. 

 

 

І.4 -Matériaux 
Les éléments porteurs du bâtiment seront réalisés en béton armée 

Les éléments de remplissage et les éléments secondaires seront réalisés avec de la 

maçonnerie 

Tous les murs et face inférieurs seront couverts d’enduits plâtre 

Toutes les faces extérieures seront enduites en enduit ciment 

Toutes les planchers seront revêtis d’un revêtement carrelage  

 

 

 
Maçonnerie : Les façades extérieures sont réalisées en maçonnerie briques creuses 

de 10cm d’épaisseur en doubles cloisons séparées par une lame d’air de 5 cm. Les 

murs intérieurs seront réalisés en maçonnerie briques creuses de 10cm. 
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Revêtements : Ils seront réalisés-en : 

 Céramique pour les salles d’eau avec étanchéité, 

 Mortier de ciment pour les murs de façade et les salles d’eau, 

 Enduit de plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds. 

 Protection multicouche pour la terrasse. 

 

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

coffrage métallique pour les voiles. 

 

І.5-Caractéristique mécanique des bétons 
Le béton est un matériau fabriqué suivant une étude de composition établie par un 

laboratoire. Il est composé de granulats, gravillons, ciment, adjuvant, eau… En 

moyenne le béton armé est caractérisé par une masse volumique 3/2500 mkg   

 

I.5.1 Résistance caractéristique du béton à la compression 

Le béton est défini par la valeur de sa résistance à la compression mesurée à l’âge 

de 28 jours (âge de maturité) noté fc28. Cette résistance est déterminée par des 

essais de compression sur des éprouvettes normalisées (16- 32) cm
3
 

 

Pour notre étude, on prendra : fc28 = 25 MPa. 

 

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

      28
83.076.4

ccj f
j

j
f 


                    pour  fc28 ≤40 Mpa    (BAEL91/Art2.1, 22) 

 

         28
95.04.1

ccj f
j

j
f 


                    pour fc28 > 40 MPa. 
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I.5.2  Résistance caractéristique à la traction ftj  

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

conventionnellement définie par les relations : 

MPafsiff

ArtMPafsiff

ccjtj

ccjtj

60........................
3

2
275.0

)12,1.2(60.....................06.06.0

28

28





 

Ainsi pour notre cas on aura : 

MPaf

ff

t

ct

1.22506.06.0

06.06.0

28

2828




 

 

I.5.3 Module de déformation du béton 
Lorsque la durée de la contrainte appliquée au béton est inferieure à 24 heures, le 

module instantanée de déformation longitudinale du béton Eij est pris égal à : 
311000 fcjEij      (Art.A.2.1,21/B.A.E.L.91) 

Pour  MPaEMpaf ijc 2.321642528   

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

compte de l’effet de fluage du béton (déformation instantanée augmentée du 

fluage) le module différée des déformations du béton Evj est pris égal à : 
33700 fcjEvj       (Art.A.2.1,22/B.A.E.L.91) 

Pour  MPaEMPaf vjc 108192528   

Le module des déformations transversales du béton est pris égale à : 

 


12

E
G     (Art.A.2.1,3/B.A.E.L.91) 

Avec:   E : module de Young ; 

  : Coefficient de poisson, il a pour valeur : 

0    si le calcul de déformations est à l’ELU 

2.0   si le calcul de déformations est à l’ELS 

 

 

I.5.3 Contraintes limites de compression du béton 

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

contraintes déformations par des diagrammes conventionnels adoptés. 

A l’état limite ultime : ils sont relatifs à la stabilité ou à la capacité portante. 

Nous utilisons pour le béton un digramme non linéaire dit : Diagramme parabole-

rectangle. (Art.4.3,41/B.A.E.L.91) 
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pure 2‰‰0 bc ncompressio     

flexion avec ‰5.3‰2 bc ncompressio  . 

Avec : bc : raccourcissement du béton. 

 

La contrainte limite du béton à 28 jours vaut :   
b

c

bc

f




.

.85,0
28  

Avec : 

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

 

1est  durée cette lorsque0.85

  heures. 24et  heure 1 entre compriseest  durée cette lorsque0.9

heures.24 considéréedaction n combinaiso la de probable durée la lorsque1















heure





 

: que  telsécurité det Coefficien:b  









(séisme). lesaccidentel situations lespour 15.1

durables. situations lespour 5.1

b

b




 

 

Pour le cas d’un bâtiment à MPaMpaf bcc 2.14,2528    

 

 

 
A l’état limite de service: nous utilisons pour le béton un diagramme linéaire et sa 

contrainte limite est donnée par :                  0,6.f = c28bc  (Art.4.5,2/B.A.E.L.91) 

b

cf

 .

.85.0 28

 

bc

 

2‰  3.5

‰ 
bc  

Figure 1 : Diagramme contraintes déformations du béton à l’E.L.U . 

 . 
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Pour le cas d’un béton à   MpaMpaf bcc 152528   ,  

 

I.5.4 La contrainte limite ultime de cisaillement (contrainte tangentielle) 
La contrainte tangentielle du béton pour une section rectangulaire est donnée par la 

formule :  

  
db

vu


      (BEAL91 Art 5.1, 1) 

 

uv  : L’effort tranchant à l’ELU 

db, : La largeur et la hauteur utile de la section. 

 

La contrainte doit respecter les conditions limites suivantes : 

(Art.5.1,211/B.A.E.L.91) 

 

Fissuration peu nuisible 







 

 MPa
fc

u 5;
2.0

min
b

28


  

 

Fissuration préjudiciable ou très préjudiciables 







 

 MPa
fc

u 4;
15.0

min
b

28




 
 

I.6 caractéristique des aciers  

L’acier est un matériau qui a une bonne résistance en traction, il se distingue par sa 

nuance et son état de surface, parmi d’autre, nous avons : 

 Les ronds lisses (FeE215 et FeE235) correspondant à des états limites 

d’élasticité garantie de 215 MPa et de 235 MPa  

 

 Les aciers à haute adhérence (FeE400 et FeE500) correspondant à des états 

limites d’élasticité garantie de 400 MPa et de 500 MPa  

bc  

bc  

Figure 2 : Diagramme contraintes déformations du béton à l’E.L.S 

2‰ 
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 Treillis soudé de type 520. 

 

I.6.1 Module d’élasticité longitudinale des aciers 
Es = 2.105 [MPa]  (Art : A.2.2,1/BAEL 91 modifier 99). 

I.6.2  Contraintes limites 

Contrainte limite ultime : 
s

 s
s

f
   

s : Coefficient de sécurité  

s  =1.15 situation durable 

s  =1 situation accidentelle 

Contrainte limite de service : les vérifications à effectuer vis à vis de l’ouverture 

des fissures sont : 

ss    

Fissuration préjudiciable : Cas des éléments exposés aux intempéries : 

   








 tjest ff  110;
3

2
min  

 

Fissuration très préjudiciable : Cas des éléments exposés aux milieux agressifs : 









 tjest ff  90;
2

1
min      

  : Coefficient de fissuration 

1    Pour les ronds lisses, (r.l) 

6.1  Pour les aciers hautes adhérences, (H.A) 

3.1  Pour les aciers hautes adhérence de Ø < 6 mm 

 

I.6.3 Diagramme contraintes déformations de calcul de l’acier : 
Le diagramme contraintes–déformations est illustré sur la figure suivante (Art A-

2.2, 2BAEL91) : 
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Figure 3 : Diagramme contrainte déformation de calcul de l’acier 

 

 

I.6.4 Protection des armatures  
Pour obtenir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets 

d’intempéries et des agents agressifs, il faut que l’enrobage (c) des armatures soit 

conforme aux valeurs : 

C 5 cm : pour les éléments exposés aux sels marins, aux embruns ou aux 

brouillards salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmosphères très 

agressives ; 

C 3 cm : pour les éléments situés au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, 

canalisations) ; 

C 1 cm : Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux 

condensations. 

 

Pour notre structure on prend : 

1- C= 3cm pour l’acrotère 

2- C=2cm pour tous les autres éléments. 
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I Introduction 

En se basant sur les règles BAEL 91(modifié 99), le RPA 99 modifié en 2003, on 

fera le pré dimensionnement qui permet de déterminer les différentes dimensions 

des éléments de la structure tel que les planchers, les poutres (principale, 

secondaire), les poteaux et les voiles. 

II Les planchers 

Les plancher de notre bâtiment sont constitués d’un corps creux et de d’une dalle 

de compression   

II.1  plancher en corps creux 

La hauteur du plancher en corps creux est obtenue à partir de la formule de calcul 

de flèche suivante :  
5,22

L
ht   

Avec : 

 th  : Épaisseur du plancher.  

L : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des 

poutrelles.  

L= 435-50=385 cm 

cmht 11.17
5,22

385


 
Soit donc un plancher de 20 cm d’épaisseur composé de corps creux de 16 cm et 

d’une dalle de compression de 4 cm d’épaisseur, comme schématisé sur la figure 

suivante  

 

 

 

Figure 1 : schématisation d’un plancher en corps creux 
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II.2 Plancher en dalle pleine 

Les balcons qui sont réalisés en dalle pleine, leurs épaisseurs seront déterminées 

par la résistance à la flexion, leur épaisseur doit satisfaire la condition suivante : 

10

L
ht   

Avec : L est la largeur du balcon 

 

 

Dans notre cas d’étude : 

L= 140 cm. D’où :   cmht 14
10

140
   

On adoptera donc un plancher de 15 cm d’épaisseur. 

 

III Pré dimensionnement des poutres  
 

Les poutres sont des éléments en béton armé coulées sur place, dont le rôle est la 

transmission des charges et surcharges qui sont amenées des planchers vers les 

éléments verticaux. 

Pour respecter les conditions de flèche th  la hauteur des poutres est donnée par la 

relation suivante :  

 tt

t

hbheurL

L
h

L
Hauteur

7.04.0:arg

1015
:





 

 

Avec : L  portée libre de la poutre. 

D’après les prescriptions préconisées par le RPA (version 2003), les dimensions 

des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes : 

 
)1.5.7,2003/99(

5.1..........................

4...............

30..................

20..................arg

1max

ArtRPA

bb

b

h
rapportLe

cmhHauteur

cmbeurL

t






















 

 

III.1 Poutres principales 
Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles constituant ainsi un appui 

à celles-ci 
cmL 49050540max   

 

cmhsoit

h

h
t

t

t
40

4966.32

10

490

15

490













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cmbsoit
b

b
30

2816

407.0404.0










 
 

 

 

 

Vérification des conditions du RPA99v2003  

vérifiéessontconditionslestoutes

b

h

cmcmb

cmcmh

t

t





















433.1

2030

3040

 

 

III.2 Poutres secondaires  
Elles sont parallèles aux poutrelles, elles assurent le chaînage. 

cmL 38550435max   

cmhsoit

h

h
t

t

t
35

5.3866.25

10

385

15

385













 

 

cmbsoit
b

b
30

5.2414

357.0354.0










 
 

Vérification des conditions du RPA99v2003  

vérifiéessontconditionslestoutes

b

h

cmcmb

cmcmh

t

t





















416.1

2030

3035

 

Au final : On adopte des Poutres principales : 30 × 40 cm
2
 et des poutres 

secondaires :       

                               30x35cm
2
  

 

IV Pré dimensionnement des voiles  

 
Les voiles sont des éléments en béton armé destinés à assurer la stabilité de 

l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales, mais aussi à reprendre une partie 

des charges verticales. Leur pré-dimensionnement se fait conformément à l’article 

(7.7.1 du RPA99 v 2003). 

L’épaisseur du voile « a » : 

Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et la condition de 

rigidité aux extrémités : 
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Figure 2 : voile en élévation 

 

Pour le cas de notre étude tous les voiles sont choisis linéaires, on calcul leur 

épaisseur de la manière suivante : 

cma

cmh

ehh

e

dallee

4.19
20

388

38820408







 

Avec : eh Hauteur du voile 

 h  Hauteur d’étage 

    Soit donc a = 20 cm. 

 

 

Vérification des exigences du RPA99 v2003  
Les éléments sont considérés comme voiles de contreventement, en satisfaisant la 

condition suivante:  aL 4min   

Où: minL portée minimale des voiles.  

 vérifiéemL ............................8.02.043min   

D’après RPA l’épaisseur minimale exigée est de 15 cm. 
vérifiéecmacma ............................1520 min   
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V Pré dimensionnement de la section des poteaux  
Les poteaux seront dimensionnés à L’ELS sous un effort axial de 

compression Ns qui sera repris uniquement par les sections du béton, et la section 

transversale d’un poteau sera déterminée par la formule suivante : 

                                          bc

sN
S


  

Avec : QGNS 
  

 

         SN : Effort de compression repris par le poteau le plus sollicité, S : Section 

transversale de poteau le plus sollicité, G : Charge permanente, Q : charge 

d’exploitation.   

bc : Contrainte admissible du béton à la compression à l’ELS. 

            MPaf cbc 15256.06.0 28   

 

Vérification des règles du RPA 99 (version2003) 

 

Le RPA 99 (version 2003) exige que les dimensions de la section du poteau 

satisfassent les conditions ci-dessous : 

 

             























4
4

1

20
),min(

30),min(

25),min(

1

1

11

11

11

h

b

h
hb

IIIetIIbzoneEncmhb

IIaetIzoneEncmhb

e
 

 

             
 

Avec :  

              ),( 11 hb  : Dimensions de la section transversale des poteaux. 

                eh : Hauteur libre d’étage. 
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V.1 Les charges permanentes  

1. Plancher terrasse (inaccessible)  

 Couche de gravier roulé épaisseur = 5 cm    2/85.0517.0 mkN  

  Etanchéité multicouche épaisseur. = 2 cm    2/12.0206.0 mkN  

  Béton en forme de pente épaisseur = 7 cm    2/54.1 mkN  

  Feuilles de polyane       2/01.0 mkNn  

  Isolation thermique (liège)     2/2.0504.0 mknN  

  Plancher à corps creux (16+4)    2/85.2 mknN  

  Enduit de plâtre épaisseur =2 cm     2/44.0222.0 mkN  

 
2/01.6 mkNG   

 

 
Figure 3: Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible 

 

2. Plancher d’étage courant 

 Revêtement en carrelage …………………… ………………… 2/4.0 mkN  

 Mortier de pose épaisseur = 2 cm ……………………………...
2/44.0222.0 mkN  

 Couche de sable épaisseur =2 cm…………………………........
2/44.022.0 mkN  

 Dalle en corps creux (16+4) cm……………… …………… …. 2/85.2 mkN  

 Enduit de plâtre épaisseur = 2 cm ………………………………
2/1.021.0 mkN  

 Cloison épaisseur = 10 cm……………………………………… 2/00.1 mkN  

 
2/29.5 mkNG   

 

 
Figure 4 : Coupe transversale du plancher d’étage 
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3. Les balcons  
Dans notre cas ils sont en dalle pleine. 

 Dalle pleine  épaisseur = 15 cm …………..………………….
2/75.31525.0 mkN  

 Revêtement en carrelage ………… ………………………… 2/4.0 mkN  

 Mortier de pose épaisseur =2cm …………………………….
2/44.0222.0 mkN  

 Couche de sable épaisseur = 3 cm ……………………….......
2/6.032.0 mkN  

 Enduit de ciment épaisseur =2 cm...………………………….
2/44.0222.0 mkN  

 
2/63.5 mkNG   

 

 
Figure 5 : Coupe transversale d’un balcon 

 

 

4. Les murs extérieurs  

 Mortier de ciment épaisseur = 2 cm……………………………… 2/44.0 mkN  

 Briques creuses épaisseur = 10 cm……………………………… 2/90.0 mkN  

 Lame d’air épaisseur = 5 cm ………………………………………… / 

 Briques creuses épaisseur = 10 cm……………………………… 2/90.0 mkN  

 Enduit de plâtre épaisseur = 2 cm………………………………… 2/2.0 mkN  

 
2/44.2 mkNG   
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Figure 6: Coupe verticale dans un mur extérieur 

 

 

 

 

5. L’acrotère 
La charge permanente de l’acrotère est déterminée comme suit : 

 

acrbetacr SG  
 

 

Avec : bet Masse volumique du béton = 25 kN/m
3
, acrS : Section longitudinale de 

l’acrotère 

 

 

 

 

     

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 7 : Coupe verticale de l’acrotère. 
 

2067.0)
2

03.02.0
()2.007.0()1.05.0( mSacr 


   

mlkNGacr /675.125067.0   

 

V.2 surcharges d’exploitations  
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Les surcharges d’exploitation données par le DTR-BC22 sont :  

 

 Plancher terrasse……………………………………………. 2/00.1 mkNQ   

 Plancher étage courant………………………........................ 2/50.1 mkNQ   

 Balcon …….………………………………………………… 2/50.3 mkNQ   

 Escaliers desservants les différents étages…………………. 2/50.2 mkNQ   

 Acrotère…………………………………………………….. 2/00.1 mkNQ   

 Plancher du RDC…………………………………………… 2/50.2 mkNQ   

V.6 Descente de charge  

V.6.1 Localisation du poteau le plus sollicité  

 

Figure 8 : Le poteau le plus sollicité 

 

Surface d’influence revenant au poteau 

2

4321

015.15)75.145.2()925.165.1(: mSAN

SSSSS

e

e




 

Poids de plancher terrasse  

 kNSGP ptpt 24.90015.1501.6   

Poids des planchers courant : RDC et le sous-sol 

 kNSGP pp 429.79015.1529.5   

Poids des poutres  

Poutre principale : kNGPP 6.1225)2.44.03.0(   

Poutre secondaire : kNGPs 043.825)575.33.03.0(   

 

Poids totale des poutres : kNGP 643.20043.86.12   
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Poids des poteaux 

Pour qu'on puisse effectuer les calculs, on prend dans un premier temps la 

section minimale exigée par RPA 99 version 2003 pour la zone IIa (2525) 

cm
2
. 

Poids des poteaux du RDC et le sous-sol : 
kNP 375.62508.425.025.0   

Poids des Poteaux étage courant  
kNP 781.42506.325.025.0   

 

V.6.2 La loi de dégression de charge : 

Notre ouvrage est composé de 9 étages (n ≥ 5), Les règles de BAEL 91 ainsi que 

le document technique réglementaire DTR BC 2-2 nous proposent des lois de 

dégression des surcharges pour les bâtiments à usage d’habitation et ceci pour 

tenir compte de la non simultanéité des surcharges d’exploitation sur tous les 

planchers :(DTR BC 2-2/6-1). 

 
Loi de dégression des surcharges. 

Le tableau suivant nous donne les valeurs des coefficients de dégression des 

surcharges tout en considérant que la numérotation des niveaux est effectuée à 

partir de la base : 

 

 

Niveau 

 

9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC S-sol 

Valeur de n 

 

- - - - - 5 6 7 8 9 10 

Coefficients 

 

 

1 

 

1 

 

0.95 

 

0.90 

 

0.85 10

53
 

12

63
 

14

73
 

16

83
 

18

93
 

20

103
 

0.80 0.75 0.714 0.688 0.667 0.65 
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V.6.3 Surcharges d’exploitations  

 

 Plancher terrasse : kN015.15015.1500.1Qo   

 Plancher courant :  kN522.22015.1550.1Q9Q3Q2Q1   . 

 Plancher de RDC et le sous sol :   kN537.37015.1550.2Q10   

 

 

Calcul des surcharges d’exploitations selon la loi de dégression : 

 

kN

kN

kN

kN

kN

kN

kN

kN

kN

kN

kN

161.408  Q10)Q9Q8Q7Q6Q5Q4Q3Q2(Q1 0,65  Qo -sol-S

150.214 Q9)Q8Q7Q6Q5Q4Q3Q2(Q1 0,667  Qo -RDC

 138.976  Q8)Q7Q6  Q5 Q4 Q3 Q2 (Q1 0,688  Qo -1eme

127.579 Q7)  Q6  Q5  Q4  Q3  Q2  (Q1 0,714  Qo -2eme

 116.364 Q6)  Q5  Q4  Q3  Q2  (Q1 0,75  Qo -3eme

105.103 Q5)  Q4  Q3  Q2  (Q1 0,80  Qo -4eme

91.589 Q4)  Q3  Q2  (Q1 0,85  Qo -5eme

75.824 Q3)  Q2  (Q1 0,90  Qo -6eme

. 57.806  Q2)  (Q1 0,95  Qo -7eme

37.537.  Q1 Qo -8eme

015.15Qo-9eme






















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][ 2cm
N

S
bc



Tableau récapitulatif de la descente de charges sur le poteau : 

 

 

N
iv

ea
u

x
 Charges permanentes [kN] 

Charges  

d'exploitations 

[kN] 

Efforts  

normaux 

[kN] 

Poteaux [cm
2
] 

Poids 

des  

plancher 

Poids 

des 

poutres 

Poids  

des 

poteaux 

 

G 

G 

Cumule 

 

Q 

Q 

Cumule 

 

N = G + 

Q 

 

S  

N/bc 

 

Sections 

adoptées 

 

9 86.63 21.984 - 108.61 108.61 15.02 15.015 123.63 82.419 30x30 

8 79.43 21.984 4.781 106.19 214.81 22.52 37.54 252.35 168.23 30x30 

7 79.43 21.984 4.781 106.19 321.00 22.52 60.06 381.06 254.04 30x30 

6 79.43 21.984 4.781 106.19 427.20 22.52 82.58 509.78 339.85 35x35 

5 79.43 21.984 4.781 106.19 533.39 22.52 105.10 638.49 425.66 35x35 

4 79.43 21.984 4.781 106.19 639.58 22.52 127.63 767.21 511.47 35x35 

3 79.43 21.984 4.781 106.19 745.78 22.52 150.15 895.92 597.28 40x40 

2 79.43 21.984 4.781 106.19 851.97 22.52 172.67 1024.64 683.09 40x40 

1 79.43 21.984 4.781 106.19 958.17 22.52 195.19 1153.36 768.9 40x40 

RDC 79.43 21.984 4.781 106.19 1064.36 37.53 232.72 1297.08 864.72 45x45 

S-sol 79.43 21.984 6.281 107.69 1172.05 37.53 270.25 1442.31 961.54 45x45 

 

 

 

 

Remarque : 
Pour des raisons de simplicité de réalisation, on adopte la section du poteau ainsi 

calculée pour tous les poteaux appartenant au même niveau. 

Afin d’éviter le risque d’éclatement du béton sous l’effet du sur ferraillage et de 

permettre une bonne répartition des armatures, on élargit la section des poteaux et 

on adopte les sections suivantes : 

 30 x 30 cm
2
  pour : 7ème, 8ème  et le 9ème  étage. 

 35 x 35 cm
2
  pour : 4

ème
, 5

ème 
et 

 
6

ème 
étage. 

 40 x 40 cm
2
 pour 1

er
, 2ème

 
et 3

ème 
étage. 

 45 x 45 cm
2 
pour le RDC et le sous-sol. 

 

V.6.4 Vérification des conditions du RPA99 (version2003)  

Les conditions liées à la zone IIa sont : 

 min (b , h) ≥25cm  

 min (b , h ) ≥he/20      (he=ht etage-ht plancher ) 

 1/4 < b/h < 4 
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On a : Pour le  7
ème

 8
ème

  et le 9
ème

  étage. 

vérifiéecondition












4 < 1 <  /41 = 30/30 =h  / b

30 < 14,3 = 20)/20 - (306 = 20 / he

cm.25> cm30 = 30) (30,min 

  

Pour le 6
ème

, 5
ème

 et le 4
ème

 étage. 

vérifiéecondition












4 < 1 <  /41 = 35/35 =h  / b

40 < 14,3 = 20)/20 - (306 = 20 / he

cm.25> cm35 = 35) (35,min 

  

Pour le 3
ème

, 2
ème

 et le 1
er
 étage 

vérifiéecondition












4 < 1 <  /41 = 40/40 =h  / b

50 < 14,3 = 20)/20 - (306 = 20 / he

cm.25> cm40 = 40) (40,min 

  

Pour le RDC 

vérifiéecondition












4 < 1 <  /41 =45/45 =h  / b

50 < 14,3 = 20)/20 - (306 = 20 / he

cm.25> cm45 = 45) (45,min 

  

Pour le sous-sol 

vérifiéecondition












4 < 1 <  /41 =45/45 =h  / b

50 < 19,1 = 20)/20 - (402 = 20 / he

cm.25> cm50 = 45) (45,min 

  

 

V.6.5 Vérification des poteaux au flambement  
La résistance ultime des éléments comprimés est souvent définie par un critère de 

stabilité de forme et non pas un critère de résistance. Les poteaux sont soumis en 

permanence à des efforts très importants de compression, alors ils risquent de 

subir d’importantes déformations dues au flambement.  

La vérification consiste à calculer l’élancement  des poteaux qui doit satisfaire la 

condition : 

 50
i

l f
 

lf : Longueur du flambement, évaluée en fonction de la hauteur libre l0, et la 

liaison effective. 

Lorsque le poteau est encastré à ces deux extrémités, le BAEL 91 nous suggère 

de considérer  

 

07.0 ll f 
 

 

AN:  ml f 862.166.27.0    pour les étages courants  

         ml f 57.268.37.0 
 
 Pour le sous-sol et la RDC. 
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Avec  i : Rayon de giration, est égal à   
B

I
i

yy
  

I : Moment d'inertie du poteau    
12

3hb
I   

B : section transversale du poteau = b × h. 

Donc  0
3

0 7.0
12

12

7.0
l

b

hxb

hb

l
 

 

 l0=2.76 l0=2.71 l0=2.66 L0=2.61 L0=3.57 

Section du 

poteau 
30x30 35x35 40x40 45x45 

  22.3 18.77 16.12 14.06 19.23 

 

Conclusion : 

D’après les résultats obtenus 50 , donc la condition de non flambement des 

poteaux est vérifiée. (Pas de risque de flambement).  
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   Calcul des   éléments 
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A) Calcul des planchers en corps creux 

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

sont constitués: 

 De poutrelles préfabriquées qui assurent la fonction de portance. L’entre 

axes entre deux poutrelles est de 65 cm. 

 Du Corps creux qui sont utilisés comme coffrage perdu et qui sert aussi à 

l’isolation thermique et phonique. 

 D’une dalle de compression en béton armé de 4 cm 

II Dalle de compression : 
La dalle de compression est coulée sur place. Elle est de 4 cm d’épaisseur, elle est 

en béton armée d’un quadrillage en treillis soudé (TLE 520) qui selon le (BAEL 

91/B.6.8,423) doit satisfaire les conditions suivantes :  

 Les dimensions des mailles du treillis soudé ne doivent pas dépasser : 

- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures 

- 33 cm pour les armatures parallèles aux nervures 

Les sections d’armatures doivent satisfaire les conditions suivantes : 

 Armatures perpendiculaire  aux poutrelles  

                    
ef

L
A




4
 

Avec : :A la section des armatures perpendiculaire aux poutrelles. 

            ef  : limite d’élasticité de l’acier utilise en MPa 

            L  : distance entre axes des poutrelles en cm 

mlcmA /5.0
520

654 2




 
Soit ; cmespavecmlcmHAA 20/63.045 2    

Armatures parallèles aux poutrelles 

              
2

//


A
A

 

Avec : //A La section des armatures perpendicularités aux poutrelles. 

                  mlcmA /315.0
2

63.0 2

//        

 

Soit : cmespavecmlcmHAA 25/5.044 2

//         
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On finale,  on optera pour un treillis soudé TLE 520  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1 : Treillis soudé de 20x25 cm 

 

III. Poutrelle 

III-1 Calcul avant coulage de la dalle de compression  

La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire  (12 x 4) 

cm
2
 reposant sur deux appuis. Elle est sollicitée par une charge uniformément 

répartie représentant son poids propre, le poids du corps creux et la surcharge de 

l’ouvrier. 

- Poids propre de la poutrelle : 0.12 x 0.04 x 25…………………0.12 kN/ml, 

- Poids du corps creux : 0.65 x 0.95……………………………...0.62 kN/ml, 

- Surcharge due à l’ouvrier : …………………………………….1.00 kN/ml, 

 

Charge permanente : G =0.74 kN/ml. 

Charge d’exploitation : Q=1 kN/m 

Calcul à ELU  

 Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable (la plus longue). 

 

 
QGqu 5.135.1  mlkN /5.215.174.035.1   

 

 Moment maximal :   mlkN
lq

M u /91.5
8

35.45.2

8

22

0 


  

 ferraillage :  

Soit l’enrobage cmchdcmhcmbaveccmc 2;4;12:2    

 

67.8
42.1212

1091.5
2

2

0 








bu

u
fdb

M


        
 

 
arméedoublementesttionlalu sec392.067.8    
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Comme la section des poutrelles est faible (12x4) cm², il est impossible de 

disposer deux nappes d’armatures. Par conséquent il est nécessaire de prévoir des 

étais intermédiaires pour soulager la poutrelle et supporter les charges d’avant 

coulage qui lui seront transmises. 

 Calcul du nombre et des distances entre étais intermédiaires : 

Le moment limite correspondant à une S.S.A est égale à : 

 

               bull fdbM  2  

mlkNM l /267.0102.1420120392.0 62    

Donc, la longueur maximal entre appui pour avoir une S.S.A est égale à : 

                 
u

l

q

M
l

8
max  

ml 92.0
5.2

267.08
max 


  

Ainsi pour les travées de 4.35 m en doit prévoir 
92.0

35.4
5 pieds droits répartis 

comme suit : 

 

Pour les travées de 3.8 m, on doit prévoir 
92.0

8.3
5 pieds droits répartis 

comme suit : 

 

Pour les travées de 3.15 m, on doit prévoir 
92.0

15.3
4 pieds droits répartis comme 

suit : 

 

Pour les travées de 3 m, on doit prévoir 
92.0

3
4 pieds droits répartis comme suit : 

 

III-2 Calcul après coulage de la dalle de compression  
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La poutrelle sera considérée comme une poutre de section en Té reposant sur 

plusieurs appuis, les charges et les surcharges seront considérées uniformément 

réparties sur l’ensemble des poutrelles. 

III.2.1 Dimensionnement et choix de la méthode de calcul  
Selon le B.A.E.L /Art A.4.1, 3 la  largeur du hourdis à prendre en compte de 

chaque côté d´une poutrelle à partir de son parement est limité par la plus 

restrictive des conditions ci après : 

 

                       









2

;
10

min 0
1

LL
b  

Avec:   L : Largeur de la plus grande travée : mL 435  

            0L  : Distance entre deux poutrelles  

            cmL 5312650     

                  cmbpoutrelleladeeurLb 12arg: 00   

      D’ou 









2

53
;

10

435
min1b  

        cmbb 5,265,31;5,26min 11    

cmbbb 652 01   

III.2.2 Charges et surcharges :  
     La poutrelle supporte :   

 Poids propre du plancher :………………….. mlkNG /43.365.029.5   

 Surcharges d’exploitation :………………… mlkNG /975.065.05.1   

  

III.2.3Détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants : 

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

suivantes : 

 

 Méthode forfaitaire 

 Méthode des 3 moments 

 Méthode de Caquot 

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

La valeur de la surcharge d’exploitation respecte les conditions suivantes : 

1) )5,2(max kNGQ   

2/58.1029.522 mkNG 
 

          vérifiéeconditionmknGQ  2/58.1025.2  

2) Les moments d’inerties des sections transversales sont les mêmes dans 

toutes les travées. 
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3) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 

et 1,25.   

 

           vérifiéecondition.......................2.1
15.3

8.3
;14.1

8.3

35.4
;82.0

35.4

6.3
  

4) La fissuration est considère comme étant non préjudiciable. 

Toutes les conditions sont vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable. 

  b) Principe de la méthode forfaitaire : 
      Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée et des 

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

du moment M0 . 

Expose de la méthode forfaitaire   

  Le rapport (α) des charges l’exploitation à la somme des charges 

permanente et d’exploitation, en valeurs non pondérées :         

3

2
0.................. 


 

GQ

Q
 

 Mw , Me  , Mt : respectivement les valeurs absolues des moments sur appuis 

de gauches, de droites ainsi que celle du moment en travée 

 M0 la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de 

comparaison 
8

2

0

ql
M 

 
dont  l longueur entre nus des appuis. 

 

 
 

2
05.1)3.01(;05.1max 0

ew
t

MM
MM


 

                                     

.int
2

3.01
0 ermédiairetravéeunedansMM t




 

.
2

3.02.1
0 derivetravéeunedansMM t




 
La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au  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  
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- 0,4 M0 pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois 

travées. 

 

 c)  Application de la méthode : 
On a la surcharge du RDC (Q=2.5kN/ml) et l’étage courant (Q=1.5kN/ml), donc 

on effectuera deux calcul  

IV Calcul du plancher de RDC  

      IV.1  calcul de la poutrelle : 

 

 
./079.765.0)5.25.129.535.1(65.0)5.135.1( mlkNQGqu   

 
 

 

 

mlkN
x

M .46.11
8

6.3079.7 2

10   

 

mlkN
x

M .77.12
8

8.3079.7 2

30   

mlkN
x

M .78.8
8

15.3079.7 2

40 
 

 

 

 

 Calcul des moments sur appuis : 

 
mkNMM .438.33.0 011   

  mkNMMM .37.8),(5.0max 02012   

mlkN
x

M .74.16
8

35.4079.7 2

20 

32.0
29.55.2

5.2




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  mkNMMM .696.6),(4.0max 03023   

  mkNMMM .385.6),(5.0max 04034   

mkNMM .634.23.0 045   

 Calcul des moments en travée : 

1) travée de rive 1-2 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.42.7

2

3.02.1

2
05.1)3.01(;05.1max

01

01






















 

2) travée intermédiaire 2-3  

 

3) travée intermédiaire 3-4 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.45.7

2

3.01

2
05.1)3.01(;05.1max

03

03






















 

4) travée de rive 4-5 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.68.5

2

3.02.1

2
05.1)3.01(;05.1max

04

04






















 

 

 Calcul des efforts tranchants 

2

qL

L

MM
T ew

w 


                                 qLTT we    

Avec : ew TT , efforts tranchant sur appuis de gauche et de droite respectivement  

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les 

différentes travées : 

 

 

 

 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.81.10

2

3.01

2
05.1)3.01(;05.1max

02

02





















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Diagramme des moments fléchissant à l’ELU en (kN. M) 

 

 

 

Travée 

 

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

wM  3.438 8.37 6.696 6.385 

eM  8.37 6.696 6.385 2.634 

wT  -14.11 -15.01 -13.36 -9.95 

eT  11.37 15.78 13.54 12.34 

tM  7.42 10.81 7.45 5.68 
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Diagramme des efforts tranchants à l’ELU en (kN) 

 

IV-2 Calcul des armatures longitudinales à l’ELU  

 Le ferraillage se fera à l’E.L.U avec les moments Max en travées et sur appuis. 

En travée : mkNM t .81.10max   
 

 Position de l’axe neutre : 

 

Si poutrelleladansetneutreaxelMM tab

t 'max   

 

Si ncompressiodetableladansetneutreaxelMM tab

t 'max   

 

tabM  : Le moment équilibré par la table de compression. 

Le moment équilibré par la table de compression : 

     mkN
h

dfhbM but .072,59
2

04,0
18,0102,1404,065,0

2

30

0 
















      

ncompressiodetableladansetneutreaxelMM tab

t 'max   

 

Donc nous aurons à calculer une section rectangulaire (b x h). 

392,0036,0
42,1²1865

²1081.10

²

max










bc

t

b
fdb

M
   La section est simplement 

armée                         

 

De l’abaque des armatures :   

²75.1
8,3418982.0

²1081.10
max

cm
d

M
A

s

t

st 









 

Soit : 2HA10+1HA12=2.69cm
2
 

 

Aux appuis : mkNM a .37.8max   

982.0036.0  u
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392,0151.0
42,1²1812

²1037.8

²0

max










bu

a

b
fdb

M
  

917.0151.0  u  

²45.1
8,3418917,0

²1037.8
max

cm
d

M
A

s

a

st 









 

Soit : 1HA14=1.54cm
2  

 

IV-3 Vérification à l’ELU  

 Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction 

table nervure:   (Art. A.5.3,2/BAEL91) : 

          

 On doit vérifier :    u
u

u
hdb

bbV
 






0

0

max

8.1

)(
 

 

verifiéeconditionMPaMpa uu .........................................33.31    

 Armatures transversales : (Art A.4.2.3/BAEL91) 

   ;10/;35/min 0bh  

    mm71,510;10/120;35/200min         

Soit : cmt 54.0  

²46,0
4

54,02

4

2 22

cmAt 








, Donc At = 2 6 = 0,56 cm
 2
. 

 

 

 Espacement des armatures transversales : (Art A.4.2.5/BAEL 91)  

cmcmdSt 2.16)40;9.0min(   
Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures 

transversales doit satisfaire la condition suivante : 

Mpa
hdb

bbVu
u 1

401806508.1

)120650(1078.15

8.1

)( 3

0

0

max











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      48.39
15.112)1.23.01(

4009.056.0

)3.0(

9.0

028










stu

et

t
bf

fA
S

  

cmSt 2.16)48.39;2.16min(   
On opte pour St=15cm 

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

On doit vérifier la condition suivante : 

                         
fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0  

En travée : 

228
min 41.1

40

21.0186523.0
...23.0 cm

fe

f
dbA t 




     
        

vérifiéeconditioncmcmA ...................41.169.2 22   
 

En appuis : 

228
0min 26.0

40

21.0181223.0
...23.0 cm

fe

f
dbA t 


                  

vérifiéeconditioncmcmA ...................26.054.1 22   
 

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

On doit vérifier :            uu    

              Avec  






























)(33.35,2.0min

73.0
180120

1078.15

28

3

0

max

nuisiblepeunfissuratioMPaMPa
f

MPa
db

V

b

c
u

u
u






 

                               verifiéeconditionuu .........................................   
 

 

 

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres  

            (Art. A.6.1,3 / BAEL91) 

On doit vérifier : 28

max

9.0
tsse

u
se f

Uid

V
 


 

        MPaf tsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHacierslespouravec s   

Ui  : Somme des périmètres utiles des armatures d’appui. 

nUi   
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       Mpa
Uid

Vu
se 21.2

96.431809.0

1078.15

9.0

3max








             mmUi 96.431414.3   

  vérifiéeconditionMpaMpa sese .........................15.321.2     

 Encrage des barres : (Art A.6.1, 22 / BAEL91)  

                                       
su

e

s

f
l










4
 

Avec : su contrainte d’adhérence a l’ancrage  

MPaf tssu 835.21.25.16.06.0 2

28

2
   

cmls 38.49
835.24

4004.1







       
 on prend     cmls 50  

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée 

par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet cl

est au moins égale à sl4.0 pour les aciers H.A ; Donc : cmlc 20  
 

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

 

 Appuis de rive : (Art 5.1.1, 312 / BAEL91) 

On doit vérifier  
st

u
aancrest

V
A



max

min   

2
3max

45.0
100348

1078.15
cm

V

st

u 






 

vérifiéeconditioncm
V

cmA
st

u

aancrest ..............45.069.2 2
max

2

min 
  

  limite contrainte:Avec st  
Appuis intermédiaire: (Art 5.1, 312 / BAEL91) 
Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul 

vis-à-vis de l´état ultime est inférieure à dVu9.0 , on doit prolonger les 

armatures en travée au-delà des appuis et y encrer une section d´armatures 

suffisante pour équilibrer un effort égal à :     

                                    
d

M
Vu

9.0

maxmax                                                      











mmNdV

mmNM

u .1055.21078.151809.09.0

.1037.8

63max

6

max  

 nécessaire passont  ne inférieurs armatures Les9.0 max

max  udVM  

 Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1.313/BAEL91) : 

On doit vérifier :  
b

cu
bc

f

db

V


 28

0

8.0

9.0

2
  

uM
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MPabc 62.1
1801209.0

1078.152 3





     

MPa
f

b

c 33.13
5.1

258.08.0 28 





 

vérifiéeconditionMPa
f

MPa
b

c

bc ........................33.13
8.0

62.1 28 




 

 Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire : (Art 

A.5.1, 322) 

On doit vérifier:    daavec
f

ab

V

b

cu
bc 9.0

3.1 28

0

max




  

MPa
ab

Vu

bc 81.0
1809.0120

1078.15 3

0

max





  

MPa
f

b

c 67.21
5.1

253.13.1 28 





 

                             vérifiéecondition
f

b

c

bc .......................................
3.1 28


 

 
 

 

 

IV-4 Vérification à l’ELS
 

 

1) Combinaison de charge à l ELS  

./063.565.0)5.229.5(65.0)( mlkNQGqs   

 
2) Calcul de la poutrelle du RDC 

Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs des 

moments à l’ELS, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’ELU par le 

coefficient 
u

s

q

q

 

715.0
079.7

063.5


u

s

q

q
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                                  Diagramme des moments fléchissant l’ELS en (kN.m) 

 
Diagramme des efforts tranchants à l’ELS en (kN) 

 

3) Etat limite de compression de béton : (Art A.4.5,2/BAEL91)  

En travée : 2

max 69.2.729.7 cmAmkNM t   

24.1
1812

69.2100100

0

1 





db

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de : 23.18850.024.1 111  Ket  

 Contrainte dans le béton : 

                       On doit vérifier :   bcbc    

MPafcbc 156.0 28   

MPa
dA

M

st

t

st 79.187
1069.2180850.0

10729.7
2

6

1








      MPa

K

st

bc 3.10
23.18

79.187

1




  

                                             vérifiéeconditionMPabcbc ........................1523.10    
 Contrainte dans les aciers :  

 On doit vérifier :   stst    

                             vérifiéeconditionMPaMPa stst ....................348.79.187    

En appuis : 2max 54.1.984.5 cmAmkNM a   
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713.0
1812

54.1100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de :   65.25877.0713.0 11  Ket  
 

 

 Contrainte dans le béton : 

MPa
dA

M

sa

a

sa 14.246
1054.1180877.0

10984.5
2

6

1








     

MPa
K

sa

bc 59.9
65.25

14.246

1




  

                            vérifiéeconditionMPaMPa bcbc ..................1559.9    
 

 Contrainte dans les aciers : 

                    vérifiéeconditionstsa ...................34814.246    
 

4) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91) 

Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les trois conditions suivantes : 

 

                     
00 15

,
5.22

1
,

6.3

M

M

L

h

L

h

fdb

A t

e

  

0124.0
1812

69.2

0





db

A
 

           
009.0

400

6.36.3


ef
 

           
vérifiéenoncondition

fdb

A

e

...............................
6.3

0

  

On doit calculer la flèche. 

     On doit vérifier :           f
IE

lq
f

V

s 





0

4

384

5
 

mm
L

f 7.7
500

3850

500
  

     Avec :  L  portée libre de la poutrelle.
                   mlkNqs /0635.5

 
                   vE Module de déformation différée MPafE cv 1081937003

288    

                   0I  Moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au 

centre de     

                   gravité de la section.   

                  f  Flèche admissible. 
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Position de l’axe neutre :  

cmY

Abhhhb

Adh
hh

bhh
h

hb

Y

s

ys
Y

i

ii

21.7
69.21512)420()465(

1869.2154
2

)420(
12)420(

2

4
)465(

15)()(

15
2

)(
)(

2
)(

1

000

0

0

00

0

0

1

1








































 

cmYhY 79.1212   
 

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

gravité :  

42

22
33

0

2

2

2

0
1

2

0
00

03

2

3

10

11.20603)202.13(01.215
2

4
98.6

12

4
4)1265(

3

12
)02.1398.6(

)(15
212

)(
3

)(

cmI

CYA
h

Y
h

hbb
b

YYI













































Calcul de flèche : 

mm
IE

lq
f

V

s 49.6
11.2060310819

1035.40635.5

384

5

384

5 84

0

4








  

     vérifiéeconditionmmfmmf ........................................7.749.6   

 

Conclusion  
Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du RDC seront ferraillées 

comme suit : 

Armatures longitudinales : 

 2HA10+1HA12 pour le lit inférieur. 

 1HA 14 en chapeau au niveau des appuis pour le lit supérieur. 

Armatures transversales. 

 1 étriers en  6 tous les 15cm.  
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Plan de ferraillage du plancher  

 

V Calcul du plancher des étages courants  

        V-1  calcul de la poutrelle : 

 Combinaison de charge à l ELU  

./104.665.0)5.15.129.535.1(65.0)5.135.1( mlkNQGqu   

 

22.0
29.55.1

5.1



  

mlkNM .88.9
8

6.3104.6 2

10 


  

mlkNM .43.14
8

35.4104.6 2

20 


  

mlkNM .01.11
8

8.3104.6 2

30 


  

mlkNM .57.7
8

15.3104.6 2

40 


  

 Calcul des moments sur appuis : 
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mkNMM .964.23.0 011   

  mkNMMM .215.7),(5.0max 02012   

  mkNMMM .77.5),(4.0max 03023   

  mkNMMM .505.5),(5.0max 04034   

mkNMM .271.23.0 045   
 

 

 

 

 

 Calcul des moments en travée : 

1) travée de rive 1-2 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.25.6

2

3.02.1

2
05.1)3.01(;05.1max

01

01






















 

2) travée intermédiaire 2-3  

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.88.8

2

3.01

2
05.1)3.01(;05.1max

02

02






















 

3) travée intermédiaire 3-4 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.09.6

2

3.01

2
05.1)3.01(;05.1max

03

03






















 

4) travée de rive 4-5 

 
mkNM

MM

MM
MM

t

t

ew

t

.79.4

2

3.02.1

2
05.1)3.01(;05.1max

04

04





















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 Calcul des efforts tranchants 

2

qL

L

MM
T ew

w 


                                 qLTT we    

Avec : ew TT , efforts tranchant sur appuis de gauche vers la droite respectivement  

 

 

 

 

 

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les 

différentes travées  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Diagramme des moments fléchissant à l’ELU en (kN.m) 

 

Travée 

 

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

wM  2.964 7.215 5.772 5.505 

eM  7.215 5 .772 5.505 2.271 

wT  -12.16 -12.94 -11.52 -8.58 

eT  9.81 13.61 11.67 10.64 

tM  6.25 8.88 6.09 4.79 
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Diagramme des efforts tranchants à l’ELU en (kN) 

 

 

 

V-2 Calcul des armatures longitudinales à l’ELU  
 Le ferraillage se fera à l’ELU avec les moments maximaux en travées et sur 

appuis. 

En travée : mkNM t .88.8max   
 

 Position de l’axe neutre : 

 

Si nervureladansetneutreaxelMM tab

t 'max   

 

Si ncompressiodetableladansetneutreaxelMM tab

t 'max   

 

tabM  : Le moment équilibré par la table de compression. 

Le moment équilibré par la table de compression : 

     mKN
h

dfhbM but .072,59
2

04,0
18,0102,1404,065,0

2

30

0 
















      

ncompressiodetableladansetneutreaxelMM tab

t 'max   

 

Donc nous aurons à calculer une section rectangulaire (b x h). 

392,0029,0
42,1²1865

²1088.8

²

max










bc

t

b
fdb

M
   La section est simplement 

armée                         

 

De l’abaque des armatures :  985.0029.0  u  

²43.1
8,3418985.0

²1088.8
max

cm
d

M
A

s

t

st 









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Soit : 2HA10=1 .57 cm
2 

 

Aux appuis : mkNM a .215.7max   

 

392,0130.0
42,1²1812

²10215.7

²0

max










bu

a

b
fdb

M
  

930.0130.0  b  

²23.1
8,3418930,0

²10215.7
max

cm
d

M
A

s

a

st 









 

Soit : 1HA14=1.54 cm
2  

 

V-3 Vérification à l’ELU 

Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table  

nervure 

(Art. A.5.3,2/BAEL91) : 

          On doit vérifier :    u
u

u
hdb

bbV
 






0

0

max

8.1

)(
 

MPa
hdb

bbVu

u 85.0
401806508.1

)120650(1061.13

8.1

)( 3

0

0

max










  

verifiéeconditionMPaMPa uu .........................................33.385.0  
  

Armatures transversales : (Art A.4.2.3/BAEL91) 

   ;10/;35/min 0bh  

    mm71,510;10/120;35/200min         

Soit : cmt 54.0  

²46,0
4

54,02

4

2 22

cmAt 








, Donc At = 2 6 = 0,56 cm
 2 

Espacement des armatures transversales : (Art A.4.2.5/BAEL 91)  

cmcmdSt 2.16)40;9.0min(   
Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures 

transversale doit satisfaire la condition suivante : 
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  01.39
15.112)1.23.085.0(

2359.056.0

)3.0(

9.0

028










stu

et
t

bf

fA
S

  

cmSt 2.16)01.39;2.16min(   
On opte pour St=15 cm 

 

 

 

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

On doit vérifier la condition suivante : 

                         
fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0

 

 

- En travée : 

228
min 41.1

40

21.0186523.0
...23.0 cm

fe

f
dbA t 




     
       

vérifiéeconditioncmcmA ...................41.157.1 22   

- En appuis : 

228
0min 26.0

40

21.0181223.0
...23.0 cm

fe

f
dbA t 


                  

vérifiéeconditioncmcmA ...................26.054.1 22   

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

On doit vérifier :            uu    

              Avec  






























)(33.35,2.0min

63.0
180120

1061.13

28

3

0

max

nuisiblepeunfissuratioMPaMpa
f

MPa
db

V

b

c

u

u

u






 

                               verifiéeconditionuu .........................................   
 

Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres : 

            (Art.A.6.1, 3 / BAEL91) 

On doit vérifier : 28

max

9.0
tsse

u
se f

Uid

V
 


 

        MPaf tsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHacierslespouravec s   

Ui  : Somme des périmètres utiles des armatures d’appui. 
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nUi   

       Mpa
Uid

Vu
se 91.1

96.431809.0

1061.13

9.0

3max








             mmUi 96.431414.3   

  vérifiéeconditionMpaMpa sese .........................15.391.1     

Encrage des barres : (Art A.6.1, 22 / BAEL91)  

                                       
su

e
s

f
l










4
 

MPaf tsu 835.21.25.16.06.0 2

28

2
   

cmls 38.49
835.24

4004.1







       
 on prend     cmls 50  

Les règles  BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par 

un crochet normal est assuré lorsque la portée encrée mesurée hors crochet cl est 

au moins égale à sl4.0 pour les aciers H.A ; Donc : cmlc 20  

Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

 

- Appuis de rive : (Art 5.1.1, 312 / BAEL91) 

On doit vérifier  
st

u
aancrest

V
A



max

min   

2
3max

39.0
100348

1061.13
cm

V

st

u 






 

vérifiéeconditioncm
V

cmA
st

u

aancrest ..............39.057.1 2
max

2

min 


 

- Appuis intermédiaire: (Art 5.1, 312 / BAEL91)  

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul 

vis-à-vis de  

l´état ultime uM est inférieure à dVu9.0 , on doit prolonger les armatures en travée 

au-delà des appuis et y ancrer une section d´armatures suffisante pour équilibrer 

un effort égal à :   

                                 
d

M
Vu

9.0

maxmax   











mmNdV

mmNM

u .102.21061.131809.09.0

.10215.7

63max

6

max  

 nécessaire passont  neinférieurs armatures Les9.0 max

max  udVM  
Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1.313/BAEL91) : 

On doit vérifier :  
b

cu
bc

f

db

V


 28

0

8.0

9.0

2
  
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MPabc 39.1
1801209.0

1061.132 3





     

MPa
f

b

c 33.13
5.1

258.08.0 28 



  

vérifiéeconditionMPa
f

Mpa
b

c

bc ........................33.13
8.0

39.1 28 




 

Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire : (Art A.5.1, 

322) 

On doit vérifier:    daavec
f

ab

V

b

cu
bc 9.0

3.1 28

0

max




  

 

MPa
ab

Vu

bc 7.0
1809.0120

1061.13 3

0

max







 

MPa
f

b

c 67.21
5.1

253.13.1 28 





 

                            vérifiéecondition
f

b

c

bc .......................................
3.1 28


 

 
 

V-4 Vérification à l’ELS
 

 

1) Combinaison de charge à l’ELS  

./413.465.0)5.129.5(65.0)( mlkNQGqs   
 

 
 

2) Calcul de la poutrelle des étages courants 

Lorsque la charge est la même sur toutes les travées, pour obtenir les valeurs 

des moments à l’ELS, il suffit de multiplier les résultats de calcul à l’ELU par 

le coefficient 
u

s

q

q
 

72.0
104.6

413.4


u

s

q

q
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Diagramme des moments fléchissant à l’ELS en (kN.m) 

 
Diagramme des efforts tranchants à l’ELS  en (kN) 

 

3) Etat limite de compression de béton : (Art A.4.5,2/BAEL91)  

- En travée : 2

max 57.1.39.6 cmAmkNM t   

72.0
1812

57.1100100

0

1 





db

A


 
De l’abaque en tire les valeurs de : 32.25876.072.0 111  Ket  
Contrainte dans le béton : 

                       On doit vérifier :   bcbc    

MPafcbc 156.0 28   

MPa
dA

M

st

t

st 12.258
1057.1180876.0

1039.6
2

6

1








     MPa

K

st

bc 19.10
32.25

12.258

1




  

                                             vérifiéeconditionMPabcbc ........................1519.10    
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Contrainte dans les aciers : 

 On doit vérifier :   stst    

                             vérifiéeconditionstst ....................34812.258    

- En appuis : 2max 54.1.19.5 cmAmkNM a   

713.0
1812

54.1100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de :   65.25877.0713.0 11  Ket  

Contrainte dans le béton : 

MPa
dA

M

sa

a

sa 49.213
1054.1180877.0

1019.5
2

6

1








 MPa

K

sa

bc 32.8
65.25

49.213

1




  

 

                            vérifiéeconditionMpaMPa bcbc ..................1532.8    

Contrainte dans les aciers : 

                    vérifiéeconditionMPaMPa stsa ..................34849.213    
 

4) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91) : 

 
Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les trois conditions suivantes : 

                     
00 15

,
6.3

,
5.22

1

M

M

L

h

fdb

A

L

h t

e

  

 

 La 1
ère

 condition est vérifiée, car nous avons au départ calculé h en utilisant cette 

formule   

 

Vérifions la 2
eme

 condition : 

vérifiéecondition

f

db

A

e

...............................

009.0
400

6.36.3

007.0
1812

57.1

0




















 
 

Vérifions la 3
ème

 condition :

 
vérifiéecondition

M

M

L

h t ....................041.0
43.1015

39.6

15
051.0

385

20

0




  

 

Conclusion  
Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles des étages courants  seront 

ferraillées comme suit : 
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Armatures longitudinales : 

 2HA10 pour le lit inférieur. 

 1HA 14 en chapeau au niveau des appuis pour le lit supérieur. 

Armatures transversales. 

 1 étriers en 6 tous les 15cm 

 
                                  Plan de ferraillage des planchers d’étages courants   
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                                               B-Calcul du balcon 

 

Pour le cas de notre structure, les balcons qui sont en dalle pleine, ils sont 

encastrés au niveau des poutres de rive.   

Le prédimensionnement de l’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la 

formule suivante :   
   10

L
ep 

             
Avec  L : largeur du balcon 

cm15=e :doncsoit      14
10

140

10
pcm

L
ep 

  
Le Schéma statique de la  console est donné sur la figure suivante : 

 
Figure 1 : Schéma statique de la console 

 

G : Charge permanente calculé au chapitre II:(  Gdalle=5.63 kN/ml,   Gmur=7.46 

kN/ml) 

Q : Surcharge d’exploitation de la dalle donnée par le DTR (BC 22): Q= 3.5 

kN/ml 

 

 Calcul à l’état limite ultime: 

  
     mlkNQGGq murdallu /92.225.35.146.763.535.15.135.1    

   
 

Le moment total est :
  

mkNMu .78.25  ; Le signe (-) veut dire que la fibre 

supérieure est tendue.
  L’effort  tranchant :      kNQGV dalleu 27.195.15.135.1   

 I Ferraillage : 
      Il consiste à l'étude d'une section rectangulaire soumise à la flexion simple. 

 

 

 

1)  Armature principale  

 107.0
42.113100

1078.25
2

2

2







bu

u
u

fbd

M
  

)(sec392.0107.0 SSAarméesimplementtionsuu    

mkN
lq

M u
u .78.25

2

5.192.22

2

22








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De l’abaque des armatures :  943.0107.0  u
 

D’où : 2
2

04.6
8.3413943.0

1078.25
cmAst 




  

Soit       7HA12=7.92cm
2 
      avec un espacement cmSt 15  

 

2) Armature de répartition  

298.1
4

92.7

4
cm

A
Ar  soit   4HA8=2.01 cm2 

  avec un espacement cmSt 25  

 Soit: 6HA8 pour  1.5m de largeur. 

 
Figure 2: Schéma de ferraillage du balcon  

 

II Vérifications à l’ELU  

1)  Espacement des armatures  

        L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas 

dépasser les valeurs suivantes : 

Armatures principales : 
  cmhSt 3333,3min15 

 
2) Armatures de répartition 

  cmhStravéeEn t 4545,4min25   
 

 

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

On doit vérifier : 

                                    fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0

 
2

min 57.1
40

21.01310023.0
cmA 




     
 

                      vérifiéeconditioncmAcmAadopté ...................57.117.2 2

min

2   
 

4) Contrainte de cisaillement (Art A.5.1, 1/ BAEL91) 
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On doit vérifier :            uu    

              Avec  






























)(5.24,
15.0

min

148.0
1301000

1027.19

28

3

ableprejeudicinfissuratioMPaMpaf

MPa
bd

V

c

b

u

u

u






 

                               verifiéeconditionuu .........................................    

Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, les armatures transversales 

ne sont pas nécessaires. 

 

5) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres 

(Art.A.6.1,3 / BAEL91) 

 

On doit vérifier: 28
9.0

tsse
u

se f
Uid

V
 


 

                 

mmUbarredenombreUiDiamétreU ii 76.2631214.37    

        MPaf tsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHlesacierspouravec s   

       MPa
Uid

Vu
se 624.0

76.2631309.0

1027.19

9.0

3








              

  vérifiéeconditionMPaMpa sese .........................15.3624.0     

 

 

 

6) Encrage des barres (Art A.6.1,22 / BAEL91)  

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de 

traction ou de compression demandée à la barre puisse être mobilisé. 

                                       
su

e
s

f
l










4
 

 

MPaftsu 835.21.25.16.06.0 2

28

2
   

cmls 33.42
835.24

4002.1







       
 on prend     ls=45 cm   

Comme ls dépasse l’épaisseur de la poutre, les  armatures doivent comportées des 

crochets. 

La longueur de scellement mesurée hors crochet (lc   )   est : cmls 184.0   

     Donc: cmlc 18  
III Vérifications à l’ELS 

Dalle: mlkNqs /13.9)5.363.5(   

Murs: mlkNg s /46.7)46.7(   
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Calcul de moment  

mkNlg
lq

MMM s
s

gsqss .46.215.146.7
2

5.113.9

2

22







  

1) Etat limite de compression de béton : (Art A.4.5,2/BAEL91)  

Contrainte dans le béton : on doit vérifier :   bcbc    

MPafcbc 156.0 28   

y
I

M s
bc 

 
 

Axe neutre : 

    cmyyyydnAcynA
y

by stsc 368.407.160495.148500
2

11111
1

1 







 

Inertie : 

   

    422
3

2

1

2

1

3

1

84.13372368.41392.7152368.401.215
3

368.4100

3

cm

ydnAcynA
by

I stsc








 


















 
 

vériféeConditionMPay
I

M
bc

s

bc .........1501.710368.4
84.13372

46.21 3    

2) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)  

Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les trois conditions suivantes : 

                     
e

s

fbd

A

M

M

L

h

L

h 2.4
,

10
,

10

1

0

  

 

vérifiéeCondition
L

h
...........................................................100.0

10

1
107.0

140

15


 

vérifiéeCondition
M

M

L

h s ....................................1.0
46.2110

46.21

10
107.0

140

15

0






 

vérifiéeCondition
fbd

A

e

......................................01.0
400

2.42.4
006.0

13100

92.7



  

                                      Il n’y a donc pas lieu de vérifier la flèche. 

 

 

 

 

 

  

 

 

C) Calcul de la dalle de la salle machine 



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

 

 

La dalle de la salle machine repose sur 4 appuis, elle est calculer sous une charge 

uniformément répartie et une charge localisé. 

I. La surface de passage de l’ascenseur 
S = 1.8x1.9 = 3.42 m

2
    la dalle de la salle machine est  appuyée sur ses 4 cotés. 

 Charges nominales et le poids total 

Les Constructeurs précisent pour chacun de leur appareil une charge nominale 

pour un nombre de personnes, pour laquelle ils garantissent un fonctionnement 

normal. 

 Vitesse d’entraînement, V = 1 m / s 

 la charge totale transmise par le système de levage et la cabine chargée est 

de  

P=9 tonnes  

 Epaisseur de la dalle  

cm
l

H x 6
30

180

30
0 

 
 

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA99 version 

2003, donc on prend une épaisseur de 15 cm. 

 Calcul des sollicitations  

94.0
9.1

8.1


y

x

l

l


 

.14.0 sensdeuxlesdanstravailledallela
l

l

y

x 

 
La dalle est soumise aux charges suivantes : 

 Charges localisées sur un rectangle concentrique de la dalle. 

 Charges uniformément réparties sur toute la surface de la dalle. 

I.1 Etude de la dalle sous charges localisée 

 

 

 

 

 

  









)(

)(

12

21

MMpM

MMpM

y

x




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Avec :   le coefficient de poisson à  








2.0'

0'





ELSl

ELUl
 

M1 ,M2 : coefficient à déterminer à partir des abaques de PIGEAUD suivant :

.
YX l

V
et

l

U

 

00 2 heUU  

 
00 2 heVV  

 










00

00

2

2
1

heVV

heUU
arméebetondecasledans 

 
Avec : h0 c’est l’épaisseur de la dalle 

e : épaisseur de revêtement (e=0) pas de revêtement  

U0=V0=0.8m (U0xV0 zone dans laquelle q est concentrée) 





0.95m=0.15+2x0+0.8=V

              0.95m=0.15+2x0+0.8=U

      



















5.05.0
190

95

6.05.052.0
180

95

yy

xx

l

V

l

V

l

U

l

U

















073.0,089.05.06.0

08.0,1.05.05.0

21

21

MM
l

V

l

U

MM
l

V

l

U

YX

Yx

 

Après interpolation on aura :    M1=0.097         ,            M2=0.076 

 Calcul  à l’ELU :
 
 















mkNM

mkNM

kNP

y

x

u

.23.9)097.00076.0(5.121

.78.11)076.00097.0(5.121

5.1219035.1

1

1

 

 Calcul  à l’ELS :    















mkNM

mkNM

kNp

Sy

sx

u

.58.8)097.02.0076.0(90

.9.10)076.02.0097.0(90

90

1

1  

 

I.2 Sous charge uniformément repartie  

 Etat limite ultime (ELU) : 0  

864.0,0419.094.0  YX 

 22 /1/75.315.025 mkNQetmkNxG 

 mkNQGqu .56.615.175.335.15.135.1 

 

0

2.0
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







mkNMM

mkNlqM

XYY

xXX

.769.089.0864.0.

.89.0)8.1(56.60419.0..

2

22

2





 
 Etat limite de service (ELS) : 2.0  

906.0,0491.094.0  YX   

mkNQGqu /75.4175.3   











mkNMM

mkNlqM

XYSY

xXSX

.684.0755.0906.0.

.755.0)8.1(75.40491.0..

2

22

2




 

I.3 Superposition des moments  

 ELU  









mkNMMM

mkNMMM

YYUY

XXUX

.10769.023.9

.67.1289.078.11

21

21

 

 ELS  









mkNMMM

mkNMMM

SYSYSY

SXSXSX

.26.9684.058.8

.65.11755.09.10

21

21

 

 Correction des moments  

-Pour tenir compte du semi encastrement de la dalle, on réduit les moments 
calculés (sur appuis et en travée). 

 

 
 

 En travée  











mkNMM

mkNMM

UY

t

y

UX

t

x

.5.81085.085.0

.79.1067.1285.085.0

 

 En appuis  

mkNMM UY

a

x .33.667.125.05.0   
 

II Calcul  des armatures  

II.1 Armature // à X-X  

 En travée : 
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-On considère  une bande de 1m de largeur tel que : b=100 cm   ,  d=h-c=15-

2=13 cm. 

SSA
fdb

M

bu

t

X
b 




 392.0044.0

2.14)13(100

1079.10

.. 2

3

2
  

        978.0,044.0  b  

         
2

3

43.2
34813978.0

1079.10

..
cm

d

M
A

st

t

X
t 






  

cmSespacementunaveccmAHA tt 2065.5125 2   

 En appuis : 

SSA
xx

x

fdb

M

bu

a

X
b  392.0026.0

2.14)13(100

1033.6

.. 2

3

2
  

987.0,026.0  b  

2
3

41.1
348.13.987.0

1033.6

..
cm

x

d

M
A

st

a

X
a 


 

cmSespacementunaveccmAHA ta 2092.3105 2   
).( yxyx llprochesontletllongueurlescarYYetXXdanseferraillagmèmeleprendOn 

 

III Vérification a l’ELU  

 Espacements des armatures  

La fissuration est non préjudiciable. L’espacement entre les armatures doit 

satisfaire les conditions suivantes : 

 

 

 Direction principale  

St ≤ min {2.h;25 cm}. 

St = 20cm<min {30 cm, 25 cm} …...........................condition vérifiée 

 

 Direction secondaire  

St ≤ min {3.h;33cm}. 

St = 20cm<min {45cm, 33cm} …...........................condition vérifiée 

 

 Condition de non fragilité : (Art B.7.4 BAEL.91 modifié 99) 

 Armatures inférieures (suivant X-X)  

 

 

 

 

              .en travéeacier d' minimaletaux :X  

 4000008.0
2

3

00 fepouravec
l

l

y

x

X 



 
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                armature.d' minimalesection :minA             

              béton de talesection to:S  

.2.165.5

2.1100150008.0

22

2

min
min

vérifiéeconditioncmcmA

cmSA
S

A

t 

 

 
 

 Armatures inférieures (suivant Y - Y) : 

vérifiéeconditioncmcmA

cmA

t

Y

Y







22

2

min

0

2.192.3

2.1100150008.0

Y-Y sens le dansacier d' minimaltaux :



 

Donc la condition de non fragilité est vérifiée dans les deux sens. 

 Diamètre minimale des barres :(Art A.7.21.BAEL91) : 

vérifiéeconditionmmmm

alelongitudinarmaturedesdiamètre

mm
h





1512

.:

15
10

150

10

max

max







 

 
 

 Poinçonnement :(Art A.5.2.42/BAEL91modifiée) : 

                      
b

Cj

C

f
hUQu


..045.0       

 

Avec : Qu : la charge de calcule à l’ELU 

           Uc  : Périmètre de contour de la surface sur laquelle agit la charge au 

niveau du feuillet moyen  

            h  : Epaisseur totale de la dalle   

vérifiéeconditionkNQu

kNQu

kNQ

mVUC












5.4275.121

5.121

5.427
5.1

1025
15.08.3045.0

8.3)95.095.0(2)(2

3



 

Donc les armatures transversales sont inutiles. 

 Vérification de la contrainte tangentielle  

       On doit vérifier : 


b

cju
u

f

db

T


 07.0

.

max 
 

 Au milieu de U  



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

 

kNT

kNGavecP
VU

P
T

u

u

63.42
95.095.02

5.121

5.12135.1
2











 

 Au milieu de V : 

.167.133.0

167.1
5.1

25
07.007.0

33.0
1301000

1063.42

.

63.42
95.03

5.121

3

28

3max

vérifiéeconditionMPaMPa

MPa
f

MPa
db

Tu

kN
U

P
T

uu

b

c

u

u

u























 
IV Vérification à l’ELS 

 

On a: Mxs=11.65 kN.m 

          MYS=9.26 kN.m 

 correction des moments  

 

 En travée : 











mkNM

mkNM

t

ys

t

xs

.87.726.985.0

.9.965.1185.0

 
 aux appuis  











mkNM

mkNM

a

ys

a

xs

.825.565.115.0

.825.565.115.0
 

 Etat limite de fissuration  
 

La fissuration est peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 

 Etat limite de compression du béton  

Pour réalise que la contrainte de béton Mpafcbcbc 156.0 28     

db

A

Ad

M

K

a

a

s
S

S
bc

.

.100
,

..
, 1

1

 






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Zone sens MS 

(kN.m) 
1  K 

1  S  )(Mpabc  observation 

appuis lx 5.825 0.1 79.3 0.947 335.57 4.23 vérifiée 

ly 5.825 0.1 79.3 0.947 335.57 4.23 vérifiée 

travée lx 9.9 0.13 68.33 0.940 482.23 7.05 vérifiée 

ly 7.87 0.13 68.33 0.940 213.6 3.12 vérifiée 

 

 

 Vérification de la flèche  

On doit vérifier :        
e

x

x

x

x

t

fdb

A

M

M

l

h 2

.20
  

 

.........

005.0
400

2
0043.0

10013

65.5

05.0
79.1020

79.10
083.0

180

15

vérifiéecondition


















 

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

 

 

Conclusion : 
Le ferraillage de la dalle de la salle machine sera comme suit : 

 

 En travée : 

5HA12 (sens x-x), St=20 cm 

5HA12 (sens y-y), St=20 cm 

 

 En appuis : 

5HA10 (sens x-x), St=20 cm 

5HA10 (sens y-y), St=20 cm 
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Calcul des murs en béton armée : 
Les murs de la salle machine seront réalisés en béton armée, ferrailler selon le 

BAEL91 (Art A.8.1 ,21) avec le ferraillage minimum 

On admet que la section est entièrement comprimée : 

Armature verticale minimales 
 













%5%2.0

²4

min

min

B

A

cmA

 

  

Avec : L=1.9 m    ,  e=0.15 m    ,  B=0.2285 cm² 

Soit  ²6min cmA   

        %521.0100
285.0

106
%2.0

4







 

 

On prend 6HA12  (A=6.78 cm²) 

 

Armature horizontales  

D’après BAEL 91 : ²69.1
4

78.6

4
cm

A
A v

h   

D’après le RPA modifiée 2003 : ²27.4
100

10285.015.0
%15.0

4

cmBAh 





 

On prend 4HA12  avec un espacement de 10 cm  

 

Armature transversale  
Soit 4 épingles de HA8   
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D) Calcul des escaliers 

I Introduction  

Un escalier est une suite de plans horizontaux disposés en gradins, afin de 

permettre de se déplacer à pied d’un niveau à un autre .La montée et la descente 

doivent se faire aussi aisément que possible et sans danger. Sur la figure on donne 

un schéma descriptif d’un escalier  

       

 
Figure 1 : Vue en plan de l’escalier 

 
 L’escalier de notre immeuble est conçu en béton armé coulé sur place. Ils a trois 

volées. Comme nous avons deux hauteurs différentes : 4.08 m pour le RDC et 

sous sols et 3.06 m pour l’étage courant. Normalement on a à calculer deux 

types d’escaliers, dans cette étude on se limitera à calculer le cas le plus 

défavorable là ou il ya la plus grande hauteur c'est-à-dire celles du RDC et le 

sous sols, puis on généralisera pour le deuxième. 

II. Pré dimensionnement des escaliers 

Le dimensionnement de la marche et de contremarche se fait par la relation de 

BLONDEL, h et g doivent satisfaire la formule suivante :   60 cm ≤ g+2h ≤ 66 

cm 
On a : 16 cm < h < 18 cm        On opte pour une hauteur des marches  h=17 cm                      

On aura : 26cm ≤  g ≤ 32 cm          On prend le giron   g=30 cm                          

II.1-Calcul du nombre de marches et de contre marches  

    Soit « n » le nombre de contre marches et « m » le nombre de marches  (
1 nm ) 

H=408 cm   ;   h=17 cm ;       donc :  24
17

408

h

H
n

  
n=24 marches 
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Les 24 marches sont à répartir comme suit : 

Volées 1et 3 : marchesm 61   

Volée2 : marchesm 92   

   II.2-Etude des paillasses 1 et 3  

 
 

II.2.1-Dimensionnement de la paillasse : selon les conditions de flèche, la 

paillasse prend une épaisseur comprise dans l’intervalle suivant 

                                  
2030

L
e

L
p                                 

cos

2
11

L
LLLL V                 

 

                                  42.38793.0
150

119

2

 
L

H
tg                                                                                   

Avec  L : longueur totale entre nus d’appuis.           LV : longueur réelle de la 

volée                                                           

cmL 45.441
42.38cos

150
258                                                                                                                       

Donc   
20

45.441

30

45.441
pe          07.2271.14  pe  

        On opte pour une paillasse d’une épaisseur ep=20 cm 

 

II.2.2-Détermination des charges et surcharges        
Le calcul de l’escalier se fait en flexion simple pour une bande d’1 m linéaire  

a) La volée : 

 Poids de la paillasse : mkN
e

G
p

p /38.61
42.38cos

2.0
251

cos



  

 Poids de la marche : mkN
h

Gm /125.21
2

17.0
251

2
   

 Poids des revêtements : - Carrelage : mkN /44.0  

                                                   -Mortier de pose : mkN /44.002.022   

                                                   - Enduit ciment : mkN /15.0015.010   

                                                   -Lit de sable : mkN /36.002.018   
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                                                    -Poids de garde corps : mkN /2.0  

mlkNGv /76.9  

b) Le palier : 

 

 Carrelage : mkN /44.0  

 Mortier de pose : mkN /44.002.022   

 Lit de sable : mkN /36.002.018   

 Poids de la palliasse : mkN /52.025   

 Enduit ciment : mkN /15.0015.010   

mlkNGp /39.6  

La surcharge d’exploitation est donné par le DTR2.2, elle est la même pour la 

volée et le palier ; Q = 2,5 kN / m 

 

III.2.3-Etude à l’ELU  

 

Le palier : mlkNq p

u /37.12)5.25.139.635.1(   
La volée : mlkNqv

u /926.16)5.25.176.935.1(                            

                                           

 Calcul des efforts internes  

Pour déterminer les efforts internes dans la volée et le palier, on fera référence à 

la méthode de la résistance des matériaux en prenant l’ensemble (volée + palier) 

comme une poutre isostatique partiellement encastrée aux extrémités. 

 
 

 Réactions d’appuis : 

 

kNRRF BAy 29.5758.237.125.192.160/   

075.0)5.192.16(79.2)58.237.12(08.40/  BA RM  

 









kNR

kNR

B

A

49.26

8.30

 
 

              1
er

 tronçon : 5.10  x  










kNTx

kNTx
xxT

42.55.1

8.300
92.168.30)(
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








mkNMx

mkNMxx
xxM

.16.275.1

.00

2
92.168.30)(

2

 

              

    2
eme

 tronçon : 58.20  x  










kNTx

kNTx
xxT

42.558.2

49.260
49.2637.12)(  

 










mkNMx

mkNMxx
xxM

.17.2758.2

.00

2
37.1249.26)(

2

 
Voici le tableau qui résume tous les résultats obtenus :  

 

Tronçons X(m) TY(kN) MY(kN.m) 

5.10  x  
0 30.8 0 

1.5 5.42 27.17 

58.20  x  
0 -26.49 0 

2.58 5.42 27.17 

 

 

Calcul du moment maximal (Mmax)  

mkNMoud

xx
dx

xdM

.03.28'

82.1092.168.300
)(

max 


 

 

Remarque : 

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on opte pour une 

correction à l’aide de coefficients réducteurs pour le moment au niveau des 

appuis et en travées 

 Aux appuis : -0.3 mkNM .409.803.283.0max   

 En travées : 0.85 mkNM .82.2303.2885.0max   

  

Diagramme des efforts interne 



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

 

 
 

Diagramme efforts tranchants 

 

              

 

Diagramme moment fléchissant 

 

Diagramme corrigé moment fléchissant 
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II.2.4-Calcul des armatures  

1)-En travées : 
Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur soumise à la flexion simple et 

d’une épaisseur  de 20 cm 

 cmmb 1001   

 cmc 2'  

 cmced p 18220'   

 mkNM t .82.23max   

Calcul des armatures fictives 

051.0
42.118100

1082.23
2

2

2

max 





bu

t

u
fbd

M
  

arméesimplementtionsuu sec392.0051.0    

De l’abaque des armatures :  9735.0051.0  u  

D’où : 2
2

91.3
8.34189735.0

1082.23
cmAst 




  

On opte pour      4HA12=4.52cm
2 
      avec un espacement cmSt 25  

 

Armature de répartition  

213.1
4

52.4

4
cm

A
Ar  On opte pour   4HA8=2.01cm2 

  avec un espacement 

cmSt 25
 

  
2)-Aux appuis :

 

mkNM a .409.8
max

  

Calcul des armatures fictives 

018.0
42.118100

10409.8
2

2

2

max 





bu

a

b
fbd

M
  

arméesimplementtionslb sec392.0018.0    

De l’abaque des armatures :  991.0018.0  b  

D’où : 2
2

35.1
8.3418991.0

10409.8
cmAst 




  

 On adopte pour :     4HA10=3.14 cm
2
                 avec un espacement cmSt 25   

 

Armature de répartition  

2785.0
4

14.3

4
cm

A
Ar 
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On optera pour :   4HA8=2.01cm
2
   avec un espacement cmSt 25  

  3)-Vérifications à ELU  

3.1) Espacement des armatures : 

L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas dépasser les 

valeurs suivantes : 

Armatures principales : 

    
 

 
vérifiéecondition

cmhSappuisEn

cmhStravéeEn

t

t
..................

3333,3min25

3333,3min20








 

Armatures de répartition : 

 

 
vérifiéecondition

cmhSappuisEn

cmhStravéeEn

t

t
..................

4545,4min25

4545,4min25








  

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

On doit vérifier la condition suivante : 

                         
fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0  

2

min 17.2
40

21.01810023.0
cmA 




     
 

                      vérifiéeconditioncmcmA ...................17.252.4 22   
3.3) Contrainte de cisaillement :(Art A.5.1, 1/ BAEL91) 

On doit vérifier :            uu    

              Avec  






























)(33.35,
2.0

min

171.0
1801000

108.30

28

3max

nuisiblepeunfissuratioMPaMpaf

MPa
bd

V

c

b

u

u

u






 

                               verifiéeconditionuu .........................................    

Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, les armatures transversales 

ne sont pas nécessaires. 

 

 

3.4) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres : 
(Art.A.6.1,3 / BAEL91) 

On doit vérifier : 28

max

9.0
tsse

u
se f

Uid

V
 


 

                  

        MPaf tsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHacierslespouravec s   



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

 

       MPa
Uid

Vu

se 26.1
72.1501809.0

108.30

9.0

3max








             

mmUi 72.1501214.34   

  vérifiéeconditionMPaMpa sese .........................15.326.1     

3.5)  Encrage des barres : (Art A.6.1,22 / BAEL91)  

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de 

traction ou de compression demandée à la barre puisse être mobilisé. 

                                       
su

e
s

f
l










4
 

 

MPaf tsu 835.21.25.16.06.0 2

28

2
   

cmls 33.42
835.24

4002.1







       
 on prend     ls=45 cm   

Comme ls dépasse l’épaisseur de la poutre, les  armatures doivent comportées des 

crochets. 

La longueur de scellement mesurée hors crochet (lc)   est : cmls 184.0   

     Donc : cmlc 18  

3.6)  Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1.313/BAEL91) : 

 

On doit vérifier :  
b

cu
bc

f

bd

V


 288.0

9.0

2
  

MPabc 38.0
18010009.0

108.302 3





     

 

MPa
f

b

c 33.13
5.1

258.08.0 28 





 

vérifiéeconditionMPa
f

MPa
b

c

bc ........................33.13
8.0

38.0 28 




 

 

3.7) Influence de l’effort tranchant sur les armatures (Art 

A.5.1.313/BAEL91) : 

On doit vérifier  
st

u
aancrest

V
A



max

min   

MPa
f

s

e

st 348


  

2
3max

88.0
100348

108.30
cm

V

st

u 






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vérifiéeconditioncm
V

cmA
st

u

aancrest ..............88.052.4 2
max

2

min 
  

4) Vérifications à ELS 

4.1) Combinaison de charges :           

Le palier mlkNq p

s /89.8)5.239.6(   

La volée : mlkNqv

s /26.12)5.276.9(   

 

 
4.2) Calcul des efforts internes :      
 

 Résultats  des efforts tranchants et des moments : 

 

Tronçons X(m) TY(kn) 
MY 

(kn.m) 

5.10  x  
0 22.26 0 

1.5 3.87 19.59 

58.20  x  
0 -19.06 0 

2.58 3.87 19.58 

  

  Calcul du moment maximal (Mmax)  

mkNMoud

xx
dx

xdM

.21.20'

81.1026.1226.220
)(

max 


 

 

Donc : 

 Aux appuis : mkNM .063.621.203.0max   

 En travées : mkNM .17.1721.2085.0max   

 

Diagramme des efforts interne  
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Diagramme des  efforts tranchants 

 

 

 
Diagramme des  moments fléchissant 

 

 
Diagramme corrigé des  moments fléchissant 

 

4.3) Etat limite de compression de béton  (Art A.4.5,2/BAEL91)  

- En travée : 252.4.17.17 cmAmkNM t   

251.0
18100

52.4100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de : 50.47920.0251.0 111  Ket  
Contrainte dans le béton : 
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                       On doit vérifier :   bcbc    

MPafcbc 156.0 28   

MPa
dA

M

st

t

st 40.230
1052.4180920.0

1017.17
2

6

1








      MPa

K

st

bc 85.4
50.47

4.230

1




  

                                             

vérifiéeconditionMPaMPa bcbc ........................15.85.4    

Contrainte dans les aciers : 

 On doit vérifier :   stst    

                             vérifiéeconditionMPaMPa stst .....................348.4.230    

- En appuis : 214.3.06.6 cmAmkNM a   

174.0
18100

14.3100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de :   53.58932.0174.0 11  Ket  

Contrainte dans le béton  

MPa
dA

M

sa

a

sa 09.115
1014.3180932.0

10063.6
2

6

1








    

MPa
K

sa

bc 956.1
53.58

09.115

1




  

 

                            vérifiéeconditionMPaMPa bcbc ..................15956.1    

 

Contrainte dans les aciers 

                    vérifiéeconditionMPaMPa stsa ...................34809.115    
 

 

 

4.4) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)  

Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les trois conditions suivantes : 

 

                     
e

t

fbd

A

M

M

L

h

L

h 2.4
,

10
,

16

1

0



 
 

Vérifions la 1
ère

 condition : 

06.0
16

1
049.0

408

20


L

h

 
La condition  n’est pas vérifiée on doit calculer la flèche. 

     On doit vérifier :           f
IE

lq
f

V

s 



0

4max

384

5
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mm
L

f 16.8
500

4080

500


 
      mlkNqqq

v
s

p

ss /26.1226.12;89.8max;max
max


 

 vE Module de déformation différée MPafE cv 1081937003
28   

 
0I  Moment d’inertie total de la section homogénéisée par rapport au CDG de la 

section                                   f  La flèche admissible
  

1V  Position de l’axe neutre 

 

Aire de la section homogénéisée : 

               
2

0

0

8.206752.41520100

15

cmB

AbhB




 

Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx :                                               

3
2

'

2

'

4.212201852.415
2

20100
/

15
2

/

cmS

dA
hb

S

xx

xx











 

 

Position du centre de gravité : 

 

cmVVhV

cmV
B

S
V xx

74.926.1020

26.10
8.2067

4.21220

212

1

0

'
1





 
Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport           

4233

0

2

2

3

2

3

10

6.70863)274.9(52.415
3

100
)74.926.10(

)(15
3

)(

cmI

CVA
b

VVI





  

Calcul de flèche et vérification  

mm
IE

lq
f

V

s 76.5
6.7086310819

1008.426.12

384

5

384

5 74

0

max 4








  

     vérifiéeconditionmmfmmf ........................................16.876.5   
 

 

 

 

II.3) Etude de la paillasse 2 
On reproduit les mêmes étapes que le paragraphe II.2 du présent chapitre  
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II.3.1) Dimensionnement de la paillasse  
Le dimensionnement se fera comme la 1

er 
paillasse :                                                                 

3
2

131
cos

L
L

LLLLL V 


      ;      99.388.0
210

170

2

 
L

H
tg                                                                                                                                             

cmL 550140
99.38cos

210
140     

 

Donc   ................................................
20

550

30

550
 pe cmecm p 5.2733.18   

 On opte pour une paillasse d’épaisseur ep=22cm 

II.3.2) Détermination des charges et surcharges  

 

 Volée 

                
)( enduitrevétementGGGG paillassemarcheV 

mlkNG
he

V

p
/79.10..................14.1059.1

2

17.0
25

99.38cos

22.0
2559.11

2
1

cos
 




 

 Le palier  
                  

  )( enduitrevétementGGG paillassep 
 

      mlkNGG Pp /39.6......................39.639.12.025   

                                                                                                                                                                                     

II.3.3) Etude à l’ELU  

Le palier : mlkNq p

u /37.12)5.25.139.635.1(   

La volée : mlkNqv

u /31.18)5.25.179.1035.1(   

 

 

 
 

Réactions d’appuis  
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    kNRRF BAy 08.731.231.1824.137.120/   

  07.04.137.1245.2)1.231.18(2.4)4.137.12(9.40'/  BA RM  

 









kNR

kNR

B

A

54.36

54.36

 
 

Calcul des efforts internes  
               1

er 
tronçon :     0<x<1.4 :   

 










kNTx

kNTx
xxT

22.194.1

54.360
37.1254.36)(  

 










mkNMx

mkNMxx
xxM

.03.394.1

.00

2
37.1254.36)(

2

 
 

   2
eme

 tronçon 5.34.1  x  

 









kNTx

kNTx
xxxT

22.195.3

22.194.1
4.131.184.137.1254.36)(  

  






 











2

4.1
4.131.18

2

4.1
4.137.1254.36)(

x
xxxxM










mkNMx

mkNMx

.03.395.3

.03.394.1

 
 

           3
eme

 tronçon 4.10  x  










kNTx

kNTx
xxT

22.194.1

54.360
54.3637.12)(  










mkNMx

mkNMx
x

x
xM

.03.394.1

.00
54.36

2
37.12)(

2

 

 

 
Résultats des efforts tranchants et des moments : 

 

 

 

 

 

 

Tronçons X(m) TY(kN) MY(kN.m) 

4.10  x  
0 36.54 0 

1.4 19.22 39.03 
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5.34.1  x  
1.4 19.22 39.03 

3.5 -19.22 39.03 

4.10  x  
0 -36.54 0 

1.4 -19.22 39.03 

 

Calcul de moment maximal  

0
)(


dx

xdM
 

L moment maximal se trouve a mis travée m
l

x 45.2
2
  

D’où : mknM .12.49max   

Donc : 

 Aux appuis : mkNM .73.1412.493.0max   

 En travées : mkNM .75.4112.4985.0max   

 

 

Diagramme des efforts internes 

 

 
Diagramme effort tranchant 
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Diagramme moment fléchissant 

 

 
Diagramme corrigé moment fléchissant 

 

II.3.4) Calcul des armatures 

1) Ferraillage en travées  

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur soumise à la flexion simple : 

 cmmb 1001   

 cmc 2'  

 cmced p 20222'   

 mkNM t .75.41max   

 

a)Calcul des armatures fictives 
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073.0
42.120100

1075.41
2

2

2

max 





bu

t

u
fbd

M
  

 
arméesimplementtionslu sec392.0073.0    

De l’abaque des armatures :  073.0u  962.0  

D’où : 2
2

23.6
8.3420962.0

1075.41
cmAst 




  

              On opte pour:    7HA14=10.77cm
2
        avec un espacement cmSt 15  

 

b) Armature de répartition  

269.2
4

77.10

4
cm

A
Ar 

               

                
On opte pour : 4HA10=3.14 cm

2
     avec un espacement cmSt 25  

2) Ferraillage aux appuis  

mkNM a .73.14
max


 

a) Calcul des armatures fictives 

025.0
42.120100

1073.14
2

2

2

max 





bu

a

b
fbd

M
  

arméesimplementtionslb sec392.0025.0    

De l’abaque des armatures :  987.0025.0  b  

D’où : 2
2

14.2
8.3420987.0

1073.14
cmAst 




  

 On opte pour         4HA10  =3.14 cm
2
         avec un espacement cmSt 25   

b)  Armature de répartition  

278.0
4

14.3

4
cm

A
Ar 

 
On opte pour : 4HA8 =2.01cm

2
   avec un espacement cmSt 25  

 

3) Vérifications à ELU 

3.1) Espacement des armatures 
        L’espacement des barres d’une même nappe d’armatures ne doit pas 

dépasser les valeurs suivantes : 

 Armatures principales  

    
 

 
vérifiéecondition

cmhSappuisEn

cmhStravéeEn

t

t
..................

3333,3min25

3333,3min15









 
 Armatures de répartition : 
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 

 
vérifiéecondition

cmhSappuisEn

cmhStravéeEn

t

t
..................

4545,4min25

4545,4min25








  

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

On doit vérifier la condition suivante : 

                         
fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0  

2

min 41.2
40

21.02010023.0
cmA 




     
 

                      vérifiéeconditioncmcmA ...................41.277.10 22   
 

3.3) Contrainte de cisaillement :(Art A.5.1, 1/ BAEL91) 

On doit vérifier :            uu    

              Avec  






























)(33.35,
2.0

min

182.0
2001000

1054.36

28

3max

nuisiblepeunfissuratioMPaMpaf

MPa
bd

V

c

b

u

u
u






 

                               verifiéeconditionuu .........................................    

 

Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, les armatures transversales 

ne sont pas nécessaires. 

 

3.4) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des 
barres (Art.A.6.1,3 / BAEL91 

On doit vérifier : 28

max

9.0
tsse

u
se f

Uid

V
 


 

        MPaf tsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHacierslespouravec s   

       MPa
Uid

Vu

se 66.0
72.3072009.0

1054.36

9.0

3max








             

mmUi 72.3071414.37   

   

vérifiéeconditionMPaMPa sese .........................15.366.0     

3.5) Encrage des barres : (Art A.6.1,22 / BAEL91)  

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de 

traction ou de compression demandée à la barre puisse être mobilisé. 

                                       
su

e
s

f
l










4
 

 

MPaf tsu 835.21.25.16.06.0 2

28

2
   
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cmls 38.49
835.24

4004.1





  on prend  cmls 50  

Comme ls dépasse l’épaisseur de la poutre, les  armatures doivent comportées des 

crochets. 

La longueur de scellement mesurée hors crochet est : cmls 204.0   

     Donc : cmlc 20  

3.6) Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art 

A.5.1.313/BAEL91) : 

On doit vérifier :  
b

cu
bc

f

bd

V


 288.0

9.0

2
  

MPabc 41.0
20010009.0

1054.362 3





     

MPa
f

b

c 33.13
5.1

258.08.0 28 





 

vérifiéecondition
f

b

c
bc ............................

8.0
41.0 28


 

 

3.7)  Influence de l’effort tranchant sur les armatures (Art 

A.5.1.312/BAEL91) : 

          On doit vérifier  
st

u
aancrest

V
A



max

min   

2
3max

05.1
100348

1054.36
cm

V

st

u 






 

vérifiéeconditioncm
V

cmA
st

u
aancrest ..............05.177.10 2

max
2

min 


 

4) Vérifications à ELS 

Le palier mlkNq p

s /89.8)5.239.6(   

La volée : mlkNqv

s /29.13)5.279.10(   

 

 
Résultats des efforts tranchants et des moments : 
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Tronçons X(m) TY(KN) MY(KN.m) 

4.10  x  
0 26.40 0 

1.4 13.95 28.24 

5.34.1  x  
1.4 13.95 28.24 

3.5 -13.95 28.24 

4.10  x  
0 -26.40 0 

1.4 -13.95 28.24 

 

 

 

 Calcul de moment maximal  

0
)(


dx

xdM
 

Le moment maximal se trouve a mis travée m
l

x 45.2
2
  

D’où : mkNM .57.35max   

Donc : 

 Aux appuis : mkNM .67.1057.353.0max   

 

 En travées : mkNM .23.3057.3585.0max   

Diagramme des efforts internes : 

 

Diagramme effort tranchant 
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Diagramme moment fléchissant 

 

 
 

Diagramme corrige de moment fléchissant 

 

4.2) Etat limite de compression de béton : (Art A.4.5,2/BAEL91)  

1) En travée : 277.10.23.30 cmAmkNM t   

538.0
20100

77.10100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de : 45.30890.0538.0 111  Ket  

 Contrainte dans le béton : 

                       On doit vérifier :   bcbc    

MPafcbc 156.0 28   

MPa
dA

M

st

t

st 68.157
1077.10200890.0

1023.30
2

6

1








      MPa

K

st
bc 17.5

45.30

68.157

1




  

                              vérifiéeconditionMPaMPa bcbc ........................1517.5    
 Contrainte dans les aciers : 



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

 

 On doit vérifier:   stst    

                             vérifiéeconditionMPaMPa stst ....................34868.157    
2) En appuis : 214.3.67.10 cmAmkNM a   

157.0
20100

14.3100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de :   92.61935.0157.0 11  Ket  

 

 

 Contrainte dans le béton : 

MPa
dA

M

sa

a
sa 71.181

1014.3200935.0

1067.10
2

6

1








     MPa

K

sa
bc 93.2

92.61

71.181

1




  

 

                            vérifiéeconditionMPabcbc .........................1593.2    

 Contrainte dans les aciers : 

                    vérifiéeconditionMPaMPa stsa ...................34871.181    
 

4.3) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91) : 

Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les trois conditions suivantes : 

                     
e

t

fbd

A

M

M

L

h

L

h 2.4
,

10
,

16

1

0



 
 

Vérifions la 1
ère

 condition : 

06.0
16

1
044.0

490

22


L

h

 
La condition  n’est pas vérifiée on doit calculer la flèche. 

   On doit vérifier           f
IE

lq
f

V

s 



0

4max

384

5
 

mm
L

f 8.9
500

4900

500


 
                 mlkNqqq

v
s

p

ss /29.1329.13;89.8max;max
max


 

            vE Module de déformation différée MPafE cv 1081937003
28    

            0I  Moment d’inertie totale de la section homogénéisée par rapport au 

CDG de la               section 

            f  La flèche admissible 

            

            1V  Position de l’axe neutre 

 Aire de la section homogénéisée : 
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2

0

0

55.236177.101522100

15

cmB

AbhB




 

 Moment statique de la section homogénéisée par rapport à xx :                                               

3
2

'

2

'

274312077.1015
2

22100
/

15
2

/

cmS

dA
hb

S

xx

xx











 

 Position du centre de gravité : 

 

cmVVhV

cmV
B

S
V xx

39.1061.1122

61.11
55.2361

27431

212

1

0

'
1




 

 Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au CDG :     

4233

0

2

2

3

2

3

10

79.100923)239.10(77.1015
3

100
)39.1061.11(

)(15
3

)(

cmI

CVA
b

VVI





  

 Calcul de flèche : 

mm
IE

lq
f

V

s 13.9
79.10092310819

1090.429.13

384

5

384

5 74

0

4max








  

     vérifiéeconditionmmfmmf ..............................................8.913.9   
 

Conclusion générale :  

 

  Pour des raisons de sécurité, ainsi que pour faciliter la mise en œuvre de ces 

escaliers, on généralise l’ensemble des paillasses avec l’épaisseur et le ferraillage 

trouvé dans la paillasse 2. 
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D-Calcul de la poutre palière 

 
La poutre palière est destinée à supporter son poids propre et l’action de la 

paillasse. Elle  est brisée, partiellement encastrée dans les poteaux, sa portée  

L=4.9 m 

I. Pré dimensionnement 

                       
hbh

L
h

L

7.04.0

1015




 

Avec :     L : portée maximum entre nus d’appuis. 

 
               h : Hauteur de la poutre 

               b : Largeur de la poutre 

cmhcmh 4966.32
10

490

15

490
 ………………………On opte pour : h=35 cm 

 

cmbcmb 5.2414357.0354.0  …………………On opte pour : b=30 cm 

Vérification des conditions du RPA   
   h =30 cm ≥ 30 cm 

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

    h/b = 1.16 < 4 

D onc :                  poutre palière              (30X35) 

 

II Détermination des Charges et surcharges 

 

La poutre palière est destinée à supporter  son poids propre, la réaction du 

palier et le poids du mur  extérieur  G = 2.44 kN/m
2
. 
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Poids propre de la poutre : 

 

Segment  1,0 ,   3,2 : 
 

mlkN /625.22530.035.0   

Segment  2,1 : mlkN /38.3
99.38cos

1
30.035.025 


 

 

Chargement du aux réactions du palier à L’ELU 

 

-Segment  1,0 ,  3,2  : R= 36.54 kN/ml. 

- Segment  2,1 : pas de charge 

 

Chargement du aux poids du mur extérieur : 

- Segment  2,1 : on aura un chargement trapézoïdal  

-Segment  1,0  : mlkN /1.973.344.2  ;      Segment  3,2 :   

mlkN /29.335.144.2   
 

 Segment  1,0  :
 

  mlkNqu /36.5254.361.9625.235.1   

 Segment  3,2 :
 

  mlkNqu /52.4454.3629.3625.235.1    

 Point 1 et 2 :
 

  mlkNqu /84.1601.938.335.1
1

   

                              :
 

  mlkNqu /9029.338.335.12   
II. Calcul des efforts internes : 

 

Réaction d’appuis 

kNRRF y 7.1624.152.441.291.2
2

984.16
4.136.520/ 30 







 
  

  04.17.036.521.205.1984.1645.2)1.29(2.4)4.152.44(9.40/ 30  RM

 

 









kNR

kNR

89.85

87.76

0

3
 

 

 

 

 

 

 

 

1
ére

 tronçon 4.10  x  










kNTx

kNTx
xxT

58.124.1

89.850
89.8536.52)(  
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








mkNMx

mkNMx
x

x
xM

.93.684.1

.00
89.85

2
36.52)(

2

 

 

2
eme

 tronçon 1.20  x  

 

 
 

 détermination de la charge q x en fonction de x : 

 

A partir des triangles semblables nous avons : 

xq
q

x
x

x

 73.3
84.7

1.2

 
 










kNTx

kNTxx
xxxT

58.121.2

54.140

2
73.394.152.4487.76)(

2

 
 

 

 
32

73.3

2
9

2

4.1
4.152.444.187.76)(

2 xxxx
xxxM 













 










mkNMx

mkNMx

.92.681.2

.98.630
 

          

 3
eme 

tronçon :     0<x<1.4 :   
 










kNTx

kNTx
xxT

54.144.1

87.760
52.4487.76)(  

 










mkNMx

mkNMxx
xxM

.98.634.1

.00

2
52.4487.76)(

2

 
M(x) atteint la valeur maximale pour :  

mkNMmxxx
dx

dM x .92.7328.1054.149865.10 max

2     

         En tenant compte des semi encastrements les moments en travée et en 

appuis sont affectés des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement 

 

 Aux appuis : mkNM .2.2292.733.0max   

 En travées : mkNM .9.6292.7385.0max   
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 Diagramme des efforts interne : 

            

 
 

 

IV. Calcul des armatures longitudinales à l’ELU 
 

 En travée :   

mkNM t .9.62max   

135.0
42.13330

109.62
2

2

2

max 





bu

t

fbd

M
  

)(sec392.0135.0 SSAarméesimplementtionsl    

De l’abaque des armatures :  135.0  927.0  

D’où : 2
2

91.5
8.3433927.0

109.62
cmAst 




  

              On opte pour:    4 HA14 = 6.15 cm
2
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 aux appuis :   

 
mkNM a .2.22

max
  

047.0
42.13330

102.22
2

2

2

max 





bu

a

fbd

M
  

)(sec392.0047.0 SSAarméesimplementtionsl    

De l’abaque des armatures :  975.0047.0    

D’où : 2
2

98.1
8.3433975.0

102.22
cmAst 




  

 On opte pour         3HA12  =3.39 cm
2
        

 

 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux 

(Art7.5.2.1/RPA2003) 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de 

la poutre et de 0.5%  en toute section. 

As totale = 3HA12 + 4HA14 = 9.54 cm
2
 > 0.005xbxh = 5.25 cm

2
 

 

V. Vérification à l’ELU : 
V.1)  Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante 

                               
fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0

 

 

 

2

min 19.1
40

21.0333023.0
cmA 




 

        vérifiéeConditioncmcmtravéeen

vérifiéeConditioncmcm

..............19.115.6:

...............19.139.3:appuisaux 

22

22





    
          

V.2) Contrainte de cisaillement :(Art A.5.1, 1/ BAEL91) 

On doit vérifier :            uu    

              Avec  






























)(33.35,
2.0

min

867.0
330300

1089.85_

28

3max

nuisiblepeunfissuratioMPaMpaf

MPa
bd

V

c

b

u

u
u






 

                               verifiéeconditionuu .........................................    

Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, les armatures transversales 

ne sont pas nécessaires. 
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V.3) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement des barres : 
(Art.A.6.1,3 / BAEL91) 

On doit vérifier : 28

max

9.0
tsse

u
se f

Uid

V
 


 

                  

        MPaftsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHlesacierspouravec s   

       MPa
Uid

Vu
se 28.1

2263309.0

1089.85

9.0

3max








               mmUi 2261214.33   

  vérifiéeconditionMPaMPa sese .........................15.328.1     

V.4) Encrage des barres : (Art A.6.1, 22 / BAEL91)  

Elle correspond à la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l’effort de 

traction ou de compression demandée à la barre puisse être mobilisé. 

                                       
su

e
s

f
l










4
 

 

MPaftsu 835.21.25.16.06.0 2

28

2
   

cmls 32.42
835.24

4002.1





  on prend  cmls 50  

Comme ls dépasse l’épaisseur de la poutre, les  armatures doivent comportées des 

crochets. 

La longueur de scellement mesurée hors crochet est : cmls 204.0   

     Donc : cmlc 20  

V.5)  Influence de l’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1.313/BAEL91) : 

On doit vérifier :  
b

cu
bc

f

bd

V


 288.0

9.0

2
  

 

MPabc 93.1
3303009.0

1089.852 3





     

 

MPa
f

b

c 33.13
5.1

258.08.0 28 





 

vérifiéeconditionMPa
f

b

c

bc ............................33.1
8.0

93.1 28 


  

V.6)  Influence de l’effort tranchant sur les armatures (Art 

A.5.1.312/BAEL91) : 

          On doit vérifier  
st

u
aancrest

V
A



max

min   
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2
3max

47.2
100348

1089.85
cm

V

st

u 






 

vérifiéeconditioncm
V

cmA
st

u
aancrest ..............47.239.3 2

max
2

min 
  

Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes 

 

VI.    Calcul des armatures transversales : 

 Diamètre armatures transversales :(Art A.7.2 / BAEL91 

                                   









10
;;

35
min 1

bh
  

  mm1030,14,10min
10

300
,14,

35

350
min 








  Soit   mm8  

Nous adopterons 1cadre et un étrier en 8  avec  At=2.01cm
2

   

 

 

 Espacement max des armatures transversales : (Art A.5.1,22 / 

BAEL91 

 cmdSt 40;9.0min   

  cmcmSt 7.2940;339.0min   

 Exigences du RPA pour les aciers transversaux :(Art 

7.5.2.2/RPA2003) 

 

Zone nodale : 

  75.88.16;75.8min4.112:
4

35
min12;

4
min 

















 cmcm

h
St   

              Soit    cmscmcmS tt 875.875.8;7.29min   

Zone courante : 

cm
h

St 5.17
2
  

Soit   cmcmSt 5.175.17;7.29min   

On opte pour : St= 15 cm 

 Quantité d’armatures transversales minimale : 

                    bSA t  003.0min  
2

min 35.13015003.0003.0 cmbSA t   

              Aadopté=6.15 cm
2

 > Amin =1.35 cm
2

 ……………………………………Condition 

vérifiée 
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 Pourcentage minimum des armatures transversales: :(Art 5.1,22 / 

BAEL91): 

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante 

                                      
e

t
adopte

f

bS
A

4.0


 
 

2

min 45.0
400

15304.0
cmA 


  

              Aadopté=6.15 cm
2

 >Amin =0.45 cm
2

……………………………………Condition 

vérifiée 

VII.   Vérifications à ELS 

 Segment  1,0  :
 

  mlkNqu /12.3854.361.9625.2   

 Segment  3,2 :
 

  mlkNqu /31.3254.3629.3625.2    

 Point 1 et 2 :
 

  mlkNqu /48.1201.938.335.1
1

   

                                       :
 

  mlkNqu /67.6029.338.335.12    

 

 
1. Calcul des réactions d’appuis 

 

kNRRF y 1184.131.321.261.2
2

648.12
4.112.380/ 30 







 
  

  04.17.012.381.205.1646.1245.2)1.26(2.4)4.131.32(9.40/ 30  RM

 

 









kNR

kNR

5.62

5.55

0

3

 
2. Diagramme des efforts interne 
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3. Etat limite de compression de béton : (Art A.4.5,2/BAEL91)  

 

 Contrainte dans le béton 

                       On doit vérifier :   bcbc    

MPafcbc 156.0 28   

 En travée : 215.6.29.45 cmAmkNM t   

621.0
3330

15.6100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de : 73.27883.0621.0 111  Ket  

MPa
dA

M

st

t
s 72.255

1015.6330883.0

1029.45
2

6

1








      MPa

K

st
bc 2.9

73.27

72.255

1




  

 

                                            

vérifiéeconditionMPaMPa bcbc ........................152.9    
En appui : 

239.3.98.15 cmAmkNM a   
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342.0
3330

39.3100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de : 95.39909.0342.0 111  Ket  

 

On doit vérifier:  bcbc  
 

 

MPa
K

MPa
dA

M sa

bc

sa

a

s 93.3
95.39

14.175
14.157

1039.3330909.0

1098.15

1

2

6

1











      

 

                            vérifiéeconditionMPaMPa bcbc ..................1593.3    

 Contrainte dans les aciers : On doit vérifier :   ss    

En travée :   

             vérifiéeconditionMPaMPa ss ....................34872.255    
En appui : 

                  vérifiéeconditionMPaMPa ss ....................34814.175    
 

 

 

4.  Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91) : 

 

Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les trois conditions suivantes : 

 

                     
e

t

fbd

A

M

M

L

h

L

h 2.4
,

10
,

16

1

0

  

vérifiéeCondition
L

h
..........................................................06.0

16

1
071.0

490

35


 

vériéeCondition
M

M

L

h t ...............................03.0
9.422.3810

829.45

10
071.0

490

35
2

0







 

vérifiéeCondition
fbd

A

e

............................................01.0
400

2.42.4
0006.0

3330

78.6



  

                                      Il n’y a donc pas lieu de vérifier la flèche. 

Conclusion : 

Le ferraillage de la poutre palière sera comme suit : 

 Armatures  longitudinales 

      4HA14  en travée   et      3HA12   en appuis 

 Armatures  transversales 

1 cadre et 1 étrier en HA8 
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E) Etude de l’acrotère 

 

I Introduction  

Dans ce chapitre on s’intéresse au dimensionnement, et au calcul des éléments de 

la structure : acrotère, planchers, dalles pleines, escaliers. Ils doivent être calculés 

et ferraillés séparément sous l’effet des charges qui leur reviennent conformément 

aux règlements en vigueur.    

II Calcule de l’acrotère  
L’acrotère  sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher 

terrasse, soumis à son poids propre, et à un effort latéral dû à la main courante 

engendrant un moment maximal dans la section d’encastrement. Le ferraillage 

sera déterminé en flexion composée pour une bande de largeur unitaire. 

 
Figure 1: Coupe verticale de l’acrotère. 

 

II.1 Calcul des sollicitations     

 

 Effort normal dû au poids propre : acrbetacr SG    

           2067.0)
2

03.02.0
()2.007.0()1.05.0( mSacr 


  

Donc :  mlKNGacr /675.125067.0   

 

 Surcharge d’exploitation…………………………………………

./1 mkNQ   

 Effort normal dû au poids propre  

./675.1........................... mkNNhGN GG   

 Effort tranchant dû à la surcharge Q : mlkNTQT QQ /1.....................1   



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

 

 

 Moment de renversement dû à Q : mKNmlhqMQ .6.016.011  . 

 Moment de flexion dû à G : 0GM  

 

 
    

  Shéma statique     diaqramme des moments    diagramme des efforts     

diagramme d’effort 

                                                                                 tranchants                             

normal 

 

1) Etat limite ultime  

Effort normal de compression  

Nu=1.35 G +1.5 Q = 1.35×1.675+0 =2.261 kN 

 Moment de reversement  

Mu=1.35 MG +1.5 MQ =0+1.5×0.6 = 0.9 kN.m 

 Effort tranchant  

Vu = 1,5.Q = 1,5.1 = 1,5 kN 

2) Etats limite de service  

 Effort normal de compression  

Ns=1G +1Q =1.675+0 = 1.675 kN 

 Moment de reversement  

Ms=1MG +1MQ =0+0.6 = 0.6 kN.m 

 

  
Effort tranchant  

Vs = Q = 1 kN 

II-2Ferraillage de l’acrotère 
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Le ferraillage de l’acrotère sera déterminé en flexion composée. On considère une 

section rectangulaire (bxh) cm
2
 soumise à un effort normal (N) et un moment de 

renversement (M). Le calcul se fera à L’ELU puis vérifié à l’ELS. 

 h = 10 cm 

 b = 100 cm 

 c = c’ = 3 cm 

 d = h – c’ = 10 – 3 = 7 cm 

 c et c’ la distance entre le centre de gravité des aciers et la fibre extrême du 

béton  

 d : hauteur utile 

 
Figure 3 : schéma de calcul de l’acrotère. 

 

 

II-2-1 Calcul à l’état limite ultime  

 

 Calcul de l’excentricité  

 

cmem
N

M
e u

u

u

u 8.39398.0
261.2

9.0
                                                                        

 

     cmc
h

23
2

10

2
   

      cmc
h

cmeu 2
2

8.39                                       Section soumise à la flexion 

composée 
 

 

Donc le centre de pression « cp» se trouve en dehors des armatures   

    




armaturedesdehorsenc

compresiondeeffortN

p

      compriméeentpartiellemtionsec  

 

 Calcul de la section d’armatures en flexion simple  
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Étape fictive : gNM uf   

Avec g : distance entre  « cp »  et  le centre de gravité des armatures inferieures 

tendues. 

 cmgc
h

eg u 8.423
2

10
8.39

2
  

D’où :  cmkNM f .77.968.42261.2   

bu

f

b
fbd

M
2

  

Avec :     228 /42.117.14
5.11

2585.085.0
cmkNMpa

f
f

b

c

bu 






 

               013.0
42.17100

77.96
22





bu

f

b
fbd

M
  

 
               )(sec392.0013.0 SSAarméesimplementtionslb    

               st

f

stf
d

M
A


           

     Avec :            

                 )211(25.1      016.0)013.0211(25.1                 

                  
                 4.01     993.0016.04.01    

D’où : 24.0
8.347993.0

77.96
cmAstf 




 
Étape réelle : 

 

 

ststfst AAA '       
st

u

st

N
A


 '  

233.0
8.34

261.2
4.0 cmAst   

 

II-2-2 Vérification à l’ELU  

1) Condition de non fragilité : (BAEL 91/ Art. A.4.2,1. modifiée 99)  
            minAAst   

           
)185.0(

)455.0(
23.0 28min

def

debd
fA

se

s

t



  

 Calcul de l’excentricité es 
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meS 358.0
675.1

6.0
  

Avec : 2

282828 /21.01.22506.06.006.06.0 cmkNMPafff tct   

 

D’où : 2

min 798.0
)7185.08.35(40

)7455.08.35(7100
21.023.0 cmA 




  

 

La condition de non fragilité n’est pas vérifiée, c’est la section imposée par cette 

dernière condition qui sera prise en considération. 

Donc, on adopte une section : 2

min 798.0 cmAA   

On optera pour mlcmA /01.2 2  

Le tableau des sections des barres nous donne  4HA8   avec un espacement 
cmSt 25   

 Armature de répartition  

25.0
4

01.2

4
cm

A
Ar  On optera pour 213.1 cmA   

 Soit : 4HA6 avec un espacement cmSt 25  

2) Vérification au cisaillement (BAEL 91/ Modifié 99 Art. A.5.1.1)  

 

On doit vérifier                 uu    

              Avec  




















 


















MPaMpaMPa
f

MPa
bd

V

b

c

u

u

u

5.24,
1

2515.0
min4,

15.0
min

021.0
701000

105.1

28

3






 

 

                          verifiéeconditionuu    

Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, les armatures transversales 

ne sont pas nécessaires.  

 

3) Vérification de l’adhérence des barres (Art. A.6.1.3 BAEL91/ 

modifié 99)  

On doit vérifier : sese    

               Avec













28

9.0

tsse

u

se

f

Uid

V




           

 

Avec :     Ui  Somme des périmètres utiles des barres  

               s  Coefficient de scellement = 1.5 (Acier de haute adhérence). 

mmnUi 48.100814.34    
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         Donc vérifiéecondition

MPa

MPa

se

se


















15.31.25.1

48.0
48.100709.0

105.1 3





 
 

 

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

 

cm
f

l
si

e

s 39.25
15.34

4008.0

4













 

 

On optera pour : ls=30 

 

 

 

II-2-3 Vérification à l’ELS 

1) Contrainte dans les aciers 

 
La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc : 

 








 28110,5.0max,
3

2
min teest fff   (Art A.4.5.33/BAEL91) 

6.1 Fissuration préjudiciable, (acier HA) mm6  

 








 1.26.1110,4005.0max,400
3

2
minst  

  MPastst 63.20163.201,6.266min    

st

s

st
dA

M

1
   

On a 287.0
7100

01.2100100
1 






bd

A
  

De l’abaque en tire les valeurs de : 52.44916.0 11  Ket    

MPast 55.46
1001.270916.0

106.0
2

6





  

 

vérifiéeconditionstst ..................................................63.20155.46    

2) Contrainte dans le béton  
 

MPafcbc 15256.06.0 28   

MPa
K

st

bc 04.1
52.44

55.46

1




  

vérifiéeconditonMPaMpa bcbc ...........................................1504.1    
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3) Influence de l’effort tranchant sur le béton aux voisinages des appuis  

 

kN
bdf

V
b

c

u 42010
5.1

7010009.0254.09.04.0 328 


 


 

On a vérifiéeconditionKNKNVu  4205.1  
 

 

II-3 Vérification de l’acrotère au séisme  
Pour que l’acrotère résiste à la force horizontale FP, elle doit être conçue de telle 

façon que cette force soit inférieure ou égale à la surcharge Q donnée .La force 

agissante sur l’acrotère selon (RPA 99 version 2003/ Art .6.2.3) est calculée 

comme suit : 

                           pPp WACF 4  

 

Avec : A : Coefficient d’accélération de zone. 

          PC   : Facteur de force horizontal variant entre (0.3 à 0.8). 

          pW  : Poids de  l’acrotère. 

 

RPAleaprédCA
groupe

IIazone
p '8.015.0

2

:






 

kNWp 675.1          , mlkNFp /804.0675.18.015.04   

 
vérifiéeconditionmlkNQKNFp ................................../1804.0   

 

 Conclusion  

Pour l’action sismique, on adopte le même ferraillage précédent calculé en double 

(supérieur inférieur) 

 Armatures principales: de 201.284 cmHA  avec un espacement de 25 cm. 

 Armatures de répartition : de 213.164 cmHA  avec un espacement de 25 

cm. 

 

 



Chapitre III                                                                             Calcul des éléments 

1 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

       Présentation  

ETABS 
 

 



Chapitre IV                                                                           Présentation ETABS 

 

 

I Introduction  
 La méthode dynamique modale spectrale permet d’avoir le maximum des effets 

engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de 

réponse de calcul, pour chaque mode de vibration .Ces effets sont par la suite 

combinés pour obtenir la réponse de la structure. 

Pour notre étude, nous avons décidé de faire cette partie de calculs en utilisant le 

logiciel ETABS (Extended Three Dimensional Analysis of Building Systems) 

Version 9.7. 

 

II Description du logiciel ETABS  

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures 

d’ingénieries, particulièrement adaptée aux bâtiments. Il permet en un même 

environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’éléments 

autorisant l’approche du comportement de ces structures. L’ETABS 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, en offrant notamment la possibilité de visualiser la déformée du 

système, les diagrammes des efforts et courbes enveloppes, les champs de 

contraintes, les modes propres de vibration, etc. Le logiciel ETABS est basé sur la 

méthode des éléments finis pour la modélisation de la structure et le calcul des 

éléments. 

 

III Etapes de modélisation  
Les étapes de modélisation peuvent être résumées comme suit : 

1-Introduction de la géométrie  

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

3- Spécification des propriétés géométriques des éléments (poutre, poteaux, 

voile...) 

4-Spécification des conditions aux limites 

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

6-Affectation des charges revenant aux éléments. 

7-Introduction des combinaisons d’actions. 

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

9-Exécution de l’analyse et visualisation des résultats. 

1.Introduction de la géométrie du modèle  

a) Choix des unités : après le lancement de l’ETABS, la première étape 

consiste au choix des unités et cela se fait avec la fenêtre qui se trouve 

l’anglet droit inferieur on  
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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 :   

File   New model  No  Custom grid spacing  Edit grid  

Cette opération permet d’introduire: 

-Le nombre de ligne dans la direction X 

- Le nombre de ligne dans la direction Y 

-Le nombre de travée dans le sens Y 

-Hauteur d’étage  

-Longueur de travée dans le sens X 

-Longueur de travées dans le sens Y 

-Le nombre d’étage 

-la hauteur d’étage courant 

 -la hauteur d’étage RDC 

 
 

 

-Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, 

l’une en 3D et l’autre à 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z. 

 

 

 

 



Chapitre IV                                                                           Présentation ETABS 

 

 
 

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

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des 

matériaux, l’acier et le béton. On clique sur : 

 Define  Material properties  Conc   Modify /Show Material 

  

 
 

Dans la boite de dialogue qui apparaît on aura à définir les propriétés mécaniques 

des matériaux en entrant les valeurs suivantes : 

 Le béton (concretes) 

-Masse per unit volume (masse volumique béton): 2.5 kN/m
3 

-Weight per unit volume (Poids volumique béton) : 25 kN/m
3 

-Modulus of Elasticity (Module de Young) :32164200 kN/m
2 

-Specified concrete comp strenght (contrainte maximal du béton à la 

compression) :    25000 kN/m
2
  

 

-Bending Reinf,Yield Stress (contrainte maximal des aciers longitudinaux) : 

400000 kN/m
2 

-Shear Reinf,Tield Stress (contrainte maximal des aciers transversaux) : 400000 

kN/m
2 
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3.Spécification des propriétés géométriques des éléments (poutre, 

poteaux, dalle, voile...) 

La troisième étape consiste à l’affectation des propriétés géométriques des 

éléments.  

On commence d’abord par affecter les sections des poutres principales et ceci de 

la manière suivante : 

Define  Frame sections  Add rectangular 

 
 

La boite de dialogue suivante permet de définir la géométrie  de la section  

-Section Name (nom de la section) : PP  ( poutre principale)  

-Material (matériau défini) : Concrete (béton). 

-Depth (hauteur de la poutre) : 0.4 

-Width (largueur de la poutre) : 0.3 
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- Nous procéderont de la même manière pour les autres éléments, en 

affectent column pour les poteaux.  

Après avoir fini la modélisation des éléments barres (poutres, poteaux), nous 

allons passer aux éléments plaques (dalle et voile), on commence d’abord par 

définir leurs caractéristiques géométriques, on choisit le menu : 

Define         Area Sections         Add New Section 
Dans la boite de dialogue qui apparaît, on défini leurs propriétés 

 

                Plancher                                                          Voile  de 

contreventement                                     

                                      
           

 

 Dessin des élément de la structure : 

Pour affecter les section précédente aux differents éléments on va suivre les 

étapes suivantes : 
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- seléctionner les éléments de meme section en cliquant dessus avec la souris   

- Dans la barre d’outil on clique sur            , on aura une boite de dialogue 

qui est celle de define frame section , on choisit la section appropriée aux 

éléments séléctionnés et on valide avec OK .On refait le méme travail 

jusqu’à dimensionner tous les éléments de l’oussature        

- pour rajouter les voile on clique sur           pour  definir sa longeur « L » et 

on active Puis  on dessine 

- Pour affecter shelle section au voile , en le séléctionne et on clique sur  

puis on choisit la section correspondante dans la liste de define shell 

sections  

La structure obtenue est : 

 
 

4.Spécification des conditions aux limites 

Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, 

diaphragmes..ect) pour la structure modélisée. 

a) Appuis  

Les poteaux et les voiles sont supposés parfaitement encastré dans les 

fondations. Pour modéliser cet encastrement on sélectionne les noeuds du RDC 

puis on clique sur : 
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Assign             Joint             Restraints 

 

 

                                                        
 

b) Masse source (masse revenant à chaque plancher) 

La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse, elle 

est égale à :
                                   

QiGii WWM   

- GiW  : Poids dû aux charges permanentes et à celles des équipements fixes 

éventuels, solidaires de la structure. 

- QiW  : Charges d’exploitations. 

-  : Coefficient de pondération selon la nature de la structure 

 

 L’inertie massique d’étage est déterminée automatiquement par le logiciel  

ETABS 

                     Define                 mass source               from loads 

 
 

c) Diaphragme : 
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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              Constraints          Diaphragme             Add  New 

Constraints. 

 

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Constraint Name on 

clique sur OK pour valider. 

On refait la même opération pour tous les autres planchers. 

5.Définition des charges (G, Q) et introduction du spectre (E) 

a) Charges statiques (G et Q): 

La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges 

d’exploitation Q, pour les définir on clique sur : Define Load Cases. 

- Charges permanentes : 

Load Name (Nom de la charge): G 

Type : DEAD (permanente) 

Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 1 
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Remarque : 
En introduisant la valeur 1 dans la case (Self WeightMultiplier), le logiciel 

tiendra compte du poids propre des éléments en le rajoutant automatiquement 

aux charges permanentes G. 

 

- Surcharges d’exploitation : 

Load Name (Nom de la charge): Q 

 
Type : LIVE (exploitation) 

Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 0 

 

 
 

b) 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   (RPA99/Version_2003) 

 R : Coefficient de comportement global du bâtiment en fonction du 

système de contreventement donné par le tableau 

(4.3_RPA99/Version_2003)           R= 4 
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Remplissage : Dense (Cloisons en maçonnerie) 

 Site : S3 

 Q : Facteur de qualité donné par la formule du RPA99/Version_2003. 

                           
6

1

1 qPQ  

qP : Pénalité à retenir selon que le critère de qualité « q » est satisfait ou non 

 Régularité en plan : 

Le bâtiment doit présenter une forme symétrique vis à vis des deux 

directions orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que 

pour celle des masses. Cette condition est vérifiée  0 qP
 

 Régularité en élévation : 

- Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur 

vertical discontinu dont la charge ne peut être transmise directement aux 

fondations. Cette condition est vérifiée. 

- De la base au sommet du bâtiment. La raideur et la masse des différents 

niveaux restent constantes ou diminuent progressivement et sans 

changement brusque. 

La variation de la masse est progressive. Cette condition est vérifiée. 

- Décochement en élévation : B'/B > 0.67 Cette condition n’est pas vérifiée 

                                  
05.0 qP  

 Conditions minimales sur les files de contreventement : 

- Chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au moins trois 

(03) travées dont le rapport des portées n’excède pas 1.5. Cette condition 

est vérifiée. 

-chaque file de voiles doit comporter à tous les niveaux, au moins un (01) 

trumeau ayant un rapport "hauteur d’étage sur largeur" inférieur ou égal à 

0,67 ou bien deux (02) trumeaux ayant un rapport "hauteur d’étage sur 

largeur" inférieur ou égal à 1,0. Cette condition n’est pas vérifiée          
05.0 qP  

 Redondance en plan : 

Chaque étage devra avoir, en plan, au moins (04) files de portiques et/ou de 

voiles dans la direction des forces latérales appliquées. Ces files de 

contreventement devront être disposées symétriquement autant que 

possible avec un rapport entre valeurs maximale et minimale d’espacement 

ne dépassant pas 1.5. Cette condition est vérifiée 

                                
0 qP

 
 Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier : 

Ces deux critères sont observés en zone IIa, IIb et III. Notre zone 

d’implantation est classée zone IIa donc la condition est vérifiée.                 
0 qP               
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 Récapitulatif : 

Suite à l’évaluation de toutes les éventuelles pénalités à prendre en compte 

dans le calcul du facteur de qualité Q, celui-ci prend ainsi la valeur la plus 

pénalisante de 1,10 

 

On ouvre le logiciel RPA, après avoir introduit les données dans leurs cases 

respectives,  on clique sur l’onglet Text. 

 

 

 

 

 
 

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur : 

Define            Response Spectrum           function Spectrum from file 
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Function Name (nom du spectre): RPA, on clique sur OK pour valider. 

 Séisme  

Une fois que le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui 

consiste à la définition du chargement E (séisme), pour cela on clique sur : 

 

Define  Reponses spectrum cases  Add New Spectrum 

On introduit le sens du séisme dans les deux directions Ex et Ey  

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

6.Affectation des charges revenant aux éléments. 

 Chargement linéaire : 

Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque élément linéaire et on 

introduit le chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur : 

Assign              Frame               Loads Distributed 
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 Chargement surfacique  

Les chargements surfaciques étant définies, on sélectionne chaque élément 

surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui lui revient en cliquant 

sur : 

Assign               Areas Loads             uniform  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

7.Introduction des combinaisons d’actions : 

 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           Combinations            Add New Combo 
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On reprend les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons 

d’actions. 

8.Définition des nœuds maitres et inertie d’étages 

Le nœud maître représente le centre de gravité des masses, pour déterminer sa 

position le logiciel ETABS le fait automatiquement, le logiciel détermine aussi 

les inerties Ix et Iy. 

 

9.Exécution de l’analyse et visualisation des résultats 

 Lancement de l’analyse  

Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyse et on 

sélectionne Run Analysis (F5). 

 

 Visualisation des résultats  

- déformée de la structure : on appuis sur l’icône Show Deformed Shape 

et on sélectionne une combinaison d’action  

- diagramme des efforts interne : pour avoir le diagramme des efforts 

interne, on se positionne sur un portique et on sélectionne Show Member 

forces/ Stresses Diagram dans le menu Display 

 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 
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Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les 

barres). 

On clique sur Select Case/comb pour 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. 

 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 colonne Ux 

correspond au sens xx, et Uy au 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 « E ». 

 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 S et 3D View et on sélectionne le plan 

XZ. 

 

Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on sélectionne la 

combinaison E. 

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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Vérification RPA 



Chapitre V                                                                                 Vérification RPA 

 

 

I Introduction  
L’RPA nous exige de vérifier que la résultante des forces sismiques à la base de 

la structure Vt obtenue par 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. 

On doit aussi vérifier que les déplacements inter étages soient acceptables. 

 

II Vérification de la période 

Estimation de la période fondamentale de la structure 

   La valeur de la période fondamentale T de la structure peut être estimée à partir 

des formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou 

numériques. 

 La formule empirique à utiliser selon les cas est la suivante : 

                      








D

h
hCT n

nT 09.0,min 4
3

 

hn : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier 

niveau (N) 

CT : coefficient, fonction du système de contreventement, du type de remplissage, 

il est donné par le tableau 4.6 du RPA2003 

Pour le cas de notre étude  CT=0.05,  mhn 7.35  

 Tableaux des périodes (calculées avec le logiciel) 

     

 
Avec : 

           P : la période en seconde  

           M : mode  

    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%  

shCT nT 949.07.3505.03.13.1 4
3

4
3

  
 

 

 Pourcentage de participation de la masse modale : 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions 

orthogonales ,le nombre de modes de vibration à retenir dans chacune des deux 

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

P (s) 

 
0.983 0.868 0.635 0.285 0.227 0.192 0.187 0.182 0.161 0.129 0.099 
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directions d’excitation doit être tel que la somme des masses modales effectives 

pour les modes retenus soit égale à 90% au moins de la masse totale de la 

structure .(article 4.3.4 RPA99 version 2003). 

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction 

considérée. 

 

 

La somme des masses modales dans le 11
eme  

mode dépasse 90% de la masse 

totale du bâtiment dans les deux directions, d’ou la condition du RPA est vérifiée. 

Le mode fondamental est un mode qui mobilise le maximum de masses, la 

translation suivant X avec une mobilisation de masse de 71.3 % et translation 

suivant Y avec une mobilisation de masse de 69.29%. 

 

III Vérification de l’effort tranchant à la base  

              
W

R

ADQ
V 

 
 
 

Nous rappelons que pour notre bâtiment : 

 

A = 0.15 (tiré de tableaux  4.1 de  RPA 99  version 2003) 

R = 4 (portique contreventé par des voiles).  

Q = 1.1 (facteur de qualité)  

D : facteur d’amplification dynamique 





















sTTT

sTTTT

TT

D

3)/3()3/(5.2

3)/(5.2

05.2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







 

3
2

25.239835.03.0: 









T

T
DsTscasnotreDans 

 
  : Facteur de correction d’amortissement  

2

1

)2(

7













  

 : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du 

type de structure et de l’importance des remplissages  

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

X 71.3 71.3 71.3 86.49 86.49 86.49 86.97 86.98 86.98 92.76 92.76 

Y 0 69.29 69.29 69.29 85.56 85.56 87.36 87.36 87.36 87.36 93.17 
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Le système est constitué de portique ( %10 ) et de voiles  ( %7 ) 

                   %5.8
2

710



  

7.081.0
)5.82(

7 2

1













 
    

  Avec : 

 Site meuble (S3) sT 5.02  ( 2T   Période caractéristique, associée à la 

catégorie du site (tableau4.7_RPA99/Version_2003)) 

31.1
949.0

5.0
81.05.2:

3
2









DDonc

 

    

.log
7.8182

7.45363

).'(2.0

;

ETAPSicieldepartiraobtenu
kNW

kNW

habitationdbatiment

WWW

Q

G

QG

















 

   
kNWWW QG 24.470007.81822.07.453632.0 

 
On a :

 
kNV 77.253924.47000

4

1.131.115.0





 















kNVV

vérifiéeconditionkNVV

kNVV

XYdyn

XdynX

YX

81.2031%804.2695

81.2031%805.2543

77.2539

 
Conclusion  
La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par combinaison des 

valeurs modales est inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques 

déterminée par la méthode statique équivalente V. 

 

 

 

V Justification du système de contreventement  
Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont donnés par 

l’ETABS version 9.7 
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                        Figure donnant  l’effort tranchant à la base sous l’action de EX 

 

On a : 2543.51 kN                 100% 

Donc : Effort repris par les voiles : 2155.45 KN (84.74%) 

 

           Effort repris par les portiques : 389.5 KN (15.31% 

 

 

 

Figure donnant l’effort tranchant à la base sous l’action de Ey. 

 

On a : 2695.35 kN                 100% 

Donc : Effort repris par les voiles : 2474.3KN (91.79%) 

 

           Effort repris par les portiques : 221.55 KN (8.21%) 

 

Conclusion  
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 D’après les résultats ci-dessus, la structure est contreventée principalement  par 

les voiles 

 

IV Vérification des efforts normaux aux niveaux des poteaux : 

    (Art 7.4.3.1 RPA99/version 2003) 

 

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations 

d’ensemble dues au séisme, l’effort normal de compression de calcul est limite 

par la condition suivante : 

 

                 
3.0

28


 cc

d

fB

N
 

Avec : 

dN : Effort normal de calcul s’exerçant sur une section de béton tiré a l’aide du 

logiciel sous la combinaison accidentelle  

  

cB : L’aire de la section de béton (section brute). 

28cf : La résistance caractéristique du béton. 

On a : 3.03.010
2545.045.0

1539 3

28






xxfB

N

cc

d

 
 

1) Les déplacements 

  Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux autres qui lui sont 

adjacents, ne doivent pas dépasser 1℅ de la hauteur d’étage (H). 

Le déplacement horizontal à chaque niveau "k" de la structure est calculé comme 

suit : 

 k = R ek   Donné par le RPA formule (4.-19)
 
 

 

ek : Déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion) 

R : Coefficient de comportement 
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 Tous les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages 

qui lui sont adjacent ne dépassent pas le 1% de la hauteur de ces derniers. 

 

 

2)  Justification vis-à-vis de l’effet P-D  (art 5.9 RPA99/version 2003) 

 

Les effets du 2° ordre (ou effet P-Δ) peuvent être négligés dans le cas des 

bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :
         

1.0





kK

kk

hV

p
  

).1(:

.':

.:

 KniveauaurapportparKniveaudurelatiftdéplacemen

KniveauauétagedtranchanteffortV

étagechaquedepoidp

K

K

k

 

 

 

 

 

 

 

 

       

        

        

        

Etage R )(mekX  )(mk  
X  )(mekY  )(mk  

Y  Hetage(m) 1%H(m) condition 

11 4 0.025 0.1 0.0084 0.0215 0.086 0.0084 3.06 0.0306 vérifiée 

10 4 0.0229 0.0916 0.0092 0.0194 0.0776 0.0084 3.06 0.0306 vérifiée 

9 4 0.0206 0.0824 0.0092 0.0173 0.0692 0.0088 3.06 0.0306 vérifiée 

8 4 0.0183 0.0732 0.01 0.0151 0.0604 0.0092 3.06 0.0306 vérifiée 

7 4 0.0158 0.0632 0.0104 0.0128 0.0512 0.0092 3.06 0.0306 vérifiée 

6 4 0.0132 0.0528 0.0108 0.0105 0.042 0.0088 3.06 0.0306 vérifiée 

5 4 0.0105 0.042 0.01 0.0083 0.0332 0.0084 3.06 0.0306 vérifiée 

4 4 0.008 0.032 0.0096 0.0062 0.0248 0.008 3.06 0.0306 vérifiée 

3 4 0.0056 0.0224 0.0088 0.0042 0.0168 0.0068 3.06 0.0306 vérifiée 

2 4 0.0034 0.0136 0.0096 0.0025 0.01 0.0068 4.08 0.0408 vérifiée 

1 4 0.001 0.004 0.004 0.0008 0.0032 0.0032 4.08 0.0408 vérifiée 
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 Sens X-X SensY-Y 

Niveaux 
KP  )(cmK  KV  KK HV   X  )(cmK  KV  

KK HV   K  

11 3771.14 0.0084 523.9 1603.13 0.019 0.0084 584.4 1788.3 0.013 

10 7726.73 0.0092 937.4 2868.45 0.024 0.0084 993.4 3039.8 0.016 

9 11682.32 0.0092 1213.2 3712.39 0.028 0.0088 1329.4 4067.9 0.025 

8 15684.9 0.01 1488.9 4556.03 0.034 0.0092 1585.1 4850.4 0.029 

7 19745.79 0.0104 1702.6 5209.95 0.039 0.0092 1826.2 5588.2 0.032 

6 23806.68 0.0108 1909.3 5842.45 0.044 0.0088 2052.6 6280.9 0.033 

5 27923.53 0.01 2095.5 6412.23 0.043 0.0084 2227.9 6817.4 0.034 

4 32107.67 0.0096 2247.1 6876.12 0.044 0.008 2381.3 7286.8 0.035 

3 36291.81 0.0088 2364.3 7234.75 0.044 0.0068 2505.5 7666.83 0.032 

2 41223 0.0096 2481.5 10124.5 0.039 0.0068 2644.3 10788.7 0.034 

1 46512.8 0.004 2536.6 10349.3 0.018 0.0032 2688.1 10967.4 0.01 

        

        

        

Les effets de second ordre peuvent être négligé car 1.0X   

  

Conclusion : 

     Toutes Les exigences recommandés par le RPA sont vérifier, on passe a l’extraction 

des efforts interne avec lesquels nous allons ferraillez  les éléments structuraux. 
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     Ferraillage des   

éléments 
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A) Ferraillage des poteaux 

 

I Introduction  
Les poteaux seront calculés en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plus 

défavorables suivant les deux sens pour les cas suivants :  

          

  

situation s  b  )(28 MPafc  )(MPabc  )(MPaFe  )(MPas  

Durable 1.5 1.15 
25 

14.16 
400 

348 

accidentelle 1.15 1 18.48 400 

 

Tableau 1 : Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle 

 

ELU : Situation durable : 1.35G +1.5Q (BAEL.91_modif.99): 

Situation accidentelle (art.5.2) G + Q ± E et 0.8 G ± E  (RPA.99_modif.2003)  

Chaque poteau est soumis à un effort normal (N) et à un moment fléchissant 

(M). Ainsi, nous pouvons avoir l’un des trois cas suivants : 

 - Section partiellement comprimée (SPC). 

 - Section entièrement comprimée (SEC). 

 - Section entièrement tendue (SET). 

Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables 

dans les deux sens et en tenant compte des sollicitations suivantes : 

- Effort normal maximal de compression (ou de traction) et moment 

correspondant. 

- Effort normal minimal de compression et moment correspondant. 

- Moment maximal et effort normal correspondant. 

Conventions : 

N > 0 : Compression 

N < 0 : traction 

II Recommandations du « RPA.99_modif_2003 » Art 7.4.2.1 

1) Armature longitudinale  

- Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans 

crochets 

-Le pourcentage minimal d’armatures est de %8.0  de la section du poteau en zone 

IIa. 

-Le pourcentage maximal est de %4  de la section du poteau
 
en zone courante et 

de %6
 
de la section du poteau

 
en zone de recouvrement. 
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Section des 

Poteaux 
²)(cm  

pourcentage 

minimal 
hbA  %8.0min  

²)(cm  

pourcentage maximal ²)(cm  

zone de 

recouvrement 
hbA  %6min

 

zone courante 
hbA  %4min

 

(45x45)  16.2 121.5 81 

(40x40) 12.8 96 64 

(35x35)   9.8 73.5 49 

(30x30) 7.2 54 36 

 
- Le diamètre minimum des armatures longitudinales  est de 12mm. 

- La longueur minimale de recouvrement est de 40 Ф (zone II a) 

- La distance entre les barres verticales sur une face du poteau ne doit pas 

dépasser 25 [cm] en zone IIa. 

- Les jonctions par recouvrement doivent être faites de préférence à l’extérieur 

des zones nodales (zones critiques) 

 

hlcmhb
h

h e 260,,,
6

max '

11

' 







  

 

11 ,hb : Les dimensions de la section transversale du poteau. 

eh : La hauteur du poteau. 

 

 

2) Armature transversale   
-L’espacement des armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de 

la formule suivante : 

                 
e

u

t

t

fh

V

S

A






1


 

            uV  : Effort tranchant de calcul. 

tS  : Espacement des armatures transversales  

            1h  : Hauteur totale de la section brute. 

            ef  : Contrainte limite élastique des armatures transversales MPafe 400 . 

  : Coefficient correcteur (Rupture prise en compte). 

5.2  si l’élancement géométrique du poteaux 5g  

75.3  si l’élancement géométrique du poteaux 5g . 

)15;10min( 1 cmSt     En zone nodal 
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min15' ltS       En zone courante 

Avec : min

l  diamètre minimal des armatures longitudinales. 

- La quantité d’armatures transversales minimale %en
Sb

A

t

t


 est donnée par :  

53ion interpolatPar 

5%8.0

5%3.0







g

g

g

si

si

si







                       

Par interpolation  

-Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées en nombre et diamètre 

suffisants 

mm12 pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des 

poteaux. 

- Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135
0  

ayant une 

longueur droite de min10   

III Ferraillage des poteaux     

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique a l’aide du logiciel 

«SOCOTEC » Les résultats de calcul à l’état limite ultime sont résumés dans le 

tableau suivant :              

 

Section des 

Poteaux ²)(cm  

 

 

  

Moment 

(kN.m) 
Effort (kN) Obs ²)(' cmAs  ²)(cmAs  

(45x45) 48.75max M  6.205corrN  SPC 0 3.36 

 (40x40)   94.82max M  7.634corrN  SPC 0 0 

(35x35)   73.63max M  5.176corrN  SPC 0 3.77 

(30x30) 73.50max M  86corrN  SPC 0 4.75 
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Puisque les sections trouvées sont inférieurs à celle exigées par le RPA donc les 

poteaux seront ferraillés avec la section minimale réglementaire  

 

Section des 

Poteaux 

²)(cm  

)( 2

min cmA  )( 2cmA adops  Ferraillage Vérification 

(45X45) 16.2 83.16  124148    

adopsAA min  (40X40) 12.8 2.15  128144    

(35X35) 9.8 67.10  124144    

 (30X30) 7.2 9.05 128  

 

 

 
 

IV Vérification à L’ELS 

 État limite d’ouvertures des fissures: 

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible. 
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 Etat limite de compression du béton : 

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les 

contraintes maximales du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : MPas 348  

Contrainte admissible du béton : MPafcbcbc 156.0 28   

On a deux cas à vérifier, en flexion composée et à l’ELS 

a) Section entièrement comprimée  

Si compriméetentièremenesttionla
h

N

M

s

s sec
6

  

La section homogène est : )( '

0 ss AAhbB    

                   12

''
2

0

1 )(15
2

1
VhVdACA

hb

B
V ss 











  

Le moment d’inerties de la section totale homogène : 

 2

2

2

1

3

2

3

10 )()(15
3

)( CVACVA
b

VVI ss   

MPaV
I

M

B

N
bc

ss

b 151

00

1 







                                     








 2

00

2 V
I

M

B

N ss
b  

Puisque 21 bb   , il suffit de vérifier que bb  1  

sN Effort de compression à l’ ELS 

sM  : Moment fléchissant à l’ ELS 

b) Section partiellement comprimée   

Si compriméeentpartiellemesttionla
h

N

M

s

s sec
6



 
 

Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre : 

                clyy  21                            sc e
h

l 
2

 

Avec : 1y : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimée  

             2y  : La distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp  

             cl : La distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus 

comprimée. 

 

2y  est obtenu avec la résolution de l’équation suivante : 02

3

2  qypy  

 

b

ld
A

b

cl
Alq

b

ld
A

b

cl
Alp

c
s

c
sc

c
s

c
sc

2
'

2
'3

''2

)(
90

)'(
902

90
'

903












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Pour la résolution de l’équation, on calcul  :
27

4 3
2 p

q   

Si  
u

p
uytuqt




3
;;)(5.0:0 2

3   

Si :'0 racinestroisadmetéquationl  





























3

4

3
cos;

3

2

3
cos;

3
cos 3

2

2

2

1

2


ayayay  

Avec : 
3

2;
3

2

3
cos

p
a

pp

q
ar
















 
  

On tiendra pour 2y  la valeur positive ayant un sens physique tel que : 

hyy  10 21  Donc clyy  21  

On calcul l’inertie de la section homogène réduite 

    2'

1

'2

1

3

1 15
3

CyAydA
yb

I ssxx 


  

Finalement la contrainte de compression dans le béton vaut :  bc

xx

s

bc y
I

Ny
 






1

2  

Et la contrainte de compression dans l’acier vaut  bcs  15  

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

et 2-2 

Sens 2-2 

 
La section à prendre en compte pour le calcul des contraintes est : 

Aciers tendus : As2 adopté. 

Aciers comprimés : As2 adopté. 

Les contraintes obtenues sont : 

bs : Contrainte max dans la fibre supérieure du béton. 

ss : Contrainte max dans les aciers supérieure. 

bi  Contrainte max dans la fibre inférieure du béton. 

  si  : Contrainte max dans les aciers inférieure. 

Les contraintes positives représentent des compressions, et les négatives des 

tractions. 

Remarque : Le même raisonnement sera suivi pour le sens 3-3. 

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants : 
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Poteaux (45x45): 

A l’aide de logiciel [SOCOTEC], la vérification à l’ELS nous donne les résultats 

présentés dans les tableaux suivants : 

 Sens 3-3 : 

combinaiso

n )(kN

N
 ).(

3

mkN

M

 
)( 2

3

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

3max MN   1394.1 6.35 
34.534.5 

 
100.4 6.7 6 91 

 

 Sens 2-2 : 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)( 2

2

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

2max MN   1394.1 0.84 34.534.5   96.3 6.4 6.3 95.1 

 

Poteaux (40x40): 

Sens 3-3 : 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)( 2

3

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

3max MN   1082 4.1 
34.534.5 

 
96.3 6.5 5.8 88.1 

 

 

 

 Sens 2-2 : 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)( 2

2

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

2max MN   1082 5.23 
34.534.5 

 
97.4 6.5 5.7 87 
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Poteaux (35x35): 

 Sens 3-3 : 

 

 

 Sens 2-2 : 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)( 2

2

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

2max MN   698.8 2.15 21.421.4 

 
80.7 5.4 4.9 74.4 

 

Poteaux (30x30): 

 Sens 3-3 : 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)( 2

3

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

3max MN   350.1 7.66 39.339.3 

 
69.6 4.9 2.1 35.2 

 

 Sens 2-2 : 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)( 2

2

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

2max MN   350.1 0.89 39.339.3 

 
54.4 3.7 3.3 50.4 

 

Conclusion : 
Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans l’acier ni dans le béton 

 

combinaison 
)(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)( 2

3

cm

As
 

)(MPa

ss
 

)(MPa

bs
 

)(MPa

bi
 

)(MPa

si
 

3max MN   6.98.8 7.76 21.421.4 

 
88.9 6.1 4.3 66.2 
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 Condition de non fragilité : 

La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non 

armée et non fissurée doit entraîner dans les aciers tendus de la section réelle une 

contrainte au plus égale à la limite élastique ef  

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 

















de

de

f

fdb
AA

s

s

e

t
adopté

185.0

455.0
23.0 28

min  

 

 

Poteaux  (45x45): 

 Sens 3-3 : 

combinaiso

n )(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

3max MN 

 
1394.1 6.35 0.46 

 

5.95 17.27 

 

 Sens 2-2: 

combinaiso

n )(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN   1394.1 0.84 0.06 

 

5.77 17.27 

 

Poteaux  (40x40): 

 Sens 3-3 : 

combinais

on )(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

3max MN 

 
1082 4.1 0.38 

 

4.67 12.94 
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 Sens 2-2: 

combinais

on )(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN 

 
1082 5.23 0.48 

 

4.71 12.94 

 

Poteaux (35x35): 

 Sens 3-3 : 

combinais

on )(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

3max MN 

 
698.8 7.76 1.11 

 

3.88 10.68 

 

 Sens 2-2: 

combinaiso

n )(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN   698.8 2.15 0.31 

 

3.54 10.68 

 

 

Poteaux (30x30): 

 Sens 3-3 : 

combinaiso

n )(kN

N
 

).(

3

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

3max MN   350.1 7.66 2.19 

 

3.58 9.05 
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 Sens 2-2: 

combinaiso

n )(kN

N
 

).(

2

mkN

M
 

)(cm

es  
)( 2

min

cm

As
 

)( 2cm

Aadopté
 

2max MN   350.1 0.89 0.25 

 

2.57 9.05 

 

 Calcul des armatures transversales : 

 

Diamètre des armatures transversales : 

D’après le [BAEL 91] le diamètre des armatures transversales est au moins égal à 

la valeur normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures 

longitudinales qu’elles maintiennent. 

mml

t 66.4
3

14

3



                 soit  mmt 8  

l : Diamètre max des armatures longitudinales. 

On adoptera pour 4HA8= 2.01cm² 

Espacement armatures transversales  (RPA-2003  Art 7.4.2.2) 

L’espacement des armatures transversales des poteaux est calculé à l’aide de la 

formule suivante : 

                
e

u

t

t

fh

V

S

A






1



 

 Élancement géométrique du poteau : 

                             
b

l
ou

a

l f

g

f

g    

fl
 
La longueur de flambement des poteaux. 

 Vérification à l’effort tranchant  

















504.0

5075.0

28

g

g

b

cbbu

u

b

si

si

f
db

V







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Niveau )(kNVu  b (cm)
 

)(cmh  g  
b  )(MPab  )(MPabu  vérification 

Sous-

sol+RDC 

35.6 45 45 6.05 0.075 0.184 

 

 
 

1.875 

bub    
Du 3

émé
 

au5
éme

 

55.2 40 40 5.05 0.075 0.363 1.875 

Du 6
émé 

au8
éme

 

42.6 35 35 5.8 0.075 0.369 1.875 

Du 9
éme 

au11
éme

 

27.1 30 30 6.83 0.075 0.323 1.875 

 

 Délimitation de la zone nodale 

Au niveau des poteaux : 

cmcmh

cmhb
h

h e

7060,45,45,
6

408
max

60,,,
6

max

'

11

'





















 

 

 Longueur de recouvrement  

cmL lr 5640 max    

 Espacement maximal des armatures transversales  

Selon le BAEL91 : )10;35;15min( min  bcmS lt   

                               cmcmSt 18)1045;35;2.115min(   

     Selon le RPA  (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 

En zone nodal 

)15,14()15;10min( 1 cmcmcmSt     

On adopte  

cmSt 10  

 

 

En zone courante 

 cmS lt 1815' min    
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On adopte cmSt 15  

Avec : min

l  diamètre minimal des armatures longitudinales. 

 

 Quantité d’armatures transversales minimale du RPA 

Dans notre cas bSA ttg  %3.05
 

En zone nodal 

Poteau (45x45) : 235.14510003.0 cmAt    

Poteau (40x40) : 22.14010003.0 cmAt   

Poteau (35x35) : 205.13510003.0 cmAt   

Poteau (30x30) : 29.03010003.0 cmAt   
En zone courante 

Poteau (45x45) : 025.24515003.0 tA  

Poteau (40x40)  : 8.14015003.0 tA  

Poteau (35x35) : 575.13515003.0 tA  

Poteau (30x30) : 35.13015003.0 tA  
 
Toutes les conditions sont vérifiées les armatures transversales seront disposé 

comme suit : 
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B) Ferraillage des poutres 

 

I Introduction  
 Les poutres sont ferraillées en flexion simple,   les aciers nécessaires pour leur 

ferraillage  seront déterminés en fonction des moments fléchissant maximums 

soit en travées ou bien  aux appuis  par les différentes combinaisons suivante ;. 

200399..................8.0

200399..................

'...............5.135.1

réviséRPAEG

réviséRPAEQG

ELUlaQG







 

Les poutres supportant de faibles charges verticales et sont sollicitées 

principalement par les forces latérales sismique doivent avoir des armatures 

symétrique avec une section en travée au moins égale a la moitié de la section 

sur appui. 

II Recommandations du RPA 

a) Armature longitudinale  

 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la 

longueur de la poutre est de 0,5% en toute section. 

          Poutres principales :
 

2

min 63040005.0 cmA   

          Poutres secondaires: 2

min 25.53035005.0 cmA   

 Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de : 

         En zone courante : 4 % 

         En zone de recouvrement : 6 % 

 En zone courante : 

             Poutres principales :
 

2

max 48304004.0 cmA   

            Poutre secondaire : 2

max 42303504.0 cmA   

 En zone de recouvrement : 

            Poutre principale : 2

max 72304006.0 cmA   

           Poutre secondaire : 2

max 63303506.0 cmA   

 La longueur de recouvrement est de : 40  (zone IIa) 

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les 

poteaux de rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 

b) Armatures transversales (RPA 99 /2003.Art 7.5.2.1)  

 La quantité d’armatures minimale est donnée par :
 

bSA t003.0min  . 
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 L’espacement maximal entre les armatures transversales est déterminé 

comme suit : 

       







 12,

4
min

h
St

 en zone nodale. 

       
2

h
S t   en dehors de la zone nodale (courante) . 

  : Le plus petit diamètre des armatures longitudinales. 

St : Espacement maximum entre les armatures transversales.  

 Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus 

du nu de l’appui ou de l’encastrement. 

 

III- Etapes calcul de ferraillage  

a) Calcul du moment réduit «  » :          
  bcfbd

M
2

  

b) Calcul du moment réduit limite « l » : 

Le moment réduit limite l  est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états 

limites, et pour les combinaisons accidentelles du RPA. 

 

c) On compare les deux moments réduits «  » et  « l » : 

 1
er

 cas :  l Section Simplement Armée  

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires 0 scA  

     

 

 Figure 1 : Disposition des armatures tendus S.S.A 

      
s

st
d

M
A




 
 

 2
éme

 cas :  l  Section Doublement Armée  

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux 

sections fictives. 



Chapitre VI                                                                   Ferraillage des éléments 

150 

 

 
                                 Figure 2. : Disposition des armatures SDA 
 

 

  s

sc

ss

L
ssLst

cd

M
A

cd

M

d

M
AAA





'

'
2











 

 

Avec : ML: moment ultime pour une section simplement armée. 

M: moment maximum à l’ELU dans les poutres 

d) Ferraillage des poutres principales e t secondaires en travée et aux 

appuis 
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. 

 
En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera 

faite entre 

                  les moments a l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles. 

 Apres avoir extrait les moments, nous avons ferraille comme suit on prend 

les moments max soit aux appuis ou bien en travée et adopter leur 

ferraillage . 

     MELU : Moment max a l’ELU 

     M acc: Moment max du aux combinaisons accidentelles 

e) Application de le démarche à nos poutre .Les résultats sont donnés sous 

formes de tableau : 

A) Poutres principales : 

 

 

En travée : les moments maximaux sont obtenus à l’ELU en kN .m 
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Niveau M    obs ²)(cmAs  ²)(cmAs  Ferraillage ²)(cmA adops  

11 42.79 0.069 

SSA 

3.43 6 3HA14+2HA12 6.88 

10 42.1 0.068 3.33 6 3HA14+2HA12 6.88 

9 41.45 0.067 3.28 6 3HA14+2HA12 6.88 

8 39 .28 0.063 3.13 6 3HA14+2HA12 6.88 

7 37.51 0.062 2.98 6 3HA14+2HA12 6.88 

6 36.52 0.059 2.89 6 3HA14+2HA12 6.88 

5 34.29 0.055 2.69 6 3HA14+2HA12 6.88 

4 32.54 0.052 2.55 6 3HA14+2HA12 6.88 

3 31.24 0.051 2.45 6 3HA14+2HA12 6.88 

2 30.43 0.049 2.4 6 3HA14+2HA12 6.88 

1 54.2 0.088 4.38 6 3HA14+2HA12 6.88 

 

Tableau 1: Ferraillage des poutres principales en travées 

 
Aux  appuis : les moments maximaux sont par les combinaisons accidentelles 

en KN .m 

Niveau M    obs ²)(cmAs  ²)(cmAs  Ferraillage ²)(cmA adops  

11 107.1 0.174 

SSA 

7.69 6 3HA14+3HA14 9.24 

10 109.69 0.178 7.93 6 3HA14+3HA14 9.24 

9 111.25 0.181 8.06 6 3HA14+3HA14 9.24 

8 112.11 0.182 8.12 6 3HA14+3HA14 9.24 

7 114.22 0.186 8.3 6 3HA14+3HA14 9.24 

6 113.11 0.184 8.18 6 3HA14+3HA14 9.24 

5 114.01 0.185 8.24 6 3HA14+3HA14 9.24 

4 120.92 0.197 8.8 6 3HA14+3HA14 9.24 

3 120.55 0.196 8.8 6 3HA14+3HA14 9.24 

2 114.96 0.188 8.3 6 3HA14+3HA14 9.24 

1 94.05 0.153 6.72 6 3HA14+3HA14 9.24 

 

Tableau 2: Ferraillage des poutres principales en appuis 
 Conclusion : 

Les poutres principales seront ferraillées comme suit : 

 

 Du 1
er

 au 11
eme

 étage : 

En travée : 3HA14+ 2HA12 

Aux  appuis : 3HA14 filantes +3HA14 en chapeaux 
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 Vérifications des sections minimales pour les poutres principales 

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

 

 On doit vérifier la condition suivante : 

                      
e

t
S

f

fdb
AA 28

min

...23.0


 

vérifiéeconditionAAcmA S ........................38.1
400

1.2.38.30.23.0
min

2

min   

 

Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux 

(Art7.5.2.1/RPA2003) 

2

min 63040005.0 cmA   

 

La section minimale  adoptée est égale a 3HA14 +2 HA12=6.88 cm
2
, elle est 

Supérieure aux sections minimales exigées par le règlement  

 

 

B)-Poutres secondaire : 
 

En travée : les moments maximaux sont obtenus à l’ELU en  KN .m 

 

Niveau M    obs ²)(cmAs  ²)(cmAs  Ferraillage ²)(cmA adops  

11 32.75 0.071  

 

 

 

 

SSA 

3.01 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

10 29.85 0.064 2.71 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

9 29.32 0.063 2.67 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

8 27.69 0.059 2.54 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

7 26.3 0.056 2.42 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

6 24.92 0.054 2.25 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

5 22.8 0.049 2.08 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

4 20.9 0.045 1.91 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

3 19.03 0.041 1.7 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

2 17.15 0.037 1.54 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

1 5.62 0.012 0.52 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

 

Tableau 3: Ferraillage des poutres secondaire en travée 
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En appuis : les moments maximaux sont par les combinaisons accidentelles en 

KN.m 

Niveau M    obs ²)(cmAs  ²)(cmAs  Ferraillage ²)(cmA adops  

11 34.06 0.073  

 

 

 

 

SSA 

3.14 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

10 45.62 0.098 4.28 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

9 41.38 0.089 3.84 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

8 42.64 0.091 3.97 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

7 43.34 0.093 4.06 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

6 39.25 0.084 3.62 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

5 36.84 0.079 3.4 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

4 34.74 0.074 3.19 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

3 30.12 0.064 2.76 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

2 24.39 0.052 2.21 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

1 11.06 0.023 1.01 5.25 3HA14+2HA12 6.88 

 

Tableau4: Ferraillage des poutres secondaire en appui
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 Conclusion 

Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit : 

 Du 1
er 

au 11
eme 

étage 

En travée : 3HA14 +2 HA12 

Aux appuis : 3HA14 filantes +2HA12 en chapeaux 

 

 Vérifications des sections minimales pour les poutres principales 

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

 On doit vérifier la condition suivante : 

         vérifiéeconditionAAcmA S ........................19.1
400

1.2333023.0
min

2

min 


  

Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux 

(Art7.5.2.1/RPA2003) 

2

min 25.53035005.0 cmA   

La section minimale adoptée est égale a 3HA14+2HA12=6.88cm
2
, elle est 

supérieure aux sections minimales exigées par les règlements. 

 

IV- Vérification a l’ELU 

 Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentielles (BAEL91.art 

A.5.1) 

La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs  à 

l’effort tranchant est définie par :     
db

Tu
u

.
     

Poutres principales : 

MPau 91.0
380300

107.103 3





  

 

 Poutres secondaires : 

MPau 49.0
330300

104.49 3





  
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 Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91.art 

A.5.1.21) 

La fissuration étant peu nuisible, la contrainte u doit vérifier la 

relation suivante : 
 

 MPaMPa
f

db

T

b

cu
u 33.35;2.0min

.

28 











  

 

                      

 

Poutres principales :    vérifiéeconditionMPaMPau .............33.391.0   

 Poutres secondaires :   

vérifiéeconditionMPaMPau ..................33.349.0   

 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui (BAEL91art 

5.1.32) 

 
b

c
uu

fdb
TT


289.0

4.0 

 
 Poutres principales :   

kNTT uu 17.892
15.1

102538.030.09.0
4.07.103

3




  

 Poutres secondaires :    

kN774,78
15.1

102533.030.09.0
4.04.49

3




 uu TT  

 Influence de l’effort tranchant sur les armatures 

 Appuis de rive : (Art 5.1.31 / BAEL91) : 

On doit prolonger au delà du bord de l’appui cote travée et y ancrer une section 

d’armatures suffisante pour équilibrer l’effort tranchant Tu . 

 Poutres principales :  

  

vérifiéeconditionAcm
f

T
A ancrerst

su

u

ancrerst ...............A      97.2
100348

107.103
min adoptest 

2
3

min 





 

 Poutres secondaires : 
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vérifiéeconditionAcm
f

T
A ancrerst

su

u

ancrerst             .A 42.1
100348

104.49
min adoptest 

2
3

min 





 

 

 

 Appuis intermédiaire : (Art 5.1, 32 / BAEL91) : 

Lorsqu’au droit d’un appui l’effort tranchant   uT  est supérieur à 
d

M u

9.0
 , on 

doit  prolonger les armatures au-delà de l’appui et y ancrer une section 

d’armature 

 

Supérieur a :   
 su

u
UancrerstS

fd

M
TAA

1

9.0
min 








  

 Poutres principales :   078.54
38.09.0

2.54
7.103

9.0






















d

M
T u

U  

 Poutres secondaires : 086.60
33.09.0

75.32
4.49

9.0






















d

M
T u

U  

 Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 

 Vérification de l’entrainement des barres : (BAEL91 art. A6.13) : 

                                     
28

9.0
tsse

i

u
se f

Ud

T








 
MPaftsse 15.31.25.128  

i
U : Somme périmètre utile des barres.

 

ii UbarredenombreUiDiamétreU  

  Poutres principales   : 

 
  cmU

i
37.264.1214.33  3HA14+3HA14      

vérifiéeconditionMPaMPa sese ........................15.315.1
37.26389.0

107.103





                         

 Poutres secondaires :  

    cmUHAHA
i

72.202.114.324.114.33122143    

vérifiéeconditionMPaMPase ....................15.380.0
72.20339.0

104.49





  

 Longueur de scellement droit des barres : 
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 On définit la longueur de scellement droit  ls comme la longueur à mettre 

en œuvre pour avoir un bon ancrage droit.  
su

e
s

f
l










4
 

Sur la longueur d'un ancrage, la contrainte d'adhérence est supposée constante et 

égale à sa valeur limite ultime :
 

MPaftjssu 835.26.0
2

   

                                                                                                                                                                              
 

 Pour les HA12 :   
 

cmlsoitcml ss 4542,23   

 Pour les HA14 : 
 

cmlsoitcml ss 5049,38   

 

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée 

par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « 

Lc » est au moins égale à  0.4xls  pour les aciers H.A 

 Pour les HA12 :   
 

cmlC 18  

 Pour les HA14 : 
 

cmlC 20  

 

 Calcul des armatures transversales : 

Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante :           











10
,,

35
min 1

bh
t   

1 : étant le plus petit diamètre dans le sens longitudinal. 

 Poutres principales : 

 mm. 8=  :Soit mm11.43 mm) 30 mm, mm,12 (11.43min t t  
On optera pour un cadre et un étrier soit   At = 4HA8 =2.01cm². 

 Poutres secondaires : 

mm. 8=  :Soit mm10 mm) 30 mm, mm,12 (10min t t  

On optera pour un cadre et un étrier soit   At = 4HA8 =2.01cm². 

 

 Espacement maximal  des armatures transversales : (Art A.5.1,22 / 

BAEL91) 

             cmdSt 40,9.0min
max

  

 Poutres principales :      cm. 34.2  40cm) , 34.2(min
max

tS  

     Poutres secondaires :   cm. 29.7 40cm) , 29.7(min
max

tS  
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 Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures 

transversales doit satisfaire la condition suivante (Art.A.5.1,232 / 

BAEL91) 

                     
  stu

ead
t

Bf

fA
S

 28

max

3.0

9.0


  

 

 Poutres principales :      

 
 

vérifiéeconditioncmSt .........9.74
15.1301.23.091.0

4009.001.2max







 
 

 Poutres secondaires :    

  
 

vérifiéeconditioncmSt .........4.419
15.1301.23.058.0

4009.001.2max





  

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 

7.5.2.2/RPA2003): 

Les poutres sont sollicitées essentiellement par les charges verticales, par 

conséquent l’effort tranchant est variable sur toute leurs longueurs ; on se doit de 

spécifier un écartement des armatures transversales dans la zone nodale et 

courante. 

 Poutres principales : 

 

   Zone nodale : 

       
cm10cm) 14.4 , cm (10min ,12x1.2

4

40
min12,

4
min 

















 

h
S t  

                   cm8:
max

tSsoit

 
 Zone courante : cmSsoitcmS tt 1520

2

h maxmax
  

 Poutres secondaires : 

 Zone nodale : 

cm75.8cm) 14.4 , cm (8.75min ,12x1.2
4

35
min12,

4
min 

















 

h
St  

             cm8:
max

tSsoit

 
 Zone courante : cmSsoitcmS tt 155.17

2

h maxmax
  
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 Délimitation de la zone nodale : (Art 7.4.2.1 figure 7.2 : zone nodale) : 

Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone 
nodale L’ est 

égale à deux fois la hauteur de la poutre considérée.                                                                                                                      

 Poutres principales :
   

cmhL 804022'   

 Poutres secondaires :
  

cmhL 703522'   

 

 
 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du 

RPA: 

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation 

suivante :
 

bSA tt  003.0  

 

  Poutres principales :
 
 

vérifiéeconditioncmAt .....2.01cm²...=A72.0308003.0
adopté

t

2min
  

 Poutres secondaires :
 
 

vérifiéeconditioncmAt ...2.01cm²...=A72.0308003.0
adopté

t

2min
  

Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui. 

 

 Dispositions constructives pour les armatures longitudinales 

 

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inferieures de 

second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que 

: 

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

 
5

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui 

considère 
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                  s’il s’agit d’un appui n’appartenant pas a une travée de rive. 

 
4

1
 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui 

considère s’il 

                 s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 

 La moitie au moins de la section des armatures inferieures nécessaire 

en travée 

                est prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont 

arrêtées a une                                                                                

     distance des appuis au plus égale à 
10

1
 de la portée 

 

V- Vérification à L’ELS : 

 Etat d’ouverture des fissures : 

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette 

vérification n’est pas nécessaire. 

 Etat limite de compression du béton : 

 
Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les 

contraintes maximales du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

admissibles. 

 

 Contrainte admissible de l’acier :
 

MPas 348  

 Contrainte admissible du béton :
 

MPabc 15  

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

admissible : 

MPaf
K

cbc
s

bc 156.0 28

1

 


  

Avec :  ELU)l’ à adoptées armatures :(A 
1 Ad

M s
s







                  
 

On calcul :
 

tableaudeet  K  on tire   
100

   11  
db

As

  
 

Les résultats sont donnés dans les tableaux ci-dessous: 
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 mKN

M

.

max

 
²)(cm

As  
1  1k  1  

)(MPas

 

)(MPabc

 

)(MPabc

 
obs 

P
P

 

Travé

e 
38.9 6.47 

0.56

7 

29.6

4 

0.88

8 
178.17 6.01 15 

Conditi

on             

vérifiée 
Appui

s 
61.52 9.24 

0.00

8 

297.

5 

0.98

4 
178.05 0.598 15 

Conditi

on    

vérifiée 

P
S

 

Travé

e 
23.53 6.47 

0.00

7 

318.

3 

0.98

5 
111.89 0.351 15 

Conditi

on    

vérifiée 
Appui

s 
32.98 6.47 0.01 

262.

8 

0.98

2 
157.29 0.598 15 

Conditi

on    

vérifiée 
 

 

 Etat  limite de fissuration (la flèche) : 

Grace au logiciel  ETABS, nous avons pu obtenir les valeurs des différentes 

flèches sur l’ensemble des travées. 

 Poutres principales : 

La plus grande valeur de la flèche est de longueur L=5.4 m. 

vérifiéeconditionmm
l

fmmf ..................8.10
500

5400

500
1   

 Poutres secondaires  

La plus grande valeur de la flèche est de longueur L=4.35 m. 

vérifiéeconditionmm
l

fmmf ..................7.8
500

4350

500
1736.0   

 

 

 

 

 

 



 

1 

 

 

Ferraillages des voiles 

I-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 

calculer une section sollicitée 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 aux séismes. 

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures 

 Armatures verticales 

 Armatures horizontales 

 Armatures transversales 

Etant donné que ces murs sont associés à des poteaux on les considère faisant 

partie intégrante de ces derniers. 

 Prescriptions pour le ferraillage des voiles  

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le règlement BAEL91 et le règlement 

parasismique algérien RPA 99/version 2003. 

 Prescription pour les aciers verticaux  

Le ferraillage vertical sera calculé en tenant compte des prescriptions imposées par 

le RPA99 décrites ci-dessous : 

 Lorsqu'une partie du voile est tendue sous l'action des forces verticales et 

horizontales, l'effort de traction doit être pris en totalité par les armatures, le 

pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est 

de 0.20%. 

 Il est possible de concentrer des armatures de traction à l'extrémité du voile 

ou du trumeau, la section totale d'armatures verticales de la zone tendue 

devant rester au moins égale à 0,20% de la section horizontale du béton 

tendu. 

 Les barres verticales des zones extrêmes devraient être ligaturées avec des 

cadres horizontaux dont l'espacement ne doit pas être supérieur à l'épaisseur 

du voile. 

 Si des efforts importants de compression agissent sur l'extrémité, les barres 

verticales doivent respecter les conditions imposées aux poteaux. 

 Les barres verticales du dernier niveau doivent être munies de crochets à la 

partie supérieure. 

 Toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par recouvrement). 

 A chaque extrémité du voile (trumeau) l'espacement des barres doit être 

réduit de moitié sur 1/10 de la largeur du voile (figure 7.13). Cet espacement 

d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 

 

 Prescriptions communes  

 L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :  



 

2 

 

S= min {1, 5e, 30cm} …………………….…. Art 7.7.4.3/RPA99 (version 2003) 

Avec e : est l’épaisseur de voile. 

 

 

 Combinaisons d’action 

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à 

prendre sont données ci-dessous : 

 










QGELS

QGELU
BAELleSelon

5.135.1
91  

 










EG

EQG
leRPASelon

8.0
2003

 
 
 

II-Ferraillage des voiles :  
La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur 

(d). 

II-1-Exposée 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
et

I

VM

B

N 


..
minmax   

 

Avec : 

B : section du béton 

I : moment d’inertie du refend considérée. 

V et V’: bras de levier ; 
2

VoleeL
VV 

 
Remarque :

 Si     sont de signe positif on aura une section entièrement tendue (SET) ; 

Si    sont de signe négatif on aura une section entièrement comprimée (SEC) ; 

Si   sont de signe contraire on aura une section partiellement comprimée (SPC). 

 le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultats.  

Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :
 

)
3

2
;

2
min( CL

he
d 

 
Avec : 

he : Hauteur entre nus du plancher du voile considéré. 

CL : La longueur de la zone comprimée. 

 

 



 

3 

 





LLC .

minmax

max


  

 

Lt : longueur de la zone tendue : Lt = L - Lc 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des 

diagrammes des contraintes obtenues : 

 

 Section entièrement comprimée : 

edNi ..
2

1max  
  

                 edNi ..
2

12  
  

 

 

                                                                                   Figure 1 : Diagramme d’une 

section EC 

 Section partiellement comprimée : 

edNi ..
2

1max  
   

 
edNi ..

2

1

1





 

 

                                                                                   Figure 2 : Diagramme d’une 

section PC  

 Section entièrement tendue : 

 

edNi ..
2

1max  
  

 

                                                                                    Figure 3 : Diagramme d’une 

section ET 

II-2-Armature verticale : 

 Section entièrement comprimée : 

MPa

voiledutionB

BfN
A

S

S

ci
V

348

.sec:

28










 
 

 Section partiellement comprimée : 
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MPa

N
A

S

S

i
V

348







 

 Section entièrement comprimée :
 S

i
V

N
A


  

 Section entièrement tendue :
 S

i
V

N
A


  

II-3-Armature de coutures : 

 
Le long des joints de reprise de coulage, l'effort tranchant doit être pris par les 

aciers de couture dont la section doit être calculée avec la formule : 

fe

V
AVj 1.1

     
Ou :  

 
TV  4.1  

 

Cette quantité doit s'ajouter à la section d'aciers tendus nécessaires pour équilibrer 

les efforts de traction dus aux moments de renversement. 

 

 Prescription pour les aciers horizontaux  
 

-Les armatures horizontales doivent êtres munies de crochets à 135° ayant une 

longueur de 10Ф et disposées de manière à servir de cadre armatures aux 

armatures verticales. 

 

 4

V
h

A
A 

 
-Armature minimale  

 compression de béton : 

        .sec:%5%2.0

.4

min

2

min

comprimébetondutionAvecB
B

A

armaturecesàlaireperpendicumesuréeparementdemètreparcmA





 

       

 Traction simple : 

 

e

c

f

fB
A 28

min

.
  

    Avec :  

B : section du béton tendu. 

 

 



 

5 

 

    Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester 

au moins égale à 0.2 % de la section horizontal du béton tendu. 

-Diamètre maximal : 
Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser

10

1
de l’épaisseur du voile. 

 

 Vérification des contraintes de cisaillement :(ART 7.7.2 RPA) 

La contrainte de cisaillement dans le béton b  doit être inférieure à la contrainte 

admissible 

.sec:

)9.0(:

:

4.1
.

.52.0

0

,

0

28

brutetionladetotalehauteurh

hdutilehauteurd

voileuepaisseurdb

VavecV
db

V

MPaf

calculUbb

cb











 

 Art 5.1.1 BAEL 91 : 

   Il faut vérifier que :
 

uu
db

Vu
 




 
 

         Fissuration préjudiciable :
 

MPaMPa
f

b

cj

u 5.2)4,15.0min( 



 

III- Vérification à l’ELS : 
A l’état limite de service il faudra vérifier que la contrainte de compression soit 

inférieure à 15Mpa                                          

                   
AB

NS
bc

15
  

Avec :
 Ns : Effort normal appliqué 

B : Section du béton 

A : Section d’armatures adoptée 

 Exemple de calcul VL7 (Zone III) 

Caractéristiques géométriques : 

L = 2.4m ; e = 0, 20 m ; B = 0,48m². 

Sollicitation de calcul Zone I : 
2

max

2

min /3.2716;/3.5231 mkNmkN  
 

-Longueur de la zone comprimée
 

.82.04.2.
3.27163.5231

3.2716
.

minmax

max mLLC 










 

-Le calcul se fera pour des bandes verticales de longueur d :
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)54.0,94.1min()82.0
3

2
,

2

2.008.4
min()

3

2
,

2
min( 


 CL

he
d =0.5 m 

-Longueur de la zone tendue : 
mLLL Ct 58.182.04.2   

 1
ere 

bande : d = 0,5m 

-Calcul de la contrainte : 

 

2min
1 /82.3575

58.1

)5.058.1(3.5231)(
mkN

L

dL

t

t 









 

-Détermination des efforts normaux 
 

.4402.05.0
2

82.35753.5231

2

1min
1 kNedN 









 
 2

ème 
bande : d = 1.08 m 

kNedN 19.3862.008.1
2

82.3575

2

1
2 



 -Armatures verticale

 

kN
N

A

kN
N

A

S

s

09.11
8.34

19.386

.64.12
8.34

440

2
2

1
1









 
-Les armatures de couture  

 

2

1
68.3

10400

8.954.1
1.11.1 cm

fe

V
AVj 







 

 
















²01.12
4

68.3
09.11

4

56.13
4

68.3
64.12

4
:

22

2

11

cm
A

AA

cm
A

AA

Donc
vj

V

vj

V

 

 

-Armatures minimales :
 

.14.7)14.7,04.2max(

)
400

1.2136.0
,136.0%15.0max(),%.15.0max(

2

28
min

cm

fe

fB
BA t









 

-Choix des armatures : 
 Av1 = 13.56cm

2
, soit   10HA14=15.38cm

2
  (5HA14/nappe) soit (1HA14) a 

chaque 10 cm 

 Av2 = 12.01cm
2
, soit   16HA12=18.1cm

2
  (8HA12/nappe) soit (1HA12) a chaque 

15 cm   

-Armature horizontale : 

D’après le BAEL 91 : .39.3
4

56.13

4

2cm
A

A V
H   
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D’après le RPA révisé 2003 : AH 0.15%B 7.5cm² 

Soit 8HA12 = 9.05cm²  

-Armature transversale : Les deux nappes d’armatures verticales doivent être 

reliées au minimum par (04) épingles au mètre carré soit(HA8). 

-Vérification des contraintes de cisaillement :  

MPa
db

Vu

réviséeRPA

b 26.0
2869.020

108.954.1

:2003










 

..............................526.0 vérifiéeconditionMPaMPa ub   

MPa
db

Vu

BAEL

b 18.0
2869.020

108.95

:91










 

 

Vérification à L’ELS 

 

Il faut vérifier que :
 

.15256.06.0 28 MPafcb 
 

MPa
AB

N

S

S
b 08.1

1.181524020

105.551

15










 
 

 

 

-Calcul de ferraillage : 
On va procéder par zone : 

Zone I : s.sol ; RDC 

Zone II : 1
er
,2

ème
,3

ème
. 

Zone III :4
ème

,5
ème

,6
ème

. 

Zone IV : 7
ème

,8
ème

,9
ème

. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Etude de voile VL5 

Voile Zone I Zone II Zone III Zone IV 

L(m) 4.35 4.35 4.35 4.35 

e(m) 0.2 0.2 0.2 0.2 
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I (m
4
) 1.37 1.37 1.37 1.37 

V=L /2 (m) 2.175 2.175 2.175 2.175 

Vu (kN) 873.8 718.2 512.2 300.1 

Ns (kN) 1233.5 1216.2 854.4 449.5 

max  (kN /m
2
) 6766.6 4743.6 3333.1 5789.2 

min  (kN /m
2
) -9342.3 -5957 -4730.5 -6231.9 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc(m) 1.82 1.92 1.8 2.09 

Lt(m) 2.53 2.43 2.55 2.26 

d(m) 1.2 1.2 1.2 1.2 

1  (kN /m) 4911.16 3015.27 2504.38 2922.92 

N1 (kN) 1710.4 1076.67 868.18 1098.57 

N2 (kN) 589.33 361.83 300.52 350.75 

Av1 (cm
2
) 49.14 30.93 24.94 31.56 

Av2 (cm
2
) 16.93 10.39 8.63 10.07 

Avj (cm
2
) 8.4 6.9 4.9 2.88 

Amin 12.6 12.6 12.6 12.6 

Choix des barres 

/nappe/bande 

A1 9HA20 12HA16 10HA16 10HA16 

A2 8HA16 10HA12 8HA12 8HA12 

Section  total utilisée 

(cm
2
) 

56.54 48.24 40.2 40.2 

32.16 22.62 18.1 18.1 

Espacement 
A1 12 10 10 10 

A2 15 12 15 15 

Ah (cm
2
) 14.13 12.06 10.05 10.05 

Ah adoptée/nappe (cm
2
) 15.84 13.56 13.56 13.56 

Choix des barres 14HA12 12HA12 12HA12 12HA12 

espacement 25 20 20 20 

Armature transversale 4 Epingle HA10 

Contrainte 

de 

cisaillement 

MPabb 5  1.75 1.95 1.4 0.81 

MPauu 5.2  1.25 1.39 1 0.58 

Contrainte 

ELS 

)(MPab  15 15 15 15 

)(MPab  1.27 1.29 0.91 0.48 

 

 

 

Etude de voile VL1 et VL3 

Voile Zone I Zone II Zone III Zone IV 

L(m) 2 2 2 2 

e(m) 0.2 0.2 0.2 0.2 
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I (m
4
) 0.13 0.13 0.13 0.13 

V=L /2 (m) 1 1 1 1 

Vu (kN) 283 258.8 235.7 155.8 

Ns (kN) 747.9 561.9 326.2 56.5 

max  (kN /m
2
) 4934.3 3860.1 2996 4337.3 

min  (kN /m
2
) -7969.9 -5874.5 -3914.6 -4714.9 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc(m) 0.76 0.79 0.86 0.95 

Lt(m) 1.24 1.21 1.11 1.05 

d1(m) 0.5 0.5 0.5 0.5 

d2(m) 0.74 0.71 0.61 0.55 

1  (kN /m) 4756.23 3447.02 2151.26 2469.7 

N1 (kN) 636.3 466.07 303.29 359.23 

N2 (kN) 351.96 244.73 131.22 135.83 

Av1 (cm
2
) 18.28 13.39 8.71 10.3 

Av2 (cm
2
) 10.11 7.03 3.77 3.9 

Avj(cm
2
) 2.72 2.49 2.26 1.4 

Amin 7.77 7.45 6.4 5.77 

Choix des barres/nappe/bande 
A1 5HA16 5HA14 5HA12 5HA14 

A2 5HA14 5HA12 5HA10 5HA10 

Section utilisée 

(cm
2
) 

20.1 15.38 11.3 15.38 

15.38 11.3 7.84 7.84 

Espacement 
A1 10 10 10 10 

A2 15 15 15 15 

Ah (cm
2
) 5.025 3.85 2.82 3.84 

Ah adoptée (cm
2
) 10.98 9.42 9.42 9.42 

Choix des barres 14HA10 12HA10 12HA10 12HA10 

espacement 25 25 20 20 

Armature transversale 4 Epingles HA8/m² 

Contrainte 

de 

cisaillement 

MPabb 5  0.56 0.7 0.64 0.42 

MPauu 5.2  0.4 0.5 0.45 0.3 

Contrainte 

ELS 

)(MPab  15 15 15 15 

)(MPab  1.71 1.32 0.78 0.13 
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Etude de voile VL6 

Voile Zone I Zone II Zone III Zone IV 

L(m) 1.5 1.5 1.5 1.5 

e(m) 0.2 0.2 0.2 0.2 

I (m
4
) 0.05 0.05 0.05 0.05 

V=L /2 (m) 0.75 0.75 0.75 0.75 

Vu (kN) 106.2 69.6 59.9 41.1 

Ns (kN) 533.3 396.7 235.1 39.9 

max  (kN /m
2
) 988 835.4 1326.5 3362.6 

min  (kN /m
2
) -4529 -4123.1 -3827.7 -3778.4 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc(m) 0.27 0.25 0.38 0.7 

Lt(m) 1.23 1.24 1.12 0.8 

d1(m) 0.18 0.16 0.25 0.4 

d2(m) 1.05 1.07 0.87 0.4 

1  (kN /m) 3866.21 3591.08 2973.3 1889.2 

N1 (kN) 151.11 123.42 170.02 226.7 

N2 (kN) 405.95 384.24 258.67 75.56 

Av1 (cm
2
) 4.34 3.54 4.88 6.51 

Av2 (cm
2
) 11.66 11.04 7.43 2.17 

Avj (cm
2
) 1.02 0.67 0.57 0.39 

Amin 1.89 1.68 2.62 4.2 

Choix des barres/nappe/bande 
A1 2HA14 2HA12 3HA12 4HA12 

A2 7HA12 7HA12 5HA12 2HA12 

Section utilisée 

(cm
2
) 

6.16 4.52 6.78 9.04 

15.84 15.84 11.3 4.52 

Espacement 
A1 10 10 10 10 

A2 15 17 18 20 

Ah (cm
2
) 3.96 3.96 2.82 2.26 

Ah adoptée (cm
2
) 10.98 9.42 9.42 9.42 

Choix des barres 14HA10 12HA10 12HA10 12HA10 

espacement 25 20 20 20 

Armature transversale 4 Epingles HA8/m² 

Contrainte 

de 

cisaillement 

MPabb 5  0.21 0.19 0.168 0.11 

MPauu 5.2  0.15 0.13 0.12 0.08 

Contrainte 

ELS 

)(MPab  15 15 15 15 

)(MPab  1.68 1.25 0.75 0.13 
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Etude de voile VL2 

Voile Zone I Zone II Zone III Zone IV 

L(m) 3.3 3.3 3.3 3.3 

e(m) 0.2 0.2 0.2 0.2 

I (m
4
) 0.59 0.59 0.59 0.59 

V=L /2 (m) 1.65 1.65 1.65 1.65 

Vu (kN) 605.9 410.7 295.6 200.7 

Ns (kN) 1963.2 1485.1 904.8 199.9 

max  (kN /m
2
) 3177.6 362.9 1055.5 2690.6 

min  (kN /m
2
) -8894.7 -5300.6 -4010.4 -3642.3 

Nature de la section SPC SPC SPC SPC 

Lc(m) 0.86 0.21 0.68 1.4 

Lt(m) 2.43 3.09 2.62 1.89 

d1(m) 0.5 0.14 0.45 0.93 

d2(m) 1.93 2.95 2.17 0.96 

1  (kN /m) 7064.51 5060.44 3321.59 1850.05 

N1 (kN) 797.96 145.05 329.93 510.78 

N2 (kN) 1363.45 1492.82 720.78 172.05 

Av1 (cm
2
) 22.92 4.16 9.48 14.67 

Av2 (cm
2
) 39.17 42.89 20.71 4.94 

Avj (cm
2
) 5.8 3 2.84 1.93 

Amin 9.65 30.97 22.78 10.08 

Choix des barres/nappe/bande 
A1 5HA20 2HA14 5HA14 9HA14 

A2 13HA16 20HA14 15HA16 5HA12 

Section utilisée 

(cm
2
) 

A1 31.4 6.16 15.38 27.7 

A2 52.26 61.56 30.15 11.3 

Espacement 
A1 10 10 10 10 

A2 15 15 15 15 

Ah (cm
2
) 13.06 15.39 7.53 2.82 

Ah adoptée (cm
2
) 15.84 21.54 13.56 13.56 

Choix des barres 14HA12 14HA14 12HA12 12HA12 

espacement 25 20 20 20 

Armature transversale 4 Epingles HA8/m² 

Contrainte 

de 

cisaillement 

MPabb 5  1.22 1.12 0.8 0.55 

MPauu 5.2  0.86 0.8 0.57 0.38 

Contrainte 

ELS 

)(MPab  15 15 15 15 

)(MPab  2.65 3.34 1.28 0.3 
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I. Introduction 
Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour rôle la transmission 

des charges de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement 

(cas des semelles reposant sur le sol  radiers), soit par l’intermédiaire d’autres 

organes (cas des semelles sur pieux et puits). 

Dans le cas le plus générale un élément  de la structure peut transmettre à sa 

fondation : 

- Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les 

valeurs extrêmes.  

-Une force horizontale : résultant de l’action sismique, qui peut être variable en 

grandeur et en direction. 

- Un moment qui peut être exercé dans de différents plans. 

 On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et 

selon la résistance aux sollicitations extérieures : 

 Fondations superficielles : 

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la 

pratique sont : 

 Les semelles continues sous murs, 

 Les semelles continues sous poteaux, 

 Les semelles isolées, 

 Les radiers. 

 Fondations profondes : 

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante, les 

principaux types de fondations profondes sont : 

 Les semelles sur pieux  

 Les semelles sur puits 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible 

capacité portante. 

 

II. Choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

- La nature de l’ouvrage à fonder 

- La nature du terrain et sa résistance  

- Profondeur du bon sol  

- Le tassement du sol. 
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III. Etude du sol de fondation : 
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol 

détaillée, qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. 

Une étude préalable du sol nous a donné les résultats suivants : 

 La contrainte admissible du sol est MPasol 5.1  

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

IV Etude de semelle filante  

IV.1 Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles :  

 

 
L

N
B

LB

QG

S

N

sol

s
sol










  

sol : Capacité portante du sol  

B : Largeur de la semelle ; 

G et Q : charge et surcharge à la base du voile ; 

L : longueur de la semelle sous voile ; 

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci – dessous : 

 

Tableau 1 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinale) : 

  

voile serN  )(mL  )(mB  )( 2mBLS   

V1 1576 2 3.18 6.36 

V2 2259.2 3.3 4.56 15.05 

V3 1422.3 2 4.74 9.48 

Somme    30.89 

 
Tableau 2 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversale) : 

voile serN  )(mL  )(mB  )( 2mBLS   

V4 874.7 2 3.19 6.38 

V5 1496.4 4.35 2.51 10.91 

V6 628.4 1.5 2.79 4.17 

V7 1285.5 2.4 3.57 8.57 

Somme    30.03
 

 

La surface des semelles filantes sous les voiles est : 
292.60 mSV   

IV.2 Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux   
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a) Hypothèse de calcul : 

Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur 

le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle 

que leur centre de gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des 

charges agissantes sur la semelle. 

 

b) Etape de calcul : 

- Détermination de la résultante des charges  iNR  

- Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces : 

                              
 


i

iii

N

MeN
e

 

 
 

                   Répartition trapézoïdale de charge   

                  Répartition triangulaire de charge   

 

Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles : 

 

poteaux )(kNQGN   )(mei  ).( mkNeN i  ).(inf mkNM   

1 164.4 -16.8 -2761.92 -0.74 

2 636.9 -13.3 -8470.77 -0.30 

3 695.3 -10 -6953 -0.44 

4 801.7 -6.7 -5371.39 -0.28 

5 1394.1 -2.7 -3764.07 -2.09 

6 1394.1 2.7 3764.07 -2.09 

7 801.6 6.7 5370.72 -0.28 

8 695.3 10 6953 -0.44 

9 636.9 13.3 8470.77 -0.30 

10 164.4 16.8 2761.92 -0.74 

somme 84.637   0 7.7  

 
              La répartition de charge est trapézoïdale  

 

 
mkN

L

e

L

N
q l /53.216

1.34

001.03
1

1.34

6.73843
14/ 







 









  

IV.3 Détermination de la largeur de la semelle : 

 
m

q
B

sol

l
44.1

150

53.2164/



 














6

6

L
e

L
e

Si

 6.5001.0e
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On aura donc : 21.4944.1 mLS x   

Sachant que mLx 1.34  

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : nSS p   
25.24551.49 mS p   

242.30692.605.245 mSSS VPt   

La surface totale de la structure : 
209.50835.151.34 mSst   

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

%60100
09.508

42.306


st

t

S

S
 

Conclusion : 
Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre 

elles occupant ainsi une superficie supérieure à 50 % de la surface totale de la 

base du bâtiment, pour cela nous optons pour un radier général. 

 

V Etude du radiner général : 

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher 

renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est 

soumis à la réaction du sol diminuée du poids propre du radier. 

Le radier est : 

 Rigide en son plan horizontal  

 Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation 

(répartition linéaire) ; 

 Facilité le coffrage  

 Rapidité d'exécution  

V.1 Pré dimensionnement du radier 
Pour le prédimensionnement du radier, on a trois conditions à vérifier 

 
1) Selon la condition d’épaisseur minimale : La hauteur du radier doit avoir au 

minimum 25 cm. 

2) Selon la condition forfaitaire : 

a) Sous voiles : 

           
1085.67

58

maxmax  h
L

h
L

 

         h    : Épaisseur du radier. 

         maxL  : Distance entre deux voiles successifs.  

     D’après ces conditions l’épaisseur du radier doit être supérieur à hradier = 90cm. 
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b) Sous poteaux : 

 

Le tablier : La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

20

L
h max

d  ,   Avec un minimum de 25 cm  

mhd 27
20

540
    ;   On prend   cmhd 35  

La nervure : Elles doivent vérifier  

                   10

maxL
hnervure    

                cmhcmh nervurenervure 8054
10

540
  

56327,04,0  nervurenervure bhbh         on prend cmbnervure 50  

3) condition de longueur élastique : 

max
4

24
L

bK

EI
Le







 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le 

sol, le radier est rigide s’il vérifié : 

3

4

maxmax

32
àconduit  qui Ce

2 E

K
LhLL e
















 

Avec : 

Le : longueur élastique. 

I : inertie de la section du radier (bonde de 1 m)  avec 









12

3bh
I  

K : Coefficient de raideur de sol ; K = 40 MPa pour un sol moyen. 

 

      E : Module Young pour un chargement de longue durée. E = 10819 MPa     

 

mh 15.1
10819

403
4.5

2
3

4














  
          D’après ces conditions l’épaisseur du radier doit être supérieur à hradier = 

115cm 

Largeur de la nervure: 
  prendon 5.80467,04,0  hhbh radiernervureradier  cmbnervure 50  

Conclusion : 
D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 

cmhnervure 115 ………………… Hauteur de la nervure  

cmhd 35 …………………… …Hauteur de la dalle 

cmbnervure 50 …………………...Largeur de la nervure 
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V.2 Détermination de la surface nécessaire du radier : pour déterminer cette 

surface on a besoin de charges permanentes et de charges d’exploitation qui sont 

obtenu a partir de logiciel ETABS   

1) Poids de la superstructure : 

Charges permanentes kNGbat 7.45363 . 

Charges d’exploitation kNQbat 7.8182  
2) Combinaisons d’actions : 

 









kNQGNELS

kNQGNELU

batbats

batbatU

4.535467.81827.45363

045.735157.81825.17.4536335.15.135.1
 

 

Donc

  2

2

sol

s
rad

2

sol

U
rad

368.49356.97;368.49max

m356.97
150

4.53546N
S:E

m368.49
15033.1

045.73515

1.33

N
S:E

mS

LS

LU

rad 
























 

 

 

 

 

 

Remarque  
On remarque que la surface totale du bâtiment Sst est supérieure à la surface 

nécessaire du radier  22 368.4909.508 mSmS radst  , dans ce cas on opte juste 

pour un débord minimal que nous imposent les règles de BAEL, et il sera calculé 

comme suit : 

 

mcm
h

L nervure

déb 5.5730;
2

115
max30;

2
max 

















  

On ajoute au radier un débord de cmLdéb 60 dans les quatre sens. 

Donc on aura une surface totale du radier : débstrad SSS   
  289.56626.035.151.3409.508 mSrad   

 

V.3 Calcul des sollicitations à la base du radier 

1) Poids total du radier : 

 
flottante dalle ladu  poids (T.V.O) de poids+nervures des poids+du tablier poids= Poids radier   

kNhS bdrad 28.49602535.089.566du tablier Poids    
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 

    








kN

nLhhb bdnervnerv

41552559.1435.015.15.0101.3435.015.15.0
nervures des Poids


 

    OVTdradnerv hhS ..radS(T.V.O) de Poids    

    kN8.46892535.015.14.33289.566(T.V.O) de Poids   

Avec : 24.332
5.025

4155
mSnerv 


  

    kNeS bpnerv 225.586251.04.33289.566Sflottante dalle ladu  Poids rad    

        kNG totrad 305.14391225.5868.4689415528.4960Poids radier   

2) Surcharge d’exploitation 

Surcharge du bâtiment : kNQbat 7.8182  
 Surcharge du radier: kNQrad 22.141789.5665.2   

3) Poids total de la structure : 

kNGGG Suptotradiertot 597557.45363305.14391   

kNQQQ battotradiertot 92.95997.818222.1417  . 

 

4) Combinaison d’action : 

   








kNQGNELS

kNQGNELU

tottots

ottottu

92.6935492.959959755

13.9506992.95995.15975535.15.135.1

 

V.4 Calcul des caractéristiques géométriques du radier : 

1) Centre de gravité du radier : 

 

m
S

YS
Ym

S

XS
X

I

II

G

I

II

G 5.7;8.16 






 
Avec : 

Si : Aire du panneau considéré 

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré  

2) Moment d’inertie du radier : 

 

4
33

9400
12

35.151.34

12
m

bh
I xx 


  

4
33

34.49234
12

35.151.34

12
m

hb
I yy 




 
V.5 Vérifications  

1) Vérification de contrainte de cisaillement : (BAEL91/Art A.5.1, 211) 

 

On doit vérifier :            MPaMpaf
bd

T
c

b

u

u

u 5.24,
15.0

min 28

max














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       Avec : cmhdcmb d 5.31359.09.0;100   

kN
L

S

bNLq
T

rad

u

u 71.520
2

4.5

89.566

15.113.95069

22

maxmaxmax 








  

MPau 65.1
3151000

1071.520 3







 
                               

verifiéeconditionMPaMPa uu .........................................5.265.1    
2) Vérification de la stabilité du radier : 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier 

qui est sollicité par les efforts suivants : 

- Effort normal «N» dû aux charges verticales. 

- Moment sismique « M »rapporté à la base du radier tel que : 

                      hTMM  00  
Avec : 

M0: Moment sismique à la base du bâtiment. 

T0 : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

h : Profondeur de l’infrastructure (dalle + nervure). 

 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 

 

                4

3 21 



m

 
On doit vérifier les conditions suivantes : 

A L’ELU : sol

u

m 


 33.1
4

3 21 


  

A L’ELS : sol

s

m 


 



4

3 21  

Avec   : V
I

M

S

N

radier


2,1

 
Tel que V: distance entre le centre de gravite du radier et la fibre la plus éloignée 

de ce dernier 

   kNNu 13.95069        kNN s 92.69354  
 Sens longitudinal : mkNM x .95.6464315.15.254393.61718   

A l’ELU : 

2

1 /76.1898.16
34.49234

95.64643

89.566

13.95069
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

u   

 

2

2 /64.1458.16
34.49234

95.64643

89.566

13.95069
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

u 
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vérifiéeconditionmkNmkNu

m ........../5.19915033.1/73.178
4

64.14576.1893 22 


  

A l’ELS: 

2

1 /4.1448.16
34.49234

95.64643

89.566

92.69354
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

s   

2

2 /28.1008.16
34.49234

95.64643

89.566

92.69354
mkNV

I

M

S

N

yy

x

radier

s 

 
          

vérifiéeconditionmkNmkNs

m ............................./150/37.133
4

28.1004.1443 22 


  

 Sens transversal : mkNM y .76.4838115.14.269505.45282   

A l’ELU : 

2

1 /3.2065.7
9400

76.48381

89.566

13.95069
mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

u   

2/1.1295.7
9400

76.48381

89.566

13.95069
2 mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

u 

 
        

vérifiéeconditionmkNmkNu

m .............../5.19915033.1/187
4

1.1293.2063 22 


  

A l’ELS: 

2

1 /94.1605.7
9400

76.48381

89.566

92.69354
mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

s   

2

2 /74.835.7
9400

76.48381

89.566

92.69354
mkNV

I

M

S

N

xx

y

radier

s 

 
          

vérifiéeconditionmkNmkNs

m ......................................../150/64.141
4

74.8394.1603 22 




 

3) Vérification au poinçonnement (BAEL91 Art A.5.2,42) 

Dans le cas des surfaces large, cas du radier, il ya un risque de poinçonnement du 

poteau et des voiles sur cette dalle qui a lieu de vérifier  

           ''2 baC 

  
Avec :

 Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau ou le voile tiré a partir du l’logiciel 

ETABS   

C  : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

a’ : Epaisseur du voile ou du poteau. 

b’ : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 

b

cC
u

fh
N



 2807.0 

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Figure 1 périmètre utile des voiles et des poteaux 

Calcul du périmètre utile C  
 

      mhbabaC 8.51245.045.02222 ''   
 

 Vérification pour les poteaux : 

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité. 

vérifiéecondition
fh

kNN
b

cC
u ...........67.6766

07.0
6.1250 28 








 
 Vérification pour les Voile : 

 

vérifiéeconditionkN
fh

kNN
b

cC
u ................67.6766

07.0
5.3097 28 








 
4) Ferraillage de la dalle  

La dalle sera considérée comme un ensemble de dalle continue, Soumis à un 

chargement uniforme encastré sur quatre cotés. 

Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins ; et afin 

d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la 

même section d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus 

sollicite. 

 

a) Identification du panneau le plus sollicité 

. 7.0
4.5

8.3


y

x

l

l
  

sens.deux  les danstravailledalle la14.0    

Le poids du radier est entièrement repris par le sol, nous allons soustraire la 

contrainte due au propre de ce dernier de la contrainte moyenne maximale. 
s

m

u

m et   : Contrainte moyenne déjà calculer a la pagea 186   

 

A l’ELU 

2/70.149
89.566

09.21554
73.187 mkN

S

N
q

rad

raduu

mu   
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A l’ELS 

2/75.113
89.566

52.15808
64.141 mkN

S

N
q

rad

radss

ms 

 
b) Calcul des armatures à l’ELU  










436.0

0683.0
7.00

y

x






 
Evaluation des moments Mx , My 

mkNlqM xuXx
.64.1478.37.1490683.0 22

0     

 mkNMM xyy
.37.6464.147436.000  

 
Afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous 

allons affecter aux moments isostatiques par les coefficients réducteurs suivants : 

85.0 : Pour les moments en travées,  

5.0 : Pour les moments sur appuis intermédiaires, 

3.0 : Pour les moments sur appuis de rive. 

 

Moments sur appuis intermédiaire  

 

                     









mkNM

mkNM

ya

xa

.18.3237.645.0

.88.7464.1475.0

 

Moments sur appuis de rive : 
 

                    









mkNM

mkNM

ya

xa

.31.1937.643.0

.29.4464.1473.0
 

Moments en travée : 

 

               









mkNM

mkNM

yt

xt

.71.5437.6485.0

.494.12564.14785.0

 

 

 

c) Ferraillage longitudinal suivant x-x : 

Sur appuis : 

SSA
fdb

M

bu

ax

x 






 392.005.0

2.145.31100

1082.73
2

3

2
  

Du tableau : 974.005.0  x  

2
2

91.6
8.345.31974.0

1082.73
cm

d

M
A

st

ax

ax 









 

Soit : mlcmHA /31.12148 2 avec un espacement de 12 cm 



Chapitre VII                                                              Etude de l’infrastructure 

184 

 

En travée : 

SSA
fdb

M

bu

tx
x 







 392.0089.0

2.145.31100

10494.125
2

3

2
  

Du tableau : 954.0089.0  x  

2
2

12
8.345.31954.0

10494.125
cm

d

M
A

st

tx
ax 










 

Soit : mlcmHA /31.12148 2 avec un espacement de 12 cm 

d) Ferraillage longitudinal suivant y-y : 

Sur appuis : 

SSA
fdb

M

bu

ay

y 






 392.0022.0

2.145.31100

10185.32
2

3

2
  

Du tableau : 989.0022.0   y
 

2
2

96.2
8.345.31989.0

10185.32
cm

d

M
A

st

ay

ay 








  
 

Soit : mlcmHA /31.12148 2 avec un espacement de 12 cm 

En travée : 

SSA
fdb

M

bu

ty

y 






 392.0038.0

2.145.31100

1071.54
2

3

2
  

Du tableau : 981.0038.0   y  

2
2

08.8
8.345.31981.0

1071.54
cm

d

M
A

st

ty

ty 









 

Soit : mlcmHA /31.12148 2 avec un espacement de 12 cm 

 

 

e) Vérification a l’ELU 

 

 Condition de non fragilité : 








 


2

3
0min


 hbA  

0  : Taux d’aciers minimal égal à 0.8 ‰ pour les HA FeE400. 

2

min 22.3
2

7.03
351000008.0 cmA 







 


 
Sens xx : 

2

min

2

2

min

2

22.331.12

22.331.12

cmAcmA

cmAcmA

t

u

a

u





 

Sens yy : 

2

min

2

2

min

2

22.331.12

22.331.12

cmAcmA

cmAcmA

t

u

a

u




 

 Vérification des espacements : (RPA art 8.2, 42) 



Chapitre VII                                                              Etude de l’infrastructure 

185 

 

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-

dessous, dans lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle 

Sens xx :
 

       
   

vérifiéeconditioncmcmS

cmcmScmhS

t

tt

.............................3312

3333,353min33,3min





 

Sens yy : 

       
   

vérifiéeconditioncmcmS

cmcmScmhS

t

tt

.............................3312

3333,354min45,4min





 
 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

u

u

u
db

V
 


  

kN
lq

V
yu

u 69.399
2

34.57.149

2






  

MPau 26.1
315.01

1069.399 3









  

  MPaMPaMPafcju 5.24;5.2min4;
5.1

15.0
min 










 

                MPaMPa uu 5.226.1    

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

f) Vérifications à l’ELS  

Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est 

la direction la plus sollicitée. 

                        









436.0

0683.0
7.0

y

x






 
 Evaluation des moments Mx, My 

 

mkNlqM xsXx
.186.1128.375.1130683.0 22

0     

 mkNMM xyy
.91.48186.112436.000    

 

 .351.95186.11285.0à en travée Moments

.093.56186.1125.0à appuissur  Moments













mkNM

mkNM

xt

xa

 

 Vérification de la contrainte de compression dans le béton : 

MPa
K

bc

st

cb 15 


  

39.0
5.31100

31.12100100
1 











db

Ast  

55.36903.039.0 111  Ket  
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MPa
Ad

M

tx

s

tx

st 33.272
1031.12315.0903.0

10358.95
4

3

1















  

 vérifiéeconditionMPaMPa bccb ................1545.7
55.36

33.272
   

 Vérification de la contrainte dans les aciers : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à 

faire. 

 

Conclusion : 

Le ferraillage adopté pour la dalle du radier est donné dans le tableau ci-dessous : 

 

 

 

 

 Sens XX Sens YY 

En appuis 8HA14 8HA14 

En travée 8HA14 8HA14 

 

 

5) Ferraillage de débord  

 

Le débord doit être calculé comme une console encastrée  

au niveau du radier, du moment qu’il est moins charger par  

rapport  a la dalle et la nervure  donc nous n’avons qu’ prolonger 

 les armatures du panneau au débord. 

 

 

 Ferraillage de la nervure : 
La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis ; 

soumises aux charges des dalles et de la réaction du sol ; qui se transmises aux 

nervures sous forme de charges triangulaires et trapézoïdales. 

Pour le calcul des efforts internes maximums, on ramènera ces types de 

chargement 

à des répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties. 

Cela consiste à trouver la largeur de dalle correspondant à un diagramme 

rectangulaire qui donnerait le même moment (Lm) et le même effort tranchant (Lt) 

que le diagramme trapézoïdal, dans ce cas le calcul devient classique. 

 

 

 

60 cm 

 

     Figure. Schéma statique du débord. 
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 Cas de chargement trapézoïdal : 

 
Présentation des chargements simplifiés. 

 

 

Effort tranchant :
 











4
5.0 x

xt LL


 

Moment fléchissant :
 















4
5.0

2

x

xm LL


 

 Cas de chargement triangulaire : 

 1 xyx LL   

 

Effort tranchant :      xt LL  25.0  

Moment fléchissant : xm LL  333.0  
 

 

a) Sens longitudinal :

 

)/75.113,/7.149( mlkNqmlkNq su   

 
Schéma statique de la nervure 
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 Diagrammes des efforts internes à l’ELU : 

 
Diagramme de moment fléchissant  

 

 
Diagramme de l’effort tranchant 

 

 Diagrammes des efforts internes à l’ELS 

Diagramme de moment fléchissant  

 

Diagramme de l’effort tranchant 

 

 

b) Sens transversal :

 

)/75.113,/7.149( mlkNqmlkNq su   
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Schéma statique de la nervure 

Diagrammes des efforts internes à L’ELU 

 
 

Diagramme de moment fléchissant 

 
Diagramme de l’effort tranchant 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Diagrammes des efforts internes à l’ELS 
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Diagramme de moment fléchissant 

 

 
Diagramme de l’effort tranchant 

 

c) Ferraillage de la nervure : 

c-1) Armatures longitudinales 
 Le ferraillage se fera avec les moments max aux appuis et en 

travées : 

 Sens longitudinal X-X : 

mkNM a .53.343
max



              

mkNM t .59.245
max

  

En appuis : 

SSA
fdb

M

bu

a

x 






 392.0019.0

2.14112100

1053.343
2

3

2

max

  

Du tableau : 990.0019.0  x  

2
2max

9.8
8.34112990.0

1053.343
cm

d

M
A

st

a

ax 









 

Soit :      mlcmHA /06.12166 2  
 

 

 

 En travée : 

SSA
fdb

M

bu

t

x 






 392.0014.0

2.14112100

1059.245
2

3

2

max

  

Du tableau : 993.0014.0  x  
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2
2

34.6
8.34112993.0

1059.245
cm

d

M
A

st

tx

ax 









 

Soit : mlcmHA /23.9146 2  

 Sens transversal  suivant y-y : 

       

mkNM a .48.258
max



         

mkNM t .151
max

  

En  appuis : 

SSA
fdb

M

bu

a

y 






 392.0014.0

2.14112100

1048.258
2

3

2

max

  

Du tableau : 993.0014.0  x  

2
2max

69.6
8.34112993.0

1048.258
cm

d

M
A

st

a

ay 









 

Soit : mlcmHA /23.9146 2  
En travée : 

SSA
fdb

M

bu

t

y 






 392.0008.0

2.14112100

10151
2

3

2

max

  

Du tableau : 996.0008.0   y
 

2
2max

88.3
8.34112996.0

10151
cm

d

M
A

st

t

ay 









 

Soit : mlcmHA /23.9146 2  
Vérifications à l’ELU  

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

 
 On doit vérifier la condition suivante :    

228

min 762.6
400

1.21125023.023.0
cm

f

fdb
A

e

t 







 
 

 

- Sens longitudinal x-x : 

En travée :   vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.623.9 2

min

2   

 

En appuis : vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.606.12 2

min

2   
 

- Sens transversal  suivant y-y : 

En travée :   vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.623.9 2

min

2   

En appuis : vérifiéeconditioncmAcmAu .......................762.623.9 2

min

2 
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Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91.art 

A.5.1.21)  

 

On doit vérifier :
 

 u  

MPa
db

Tu

u 79.0
1120500

1077.440

.

3







 
En considérant que la fissuration est préjudiciable :

 
MPaMPa

f

db

T

b

cu

u 5.24;15.0min
.

28 













 
vérifiéeconditionMPaMPau .............5.279.0   

 

Vérification a l’ELS  
On se dispensera des vérifications si la condition suivante est vérifiée : 

 

                      1002

1 28cf







 

 

- Sens longitudinal x-x 

En travée :   0176.0014.0  x  

27.1
29.192

59.245


S

U

M

M
  

vérifiéecondition.........385.0
100

25

2

127.1
0176.0 




 
 

En appuis : 0252.0019.0  x

 
28.1

88.267

53.343


S

U

M

M
  

vérifiéecondition.........39.0
100

25

2

128.1
0252.0 




 
- Sens transversal  suivant y-y : 

En travée :   01.0008.0   y  

28.1
75.117

151


s

u

M

M
  

vérifiéecondition.........39.0
100

25

2

128.1
01.0 


  

En appuis :  0176.0014.0  x

 
28.1

56.201

48.258


s

u

M

M
  
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vérifiéecondition.........39.0
100

25

2

128.1
0176.0 


  

La condition     
1002

1 28cf






   est vérifiée donc la vérification des contraintes 

dans le béton à l’E.L.S. n’est pas nécessaire 

 

c-2) Armatures transversales : 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003): 

 

 Zone nodale : 

       
cm2.91cm) 19.2 , cm (28.75min ,12x1.6

4

115
min12,

4
min 

















 

h
St  

                   cm01:
max

tSsoit  
 Zone courante   

 cmSsoitcmS tt 155.57
2

115 maxmax
  

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation 

suivante 

 

           bSA tt  003.0
 

 

 

vérifiéeconditioncmAt .cm².......9.23=A25.25015003.0
adopté

t

2min
  

c-3) Armatures de peau (BAEL/Art 8.3) : 
Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées 

partiellement à la 

fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale à 

3cm
2
 par mètre 

de longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction. 

En absence de ces armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement 

ouvertes en dehors 

des zones armées. 

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de115 cm, la quantité d’armature de 

peau nécessaire est donc : 

paroisparcm
cm

Ap

2
2

3.160.2
15.11

3



  

 Soit donc 1HA16 avec As= 2.01 cm
2
/parois
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   Voile plaque 
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Introduction 

Pour retenir le sol du talus, il est nécessaire de prévoir un  voile plaque. On 

effectuera le calcul pour une bande de 1m de longueur à l’état d’équilibre au 

repos qui est le cas le plus défavorable.  

II) Pré dimensionnement de voile plaque 

  Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous : 

Épaisseur  15 cm, nous on va opter pour une épaisseur de 20 cm   

 

 

 Caractéristique du sol 

-Poids spécifique : 3/17 mkN  

-Angle de frottement :  30  

-Cohésion : C = 0 (sol pulvérulent) 

-Surcharges éventuelles : 
2/10 mkNq   

-Contrainte du sol : bars5.1  
 

 

 

 

 Contrainte de sollicitations : 

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : 

h : Contrainte horizontale 

v  : Contrainte verticale 

  K0 : Coefficient des poussées des terres   

                vh K   0  

5.030sin1sin10  K

 III) Calcul des sollicitations à l’ELU : 

 

 
2

2

00

/32.54)105.108.41735.1(5.008.4

/5.7105.15.00

)5.135.1(

2

1

mkNmh

mkNmh

qhKK

H

H

vH













  

On pose l’hypogés que les sollicitations peuvent être calculées avec la formule : 

 

mlkNmq HH

u /61.42
4

5.732.543
1

4

3 12 








 

 

IV) Calcul des sollicitations à l’ELS : 
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2

2

00

/68.39)1008.417(5.008.4

/5105.00

)(

2

1

mkNmh

mkNmh

qhKK

H

H

vH













mlkNmq HH

s /31
4

568.393
1

4

3 12 








 

 

Figure 1: Diagramme des contraintes 

 

V) Ferraillage du voile plaque 

 Méthode de calcul : 

 

Le voile plaque de soutènement sera considéré comme un ensemble de dalle 

continue encastré d’un coté  et simplement appuyé sur les trois autres. 

- Encastrement : au niveau de l’infrastructure. 

- Simplement appuyé : au niveau des poteaux et poutres. 

Ce dernier est sollicité par un moment de flexion résultant de la pression latérale 

des terres. 
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 Schémas statiques  

 

1. sens xx : )/31,/61.42( mlkNqmlkNq su   

 
 

 

2. Sens z z :  

 
 

 Calcul des sollicitations : 

Pour le calcul des sollicitations, nous utiliserons le logiciel ETABS .les résultats 

sont représentés dans les figures ci-après. 
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1-a)Dans le sens xx à l’ELU 

 
Chargement de mur plaque 

 

 
Diagramme des moments 

 
Diagrammes des efforts tranchants  

 

1-b)Dans le sens xx à l’ELS 
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Chargement de mur plaque 

 

Diagrammes des moments fléchissants 

 
 

Diagrammes des efforts tranchant
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 2-a)   Dans le sens z-z  à l’ELU 

 
Chargement de mur plaque 

 

 

 

 

 

Diagramme des moments  

 

 
 

Diagrammes des efforts tranchants  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2-b)   Dans le sens zz’  (ELS)  
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Chargement de mur plaque. 

 

 
 

 

Diagrammes des moments fléchissants  
 

 

 
 

Diagrammes des efforts tranchants  

 

 

 

 

 

VI. Ferraillage à l ELU 

a )  Armatures longitudinales: 
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Le ferraillage  se fera en flexion simple pour une bande de largeur (b=1m) et 

d’épaisseur (ep=20cm). On considérant le moment maximal aux appuis et aux 

travées.       

1) Armature dans le sens x-x 

 

 En travée :          Mmax=112.64  kN.m 

 
S.S.A0,392=μ0,244=

180×1000×14,2

10×112.64
=

.b.df

M
=μ l2

6

2

bu

t

u   

         0.858=β⇒0,244=μ l  

2
4

st

t'

st cm 20.9=
0.858×180×348

10×112.64
=

.d.βσ

M
=A   

Soit: 7 HA20=21.99 cm
2
;  

 
 

 Aux appuis:          Mmax=131.96  kN.m 

 
S.S.A⇒0,392=μ0,286=

180×1000×14,2

10×131.96
=

.b.df

M
=μ l2

6

2

bu

t

u   

         0.827=β⇒0,286=μ l  

2
4

st

t'

st cm 25.4=
0.827×180×348

10×131.96
=

.d.βσ

M
=A   

Soit : 9 HA 20=25.75cm
2
 

2) Armature dans le sens z-z : 

 

 En travée :          Mmax=37.41  kN.m 

 
S.S.A⇒0.392=μ0.081=

180×1000×14,2

10×37.41
=

.b.df

M
=μ l2

6

2

bu

t

u   

         0.957=β⇒0.081=μ l  

2
4

st

t'

st cm 6.12=
0.957×180×348

10×37.41
=

.d.βσ

M
=A   

Soit: 7 HA16=14.07 cm
2
;  

 

 Aux appuis:          Mmax=77.86 kN.m 

 
S.S.A⇒0,392=μ0.169=

180×.1000×14.2

10×77.86
=

.b.df

M
=μ l2

6

2

bu

t

u   

         0.906=β⇒0.169=μ l  
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2
4

st

t'

st cm 13.7=
0.906×180×348

10×77.86
=

.d.βσ

M
=A   

Soit : 7HA16=14.07 cm
2
 

 

VII. Vérification à l’ELU : 

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

      La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

fe

f
dbAA t

adopté
28

min ...23.0  

2

min 17.2
400

1.2
1810023.0 cmA 

 
 Dans le sens xx : 

vérifiéeconditioncmcmHAAappuisAux

vérifiéeconditioncmcmHAA

adoptée

adoptée

.....................17.275.25209:

.....................17.299.21207: En travée

22

22





 

 

 Dans le sens zz  

vérifiéeconditioncmcmHAAappuisAux

vérifiéeconditioncmcmHAA

adoptée

adoptée

.....................17.207.14167:

.....................17.207.14167: En travée

22

22




 

b) Contrainte de cisaillement :(Art A.5.1, 1/ BAEL91) 

On doit vérifier :            uu    

           Avec  






























MPaMpaf

MPa
bd

V

c

b

u

u

u

5.24,
15.0

min

849.0
1801000

1098.152_

28

3max






 

                               verifiéeconditionuu .........................................    

 

 

Le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement, les armatures 

transversales ne sont pas nécessaires. 

 



Chapitre VIII                                                                                      Voile plaque 

 

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

: (Art.A.6.1,3 / BAEL91) 

On doit vérifier : 28

max

9.0
tsse

u

se f
Uid

V
 


                   

 

 Dans le sens xx :  kNVu 98.152max          

 

   MPaftsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHacierslespouravec s   

  MPa
Uid

Vu

se 94.0
8.10041809.0

1098.152

9.0

3max








              

    mmUi 8.10042014.392014.37   

  vérifiéeconditionMPaMPa sese .........................15.394.0     

 

 

 Dans le sens zz :  VU
max

=108.26 kN 

   MPaftsse 15.31.25.128             ).(5.1: AHlesacierspouravec s   

  MPa
Uid

Vu

se 21.1
64.5521809.0

1026.108

9.0

3max








             

    mmUi 64.5521614.371614.34   

  vérifiéeconditionMPaMPa sese .........................15.321.1     

 

Donc pas de risque d’entrainement des barres 

 

 

 

 

 

VIII. Vérification à l’ELS   

a) Vérification de la contrainte dans les aciers   

On doit vérifier que : stst  
 

22.1
18100

99.21100100
1 






bd

A


 
 

De l’abaque en tire les valeurs de :   33.18850.022.1 11  Ket  
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MPa
dA

M

st

t

st 17.253
1099.21180850.0

1018.85
2

6

1










 
vérifiéeconditionMPaMPa stst ................................34817.253  

 
       b) Vérification de la contrainte dans le béton 

On doit vérifier que : bcbc  
 

MPafcbc 15256.06.0 28   

MPa
K

st

bc 8.13
33.18

17.253

1






 
vérifiéeconditionMPaMPa bcbc .............................158.13    

 

c) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91) : 

Avant le  calcul de la flèche on doit vérifier les deux conditions suivantes : 

                     
e

t

fbd

A

M

M

L

h 2.4
,

10 0

  

 

Avec :  

               
 adoptéesection :sA

 
 

                
 aciers des élastique Limite:fe

  

               
ELSl' a maximumMoment :tM

  

                
eisostatiquMoment :0M

   

vérifiéecondition
febd

As ....................01.0
400

2.42.4
0012.0

18100

99.21



  

................05.0
3.15510

18.85

10
06.0

330

20

0

vérifiéecondition
M

M

L

h t 







 
 

Donc : La vérification de la flèche n’est pas indispensable.      

 



 

 

 

 

 
 

 

 Règles Parasismiques Algériennes RPA99/version2003. 

 Règles de Conception et de Calcul des Structures - Béton Armé CBA93. 

 Règles de Calcul de Béton Armé Aux Etats Limites BAEL91. 

 Document technique règlementaire DTR B.C.2.2. 

 Calcul des ouvrages en béton armé - M. BELAZOUGUI. 

 Conception et calcul des structures de bâtiment - Henry THONIER. 

 Formulaire du béton armé T1 et T2 - Victor DAVIDOVICI. 

 Cours et TD des années de spécialité. 

 Mémoires de fin d’études des promotions précédentes. 

 

 

 

 

 

 

 

 
 




















