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L’histoire de l’humanité à été marquée par un grand nombre de catastrophes 

naturelles notamment les séismes causants parfois par leurs importances 

des destructions massives. 

Le dernier séisme du 21 mai 2003, qui a touché la région de centre du pays 

(Boumèrdes, Alger et Tizi – ouzou) on est un exemple très probant. 

D’énormes pertes tant humaines que matérielles ont été déplorées. 

L’impérieuse nécessité de se doter de nouvelles mesures parasismiques 

actualisées (règlement parasismique algérien version 2003) pour faire face 

au danger sans cesse grandissant que représente la haute sismicité du sol 

algérien sur le tissu urbain en plein expansion s’est révélée d’une importance 

primordiale. 

Pour cela l’élaboration d’un ouvrage parasismique doit comporter deux 

aspects principaux : 

 La prévision de l’ampleur des manifestations sismiques attendues sur 

le site. 

 La destination de l’ouvrage. 

L’ingénieur en sa qualité de cheville ouvrière dans ce domaine et de par sa 

responsabilité dans la sécurité publique et la préservation du potentiel 

économique, doit prendre conscience de l’importance des risques et mettre 

en application les dispositions qui s’imposent afin d’éviter ou minimiser les 

dégâts. 
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   Introduction : 
 
Le projet à étudier comme tout ouvrage de génie civil doit être calcule de façon a assurer la 
stabilité de l’ouvrage et la sécurité des usagers  pendant et après la réalisation avec un 
moindre cout.  
Pour cela, nos calculs seront vérifiés aux règlements en vigueur à savoir le règlement 
parasismique Algérien RPA (version 2003) et le règlement de béton aux états limites 
(BAEL 91) 
 

I-1Présentation de l’ouvrage : 
 

 Le thème de notre mémoire consiste en l’étude et calcul d’un bâtiment (R+10) à usage d’habitation 
à ossature mixte  
Ce dernier sera implanté dans la ville de BEJAIA qui est considérée d’après le règlement 
parasismique Algérien comme une zone de moyenne sismicité c’est-à-dire (zone II a) 

 
Nature de l’ouvrage : 

Le bâtiment comporte : 
 1 RDC à usage d’habitation. 
 10 étages à usage d’habitation. 
 1 cage d’escalier. 
 1 ascenseur.  

I-2 Caractéristiques géométriques : 
 

La longueur totale du bâtiment ……..28,85m. 
La largeur total du bâtiment………..16,95m. 
La hauteur d’étage courant ………….03, 06m. 
La hauteur de RDC…………………..03,06m. 
La hauteur totale du bâtiment ………34,36m. 
La hauteur de l’acrotère ………………0,70m. 
 

I-3 Les élément de l’ouvrage : 
- L’ossature : 

- Portique (poutres poteaux). 
- Voiles porteurs en béton arme dans deux sens. 

 
- Planchers : 

Les planchers sont des éléments longitudinaux limitant les différents niveaux d’une 
construction. 
          Leurs fonctions essentielles sont : 

- La transmission des charges verticales aux éléments porteurs. 
- La transmission des efforts horizontaux aux différents éléments  de 

contreventement. 
- L’isolation thermique et phonique d’où l’assurance du confort et de la 

protection des occupants. 
- Les dalles pleines en béton arme sont prévues pour les balcons et le 

plancher porteur de l’appareil de levage (ascenseur), les autres planchers 
sont en corps creux. 

 
Notre bâtiment comporte deux types de planchers (corps creux et dalle pleine). 
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Les planchers des étages courants sont réalises en corps creux avec une dalle de 
compression reposant sur des poutrelles préfabriquées  
Le plancher terrasse est inaccessible, comportera un système complexe d’étanchéité 
multicouche en forme de pente de 1,5% pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

 
-   Maçonnerie : 

L’épaisseur est de 25 cm, et en simple cloison de brique creuses de 10cm pour les murs de 
séparation.  

 
-   Les revêtements :  

 Horizontal : 
- carrelage pour les  planchers et les escaliers. 
 Vertical : 

- céramique pour les salles d’eaux et cuisines. 
- mortier de ciment pour les murs de façades, cages d’escaliers et les locaux 

humides. 
- plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds. 

- Système de coffrage : 
On opte pour un coffrage métallique de façon à faire limiter le temps d’exécution pour 
les voiles et un coffrage classique en bois pour les portiques.  

- Escaliers 
Le bâtiment est muni d’une cage d’escalier allant du RDC jusqu’au dernier étage. 
Ce sont des escaliers en béton armé à deux volées coulés sur place. 

- Cage d’ascenseur : 
Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en béton armé. 

- Les fondations : 
Par leur position et leur fonction stabilisatrice dans la structure, elles constituent une 
partie importante de l’ouvrage. C’est une liaison directe entre la structure et le sol.  
Elles assurent aussi la transmission des charges et surcharges au sol 
Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage. 

- L’acrotère :  
C’est un élément en béton armé dont la hauteur est de 70cm. 

-   Balcons : 
Les balcons seront réalisés en dalles pleines.     
      

 I -4  Règlements utilisés :  
L’étude du présent ouvrage sera menée suivant les règles : 

- BAEL 91 (Règles techniques de conception et de calcul des ouvrages et 
constructions en béton armé suivant la méthode des états limites). 

- RPA 99 modifié 2003 (Règles parasismiques algériennes). 
- DTR-BC-22 (Charges et surcharges d’exploitation). 
- CBA 93 

   I-5 Caractéristiques des matériaux : 
 
Les matériaux sont l’ensemble des matières et produits consommables mis en œuvre sur 
les chantiers de construction. 
Notre bâtiment sera réalisé avec une multitude de matériaux, mais, les deux matériaux les 
plus dominants et les plus importants dans la résistance sont le béton et les aciers.   

 Le béton : 
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     C’est un mélange de 

   - Pâte pure (ciment + eau). 

   - Granulats (sable, gravier). 

Dans notre cas, le béton sera dosé à 350 Kg/m3 de ciment CPJ. Quand à la 

granulométrie et l’eau de gâchage entrant dans cette composition elles seront établies par 

le laboratoire spécialisé à partir des essais de résistance. 

    A titre indicatif, pour 1m3 de béton armé : 

        _   Granulats :   Sable……………380 à 450 cm3 (Dg ≤ 5mm). 

                                 Gravillons………750 à 850 cm3 (Dg ≤ 25mm). 

       _   Ciment :   300 à 400 Kg. 

       _    Eau :        150 à 200 l. 

La réalité pratique conduit vers le rapport                                                

                                         5.0Ciment
Eau   

  a)La résistance caractéristique à la compression  

             La valeur caractéristique de la résistance du béton à la compression à l’âge de 28 

jours (ou plus) est déterminée à partir des essais de compressions dans des éprouvettes 

normalisées dont le diamètre est la moitié de la hauteur (16/32). 

          Nous prenons  fc28 = 25 MPa. 

La résistance de béton à la compression avant 28 jours est donnée par : 

            fcj= 0, 685 log (j + 1)                                                                (Art.A2.1.11, BAEL91) 

b) Résistance caractéristique à la traction  

 ftj = 0, 6  + 0, 06 fcj        Pour f cj 60 MPa                               (Art.A2.1.12, BAEL 91) 

           ft28= 0, 6 + 0, 06 (25) = 2, 1  MPa  

c)Contrainte à la compression  

ELU  (Etat Limite Ultime) : correspond à la perte d’équilibre statique 

(basculement), à la perte de stabilité de forme (flambement) et surtout à la 

perte de résistance mécanique (rupture), qui conduisent à la ruine de l’ouvrage.                

fbc= 
b

28cf85,0


 

 

Avec : b : Coefficient de sécurité ;       







leaccidentelsituationen....................15,1
courantesituationen.................5,1

b

b   

          : Coefficient dépendant de la durée (t) de l’application des combinaisons d’actions 
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












h1t...............85,0
h24th1..............9,0

h24t....................1
    

t : durée probable d’application de la combinaison d’action considérée.  

             À  j =28 jours en situation courante ;   f bc = 
)5,1(.85,0
)25(.85,0

=16, 7 MPa      

                            
Diagramme Contrainte – Déformation      

                                Fig. I.1- Diagramme contrainte- déformation du béton (ELU) 
 
 

ELS  (Etat Limite de Service) : c’est l’état au delà duquel ne sont plus satisfaites les 
conditions normales d’exploitation et de durabilité qui comprennent les états limites de 
fissuration.  

           bc = 0,6. fc28                                                 Avec : bc  : contrainte admissible à l’ELS 
A   j = 28 jour : bc ═  0,6   25 = 15 MPa 
 

    Diagramme  Contrainte - Déformation  

                                  Fig. I.2 -  Diagramme  Contrainte - Déformation du béton (ELS) 
 
d) Module de déformation longitudinale   
 

 Instanttee               Eij = 11000 (fcj) ⅓                                       (BAEL 91.Art.2.1, 21)            
 

 

bc

bc  

bc

 

0 


 

bc

 

bc

 

b

28c
bc .

f85,0f




 

0 
2‰ 3,5‰ 
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 Different                      Evj = 3700 (fcj) ⅓                       (BAEL 91.Art.2.1, 22)                  
 

   








MPa86,10818E

MPa2,32164E
jours28jà

vj

ij       

                       
e) Module de déformation transversale   

      
)1(2

EG


  

Avec : E : module de Young 

 

υ=
alelongitudinndéformatio
etrasversalndéformatio     

 υ : Coefficient de Poisson ;    







ELS................2,0
ELU....................0

              (BAEL 91.Art.2.1, 3) 

 Les aciers : 
 Ils sont utilisés pour équilibrer les efforts de traction où le béton résiste mal ; on 
distingue quatre types : 
- Les aciers à haute adhérence de type I. Ce type d’acier a une limite d’élasticité garantie 

de 
400MPa et un allongement à la rupture de 14%. 
- Les aciers à haute adhérence de type II. Ce type d’acier a une limite d’élasticité garantie 

de 
500MPa et un allongement à la rupture de 12%. 
- Les aciers à haute adhérence fortement écrouis, utilisés pour fabriquer le treillis soudé. 

Ce type d’acier a une limite d’élasticité garantie de 500MPa et un allongement à la 
rupture de 8%. 

Les trois types d’acier ont le même comportement élastique, donc un même module de 
Young 
Es=210000MPa. La déformation à la limite élastique est voisine de 2‰, en fonction de la 
valeur 
de la limite élastique. 

         ES = 2. 105 MPa                                                                   (BAEL91, Art A.2.2) 

a)Contrainte limite 

 Contrainte limite ultime :  

 
                                                                                                            (BAEL 91, Art A.2.1, 3) 
 
Avec :  σst: contrainte d’élasticité de l’acier 

             γs : coefficient de sécurité     







leaccidentelSituation00,1
couranteSituation15,1

s

s    

            σst = 348 Mpa pour les H.A 

 Contrainte limite de service  

σst  =
s

ef

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Afin de réduire le risque d’apparition de fissures, et pour diminuer l’importance de 

leurs ouvertures, on a été amené à limiter les contraintes dans les armatures tendues.                                       

 Les trois cas de fissuration sont possibles :  

- Fissuration peu nuisible  

          La contrainte n’est soumise à aucune limitation 

                                                (BAEL 91, Art A.4.5,32)   

   

- Fissuration préjudiciable 

         






 tjst ffe  110,

3
2min  

                                                                               (BAEL 91, Art A.4.5, 33) 

 

- Fissuration très préjudiciable  

         






 tjst ffe  90,

2
1min  

                                                                                         (BAEL 91, Art A. 4.5.34) 

          η : coefficient de sécurité   







)A.H(adhérenceshauteslesPour.............6,1
)L.R(lissesrondslesPour...............0,1

   

b)  Diagramme Contrainte - Déformation de l’acier : 

                           

                                                                                          
                                                                                                                                                                                     
                         Fig.1.3-Diagramme Contrainte - Déformation de l’acier 
  
c) Protection des armatures : (BAEL91.Art A.7.1).                                                                                                                                                                               

             Afin d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des 

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

soit conforme aux prescriptions suivantes : 

σs ≤ fe                                                                           
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 c≥1 cm : si l’élément est situé dans local couvert non soumis aux 

condensations. 

 c≥3 cm : si l’élément est situé dans un local soumis aux condensations. 

 c≥5 cm : si l’élément est soumis aux actions agressives (brouillards salins, 

exposé à la mer …). 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

II-1 Pré dimensionnement des éléments : 
 
II-1.1 Les planchers : 
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  Le plancher est une partie horizontale de la construction séparant deux niveaux d’un 
bâtiment, capable de supporter les charges et de les transmettre aux éléments porteurs 
horizontaux et verticaux. 
          Il est constitué de corps creux  et d’une dalle de compression ferraillée de treillis 
soudé,  reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton armé placées dans le sens de la 
petite portée.           
          Le plancher doit être conçu de telle sorte à supporter sont poids propre et les 
surcharges  d’exploitations, son épaisseur est donnée par la formule suivante : 
 

htp ≥ L/22,5 

 
Avec : htp : hauteur totale du plancher 
             L : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles, dans 
notre cas la portée libre maximale : L = 3,80 - 0,30 = 3,50m   
Ce qui nous donne :                                                       
           
htp ≥ 350/22,5 = 15,55 (cm)   
On prend  ht=20cm  
On opte à un plancher de (16+4) :–épaisseur de la dalle de compression= 4cm. 
                                                      – épaisseur de corps creux=16cm. 
 
 
 

            
                                              
 
 
 
 
 
II-1.2  Les poutres : 
 
Le pré dimensionnement des poutres sera effectué selon les lois suivantes : 
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On distingue les poutres principales qui servent comme appuis aux poutrelles et les 
poutres secondaires qui assurent le chaînage.  
 
 Poutres principales : elles sont des poutres porteuses, 

 
 la hauteur poutres principales est donnée par  

1015
LhL

  

                    
Avec : L : portée entre nus d’appuis 
           L=430-30=400cm. 

 

              4067,26
10
400

15
400

 tt hcmh      Soit ht=35cm 

 la largeur des poutres principales est donnée par       
                             
           

 
La section des poutres principales est :         (30x35) cm2     

           
Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7.5 .1du RPA99) 
- b≥20 cm …………..30 ≥20 cm               condition Vérifiée. 
- ht≥30cm…………...40 ≥30cm               condition Vérifiée. 
- ht /b≤4…………….40 /30=1,33≤4       condition Vérifiée. 
 
 
 Poutres secondaires : ce sont des poutres parallèles aux poutrelles 

 
 La hauteur de la  Poutre  secondaire est donnée par:  

                  
1015
LhL

  

Avec L=380-30=350cm 
      

3533,23
10
350

15
350

 thh             Soit ht=30cm 

La largeur des poutres de poutre secondaire est donnée par  
                               
 

 
 

      La section des poutres secondaires est :        30x30cm2 
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Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7.5 .1du RPA99) 
- b≥20 cm …………..30 ≥20 cm               condition Vérifiée. 
- ht≥30cm…………...35 ≥30cm               condition Vérifiée. 
- ht /b≤4……………. 35 /30=1,167≤4       condition Vérifiée. 
 
II 1.3  Les poteaux :  

 
          Les poteaux seront prés dimensionnés à L’ ELS en considérant un effort de 
compression axial N, qui sera repris uniquement par la section du béton. 
          La section du poteau à déterminée est celle du poteau le plus sollicité, qui est donnée 
par la relation suivante S  N/ bc 

 

Avec : 
           N : effort de compression revenant   au poteau qui est considéré égal à (G+Q)  

bc : contrainte admissible du béton à la compression simple 
bc = 0.6 fc28 =15 MPa 

 
Remarque 
             L’effort normal « N » sera déterminé à partir de la descente de charge. 
             On aura donc à  déterminer d’abord  les charges et surcharges de différents 
niveaux du bâtiment 
 
II-2  Détermination des charges et surcharges : 

 
II -2.1  Les charges permanentes : 
 
 Plancher terrasse :(inaccessible) : 

 
  

 
 
 
 
 
 

 
                                

 
01-Couche de gravier roulé  ep=5 cm...…………………………...1,00  KN/m2 
02-Etanchéité multicouche   ep=2 cm...……………………...……0,12  KN/m2 
03-Béton en forme de pente ep=5 cm……………………………..1,10 KN/m2 
04-Pare vapeur (feuille polyane) ………………………………....0,01  KN/m2 
05-Isolation thermique         ep=4 cm……………………………..0,16  KN/m2 
06-Plancher à corps creux (16+4) ………………………………...2,80  KN/m2 
07-Enduit sous plafond        ep=2 cm……………….…………….0, 20  KN/m2 

G = 5,39 KN/m2 
                                                                                              
 
 

  Plancher d’étage courant : 
 

Figure II-2 Coupe transversale du plancher terrasse 
inaccessible 

1 
2 
3 

5 
4 

6 

7 

1 

 6 
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                               Figure II-3 Coupe transversale du plancher d’étage courant 
 
01-Carrelage scellé  ep=2 cm……………………………...  0,44 KN/m2 
02-Mortier de pose  ep=2 cm……………………………...  0,44 KN/m2 
03-Couche de sable ep=3 cm……………….……………..  0,50 KN/m2 
04-Dalle en corps creux (16+4) cm………..….…………..  2,80 KN/m2 
05-Enduit en plâtre ep=1 cm……………….………………0,10 KN/m2 
06-Cloison de séparation interne ep=10cm .....………….....0,90 KN/m2 

G  = 5,18 KN/m2 
 Les murs : 

 Mur extérieur : 
 

 
 
 
  

 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
01-Mortier de ciment  ep=2 cm……………………………... 0,44 KN/m2 
02-Brique creuse  ep=2X10 cm………………………...  1,30 KN/m2 
03-Enduit de plâtre  ep=2 cm……………………………... 0,20 KN/m2 

G  = 2,84 KN/m2 
 mur intérieur  

 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

3 
1 

2 

Figure II-4 Coupe transversale du mur double cloison 

2 

1 
3 
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                                          Figure II-5  Coupe transversale du mur en simple cloison 
 
 
01- Enduit de plâtre     ep=2   cm……………………………... 0,20 KN/m2 
02-Brique creuse  ep=10 cm…….……………………...... 0,90 KN/m2 
03-Enduit de plâtre  ep=2   cm……………………………... 0,20 KN/m2 

G  = 1,30 KN/m2 
 
 
                                                                                  
 
  L’acrotère : 

              
 On a ht=70 cm 
              Charge permanente G 

    



 


2

2,003,007,02,01,06,025 XXG  

G   = 1,925 KN/ml 

 
 
                                                                          Figure II-6Coupe transversale de l’acrotère 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
II- 2.2  Les surcharges d’exploitation:  
 
Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit  
 
- Plancher terrasse  ………………………………………..… . Q =1,00  KN/m2 

- Plancher étage courant : à usage d’habitation ………………. Q =1,50  kN/m2 
- Plancher du RDC……………………………………………  Q=1,50   KN/m2 
- L’acrotère………………………………………………… .. .Q=1,00   KN/ml 
- L’escalier……………………………………………………. Q=2,50   KN/m² 
- Balcons……………………………………………………… Q=3,50   KN/m² 

 
 
II-3  Descente de charge : 
(Détermination de l’effort  « N » revenant au poteau le plus sollicité) 
 
II-3.1  Charges et surcharges revenant au poteau C3=C8 : 
 

 Surface d’influence : 
 

70 

7 
3 

10 
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1,75  m  2,60 m 0,30 

2 
,0

0m
 

2,
00

m
 

  

S=(4,00x4,35)=17,4  
S=17,4 m² 
                                                                            
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                          Figure II.6 : Surface d’influence du poteau C3 OU C8 
 
 Charges permanentes revenant à chaque plancher : 
 

        - Plancher terrasse            
G =  5,39 KN/m2 

       - Plancher étage courant            
G = 5,18 KN/m2 

         - Plancher rez-de-chaussée         

G = 5,18KN/m2  
             

 Poids  revenant à chaque plancher : 
- Poids du plancher P = G x S 
               Plancher terrasse : 

                  P = 5,39x17, 4 = 93,786 KN 
                    Q=1x17, 4=17,4KN  

   Plancher étage : 
          P = 5,18x17, 4=90,132 KN 
          Q=1,5x17, 4=26,1KN 
 

 Poids  revenant à chaque poutre : 
   Poutres principales : 
           P = (0,3x0, 35x4, 35) x25 =11,42 KN 

               Poutres secondaires : 
                     P = (0,3x0, 3x4) x25=9KN  

 
D’ou le poids total  
        P = 11,42+9=20,42KN 
 
Ce qui donne :        P =20,42KN   

 Poids revenant a chaque poteau : 
 
         G= (0,3x0, 3x3, 06) x25=6,88KN 
 

II-3.2  Loi de dégression de charge : 
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En raison du nombre d’étages qui composent la tour étudiée n 5, en doit tenir compte 
de la loi de dégression pour des surchages d’exploitation différentes.  

 
 
 
 
 
0  = Q0 

1 = Q0 +Q1 
2  = Q0 +0,9 (Q1+S2) 
3  = Q0 + 0,85(Q1+Q2+ Q3) 

     
 

n =  Q0 + [(3+n)/2n] .n
i=1Q0                                                                                                                

                           
                 Pour n 5 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
II-3.3 Coefficients de dégression des surcharges  
 
Niveaux 11 10 9 8 7 6 5 4 3 2 1 
Coeff 1 1 0,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,714 0,687 0,66 0,65 
 
Les surcharges cumulées 
Q0=17, 4 KN 
 

Q0+ Q1 =17, 4+26+1= 43, 5 KN 
 
Q0+ 0, 95(Q1 + Q2) = 66,99KN 
 
Q0+ 0, 90(Q1 + Q2+Q3) = 87,87KN 
 
Q0+ 0, 85(Q1 + Q2 +Q3 + Q4) = 106,14KN 
 
Q0+ 0, 80(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5) = 211,8KN 
 
Q0+ 0, 75(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6) = 134,85KN 
 
Q0+ 0, 71(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7) = 147,11KN 
 
Q0+ 0, 68(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8) = 161,47KN 
 

Q0 

Q1 

Q2 

Q
Q4 

Q

…
…

…
 …

…
…

 

…
…

…
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Q0+ 0,66(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8+ Q9)= 174,78KN 
 
Q0+ 0,65(Q1 + Q2 +Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8+ Q9+Q10)=187,05KN 
 

Tableau récapitulatif de la descente de charge 
 

Niv 

charges permanentes  KN 
charges 

exploitations 
KN 

efforts 
normaux 

section des 
poteaux  cm² 

G 
planche

r 

G 
poutre 

G 
potea

u 
G total G cum 

Q 
planch

er 
Q cum N=Gc+Qc S 

trouvée 

S 
adopté

e 

10 93,78 
 20,42 0 117,33 117,33 17,4 17,4 134,73 89,82 30x30 

9 90,13 
 20,42 6,88 120,56 237,89 43,5 60,9 298,79 199,19 30x30 

8 90,13 20,42 6,88 120,56 358,54 66,99 127,89 486,34 326,22 30x30 
7 90,13 20,42 6,88 120,56 479,01 87,87 215,76 694,77 463,18 30x30 
6 90,13 20,42 6,88 120,56 599,57 106,14 321,9 921,47 614,13 30x30 
5 90,13 20,42 6,88 120,56 720,13 121,80 443,7 1163,83 775,88 30x30 
4 90,13 20,42 6,88 120,56 840,69 134,85 578,55 1419,24 946,16 35x35 
3 90,13 20,42 6,88 120,56 961,25 147,11 725,66 1686,91 1124,60 35x35 
2 90,13 20,42 6,88 120,56 1081,18 161,47 887,13 1968,94 1312,62 40x45 
1 90,13 20,42 6,88 120,56 1202,37 174,78 1061,91 2264,28 1509,52 40x45 

RDC 90,13 20,42 6,88 120,56 1322,93 187,05 1248,96 2571,89 1714,59 40x45 
 
Remarque : 
 
              Il est évident que d’autres calculs relatifs aux poteaux de rive conduisent à des 
sections transversales inférieures à celles déterminées pour les poteaux centraux, mais le 
RPA (ADDENDA 2003) recommande la même section pour l’ensemble des poteaux d’un 
même étage 
 
II-3.4  Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7. 4 .1du RPA99) 
 
 

          
 
 
 

 Poteaux (30x30) de 5eme étage à 10eme étage. 
Min (30x30)=30cm25cm 
Min (30x30)=30cm14,3cm     conditions vérifier. 
1\4≤30\30≤4=0,25≤1≤4 
 

 Poteaux (35x35) 
Min (35x35)=35cm25cm 
Min (35x35)=35cm286\20=14,3cm           conditions vérifier. 

Min (b,h)≥25cm 
Min(b ,h)≥he\20 
1\4≤b\h≤4 
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1\4≤35\35≤4=0,25≤1≤4 
 
 
II-3.5 Vérification des poteaux au flambement :  

 
La vérification des poteaux au flambement doit satisfaire la condition suivante : 

 = 35
i

L f  

 
Avec : 
            : Elancement du poteau 
           Lf : Langueur de flambement (lf = 0.7 l0)  

i : Rayon de giration (I/B)1/2  
           B: Section transversale du Poteau (B=h b) 
           l0 : Langueur libre du poteau  

Ce qui donne  
b

L12 f
  

 

hh

bh

b
B
I

LL
h
LL 00

3

00 42,27,012

12

7,07,0
  

  

     68,24
30,0
06,342,2   

 
 =24, 68 < 35…… ….condition vérifiée.  
 
Section (35x35) 
 

15,21
35,0
06,342,2   

 
=21,15 < 35…… ….condition vérifiée.  
 
Section (40x45) 
 

45,16
45,0
06,342,2   

=16,45 < 35…… ….condition vérifiée 
 
II-4  pré dimensionnement des voiles (Art 7. 7 .1 du RPA99) : 
 
              Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés d’une part à assurer la 
stabilité de l’ouvrage sous l’effet des charges horizontales et reprendre une partie des 
charges verticales. 
             
 



 21 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                  D’après RPA 99 ADDENDA 2003 le pré dimensionnement doit satisfaire les 
conditions suivantes : 
 
 
a) L’épaisseur du voile : 
           Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre de l’étage « eh  » et des  conditions 
de rigidité aux extrémités, de plus l’épaisseur minimale est de 15cm. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   
  
 
 
 
                                                  
 
 
 
 
 
 a ≥ 

25
he   

 
 
 

 
 
 

a 

a 

a 

≥ 2a 

≥ 3a 

≥ 2a 

a 
L he 
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 a ≥ 

22
he   

 
 
 
 
 
 
 
 a ≥ 

20
he  

 
 

       
20

)
20

,
22

,
25

(max eeee hhhh
a      

    
Pour le RDC    On a : pe ehh                                                                                                  
                                   86,220,006,3h e  m. 
 

       a
20
h e       a 30.14

20
286

 cm  

      
           a =20cm. 
 
b) Vérification des exigences du RPA 99 (Art 7,7.1) : 
 
            Ne sont considérées comme voiles de contreventement que les éléments satisfaisant 
la condition suivante : 
 
L≥4 a      80L204L  cm   
 
Avec : L : longueur du voile. 
           a : épaisseur du viol 

 
 
 
 
 
 
 
 

a 

a 

≥ 2a 

≥ 3a 
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INTRODUCTION : 
Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la structure 
qui peuvent être étudies isolement sous l’effet des seules  charges qu’ils leurs 
reviennent le calcul se fera conformément aux règles (BAEL99). 
 

III. 1. ACROTERE : 
Il sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse.il est soumis à 
un effort G du à son poids propre et un effort latéral Q dû à la  main courante qui 
engendre un moment de renversement M dans la section d’encastrement, le ferraillage 
sera déterminé en flexion composée pour une bande de largeur unitaire(1m). 

 Dimension de l’acrotère :  
 

 10        15 
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Fig.III-1:Coupe verticale de l’acrotère 

 
 

 Détermination des sollicitations : 
Poids propre de l’acrotère G : 

G=  

Surcharge d’exploitation  
Effort normale dus au poids propre  
Effort tranchant : T=  
Moment fléchissent max dus a la surcharge 

 
 Diagrammes des efforts :  

 
 

  

Q 

 

                            G          

H 

  

 

 Combinaisons des charges : 
A L’ELU : 

Effort normal de comprissions : 
Nu=1,35xG=1,35x1,925=2,6KN  
Moment de flexion : 
Mu=1,5XmQ=1,5x0,7=1,05KN.m 

A L’ELS : 

NS=G=1,925kN 

Effort 
Normal 

Moment  
Fléchissan
t 

Effort 
tranchanG 

M =QxH N=G        T=Q 
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MS=MQ=0,7KN.m 
 

 Ferraillage de l’acrotère : 
Le ferraillage est déterminer en flexion  composée en considérant une section 
rectangulaire de hauteur H=10cm et de largeur b=1m soumise à un effort normale N 
et un moment renversement M. 
 

 

 

 

  

h=10cm       c=2cm        d=8cm 

 

 Calcul des armatures à L’ELU : 
 

Position de centre de pression : 

 

 

→le centre de pression trouve à l’extérieur de la section limitée par les armatures. 

D’où cette dernier est partiellement comprimée elle sera calculé en flexion simple sous 
l’effet d’un moment fictive puis en se ramène à la flexion compose. 

 calcul en flexion simple (section fictive) : 
Moment fictif : 

Avec :  

g : distance entre le centre de compression et centre de gravité de la section des 
armature tendus. 

 

 

Section est simplement armée donc   

 

Les armatures fictives : 

 

A 

A 

d 

c 

h 
 

G 
G 

A 
M 

N 

C 

e 
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Avec  

  
 Calcul en flexion composée (armature réelles) : 

La section d’acier réelle est déterminée  par la relation suivent : 

 

 Condition de non fragilité du béton(BAEL91/Art4.2.1) : 
 

 
As ≥  

 
 

Avec :             

 
 

 

 
 

La condition n’est pas vérifiée. 
Donc on adopte une section :  
Soit :4HA8    Avec un espacement . 
 

 Armatures de répartition : 
 

 
On prend     Avec un espacement . 

 Vérification au  cisaillement(BAEL91/Art A 5.1.21) : 
L’acrotère est exposé aux intempéries donc la fissuration est considérée étant 
préjudiciable, il est nécessaire de vérifier la condition suivante : 
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Pas risque de cisaillement. 
 

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

28tfsψseτse τ 

 
Avec : 

3,15MPa2,11,5seτ   




iu0,9d
uT

uτ  

: La somme des périmètres ultimes des barres. 

 

: contraint d’adhérence à l’E.L.U. 

0,9d : bras de levier. 

: Coefficient de cisaillement. 

 

…………..     La Condition est vérifiée. 
 
 
 Vérification à l’E.L.S : 

 Vérification des contraintes dans l’acier : 

s ≤ s =min  








t28nf0,5fe,110max;e.f
3
2  

 
 

Avec :  le coefficient de fissuration =1,6 

 

 
 ;     
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201,63MPasσ47.3MPasσ   …………….     Condition vérifiée. 

 Vérification des contraintes dans béton : 

bcσ ≤ bcσ =0,6 fc28 

 
Avec : 

bc =15MPa 

bc = 0.995MPa
47.50
47.30

1K
sσ

  

bc = 0.995MPa < bc = 15MPa…………………..Condition vérifiée. 

 Vérification de l’acrotère au séisme (RPA. Art 6.2.3) : 

 

Avec : 

A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone IIa, groupe d’usage 2) 

A=0,15 (RPA99, Art 4.2.3 tableau 4-1) 

Cp : Facteur de force horizontal (Cp = 0,8) 

Wp : Poids de l’acrotère =1,819  KN/ml 

D’où : 0.873KN1,8190,80,154Fp  /ml<Q =1 KN/ml .........Condition vérifiée. 
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III. 2. LES PLANCHERS : 

Introduction : 

 Notre structure présente des planchers en corps creux d’épaisseur (16+4) sauf pour le 

plancher porteur de l’appareil de levage (ascenseur).ainsi que la dalle couvrant celui-ci ou 

des dalles pleines seront prévues. 

  

     Corps creux                                           Treillis soudé (T.S) 

  

  

  

  

  

                                                                                        Poutrelle 

Fig. III-1 : Coupe d’un plancher  en corps creux  

 

 Calcul de la dalle de compression : 

 La dalle de compression est coulée sur place de 4 cm d’épaisseur, sera armée d’un 

treillis soudé de type TLE 520, avec une limite d’élasticité  fe = 520 MPa. Les dimensions 

des mailles ne doivent pas dépasser les valeurs suivantes, données par le BAEL 91. 

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

30cm (3pm) pour les armatures // aux poutrelles.  

 Calcul des armatures : 

65 cm 

20
c

m
 

16
c

m
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Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

               A 
fe
L4


 

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

               A // =
2
A

 

   D’où  A  = 
520

654   = 0,5cm2/ ml  

Soit : /mlcm1,176HA5A 2    Avec e=15cm. 

Armatures parallèles aux poutrelles : 

A⁄⁄ = 
2
A  = 

2
17,1 = 0.58 cm2 

Soit : A// = 6HA5 = 1,17 cm2/ml   Avec e=15cm. 

Conclusion : On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis 

soudé(TLE520) de dimension (6x6x150x150) mm². 

 

 Calcul des poutrelles : 

Les poutrelles sont considérées uniformément chargées et seront calculées en deux 

étapes 

 Avant coulage de la dalle de compression : 

La poutrelle est considérée comme simplement appuyée à ces deux extrémités. Elle 

doit  supporter son poids propre, le poids du corps creux qui est de 0.95KN/m2 et de la 

surcharge de l’ouvrier 

 Poids propre : G1= (0.04 x 0.12) x 25 = 0.12 KN/ml 

 Poids du corps creux : G2 = 0.95 x 0.65 = 0.62 KN/ml 

6Ø5/ml   St=15cm 

65/ml  
S =15cm 

Fig. ІІІ-2 : Schéma du treillis soudé. 
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 Surcharge de l’ouvrier : Q = 1 KN/ml 

 Ferraillage à l’ELU : 

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable 

 

  

 

 

 

 

 

 Combinaison de charges :  

qu = 1.35G+1.5Q 

AvecG = G1+G2 

qu= 1.35 x (0.12+0.62) + 1.5 x 1 = 2.50 KN/ml                                              

Moment max en travée : 

  Mu=
8

2luq  =
8

242.5 =5KN.m 

Effort tranchant max : 

T =
2

lqu  =
2

45.2  = 5 KN 

 Calcul des armatures : 

Soit l’enrobage : c=2cm 

Hauteur utile :d=h-c=2cm 

7.3331014.20.02²0.12

5

fbc2bd

Muμ 


  

u > l =0.392La section est doublement armée (SDA). 

Conclusion :  

La hauteur de la poutrelle, ne nous permet pas de disposer deux nappes d’armatures. 

Par conséquent, il est nécessaire de prévoir un étiage pour aider la poutrelle à supporter 

les charges. 

 Après coulage de la dalle de compression : 

La poutrelle sera calculée comme une poutre en Te reposant sur plusieurs appuis. Les 

charges et surcharges seront considérées uniformément réparties sur l’ensemble des 

poutrelles. 

12cm 

4c

L = 
4.00m 

Fig. ІІІ-3 : schéma statique de la poutrelle.  
 
 

2.5
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 Largeur  de la table de compression [1] A.4.1, 3 : 

La largeur des hourdis à prendre en compte de chaque cote d’une nervure, est limitée 

par la plus restrictive des valeurs suivantes :                        

- b1
2

0bl 
 =

2
1265  =26.5cm                             

- b1
10

1l  = 
10
400 = 40cm                                    

- b1
3
2

 .x =
2

400
3
2
  = 133.33cm 

Avec   l : distance entre axes des poutrelles              

  l1 : portée de la travée (l1 = 400cm) 

b : largeur de la table de compression à prendre en considération dans le calcul  

                 b0 : largeur de la nervure (b0  = 12cm) 

                 h0 : épaisseur de la table de compression (h0=4cm)  

                 x : distance  de la section considérée à l’appui le plus proche. 

On prend : b1=26.5cm, soit : b=2xb+b0=2x26.5+12=65cm         

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

1. Domaine d’application : la méthode s’applique aux planchers à surcharges 

d’exploitation modérées (constructions courantes). La surcharge d’exploitation est 

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

               Qmax {2G ; 5kN/m2} 

Avec :     G=3,4kn /ml 

Q=0,975kn /ml 

En effet : 

Max {2G; 5kN/m2} =2G= 2x3.4=6,8 KN/ml 

Q=0,975 KN/ml<6,8 KN/ml         …………… Condition vérifiée. 

2. le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les 

différentes travées                     ………….Condition vérifiée. 

3. les portées successives des différentes travées sont dans un rapport entre  

0.80 et 1.25 

C à d :             0.80 
1l

i

l
l 1.25 

0.8<
30.4
00.4 =0.93<1.25      …………..Condition vérifiée. 

bb1 b0 

4 
cm

 

b 
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0.8<
30.4
30.4 =1<1.25          …………..Condition vérifiée. 

0.8<
00,4
30,4 =1,07<1.25     …………. Condition vérifiée. 

4. la fissuration est non préjudiciable   ……….Condition vérifiée. 

Compte tenu de la  satisfaction de toutes les conditions, on conclue que la méthode 

forfaitaire est applicable. 

 Principe de la méthode : 

La méthode forfaitaire consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en 

travées et des moments sur appuis à des fractions fixées forfaitairement de la valeur 

maximale du moment M0, dans la travée dite de comparaison ; c'est-à-dire dans la travée 

isostatique indépendante de même portée et soumise aux même charges que la travée 

considérée. 

 

 
 Exposition de la méthode : 

le rapport ( ) des charges d’exploitation à la somme des charges permanentes et 

d’exploitation en valeurs non pondérées 
GQ

Q


    , varie de 0 à 2/3 pour un plancher à 

surcharge d’exploitation modérée. 

En effet pour Q=0   =0 et pour Q=2G  =2/3 

M0 : valeur maximale du moment fléchissant dans la travée entre nus d’appuis. 

M0=
8

lq 2  

Avec   l : longueur de la travée entre nus d’appuis 

q : charge uniformément répartie  

Mw et Me sont des valeurs des moments sur l’appui de gauche et de droite 

respectivement. 

M0 

Me Mw 

Mt 

Fig.III-4 : Diagramme des moments (principe de la méthode 
forfaitaire) 
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Mt : moment maximum en travée, pris en compte dans les calculs de la travée 

considérée. 

Les valeurs de Me, Mw et Mt doivent vérifier les conditions suivantes : 

Mt 00 )M0.3(1;1.05Mmax
2

wMeM



  

  Mt 02
3.01 M

              dans le cas d’une travée intermédiaire. 

 Mt 02
3.02.1 M

         dans le cas d’une travée de rive . 

La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit être au moins 

égale à : 

0.6M0 dans le cas d’une poutre à deux travées . 

0.5M0 pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre à plus de 

deux travées. 

0.4M0 pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre à plus de trois 

travées. 

0.3M0 pour les appuis de rive semi encastrés. 

Dans notre cas nous avons une poutre sur 05 appuis, comme présentée dans le 

diagramme suivant : 

  

 

 

 

Application : 

 Combinaison de charges : 

G=5.18x0.65=3.4 KN/ml 

Q=1.5x0.65=0.975 KN/ml 

A l’ELU :  

qu=1.35G+1.5Q=6.05KN/ml 

A l’ELS : 

qs= (G+Q)=4.37KN/ml 

Calcul du rapport de charge (  ) : 

0.670.222
3.40.975

0.975α 


  

0,3M0 

1 

0,5M0 0,4M0 0,5M0 0,3M0 

2 3 4 5 4.0 4.3
0 

4.3
0 

4.0 
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Nous aurons besoin pour nos  calculs, les valeurs suivantes : 

  Travée intermédiaire Travée de rive 

α (1+0.3α) (1+0.3α)/2 (1.2+0.3α)/2 

0.222 1.066 0.533 0.633 

 

 Calcul des moments isostatiques : 

En travée : M0=qxl²/8 

 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 

L(m) 4.00 4.30 4.30 4.00 

M0(KN.m) 12.10 13.10 13.10 12.10 

 

Aux appuis : Mappui=ß M0max 

Appui 1 2 3 4 5 

Coefficient forfaitaire 0.3 0.5 0.4 0.5 0.3 

Mappui(KN.m) 3.63 6.55 5.24 6.55 3.63 

 

Calcul des moments en travée : 

 

 

Travées de rive 1-2 : 

 

 
Soit  

Travées intermédiaire 2-3 : 

 

 
Soit  

Calcul des efforts tranchant : 
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Tw, Te: respectivement les efforts tranchants à gauche et à droite  de l’appui. 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 

 -12,83 -11,70 -14,31 -11,37 

 11,37 14,31 11,70 12,83 

 8,47 8,51 8,51 8,47 

 

 
        3.63 
 

 

 

 

 

 

Fig.III-5 :Diagramme des moments fléchissant à l’ELU(KN.m) 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 11.37 
 
 
14.31 
 
 

Fig.III-6 :Diagramme des efforts tranchants à l’ELU(KN.m) 
 

 
 Ferraillage à l’ELU : 

 Armatures longitudinales: 

Le ferraillage se fera en considérant le moment maximum : 

En travée : Mu=8,51KN.m 

Sur appuis : Mu=6,55KN.m  

 65cm 

4 

 

 

5.24 
     3.63 

8.47 8.47 

8.51 8.51 

6.55 6.55 

11.37 

12.83 14.31 
11.70 

12.83 11.70 
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 26.5        12       26.5 

 

En travée: 

Si Mtmax >Mtab l’axe neutre est dans la nervure. 

Si Mtmax <Mtabl’axe neutre est dans la table de compression. 

Moment équilibre par la table de compression : 

Mtab= b.h0. (d-
2
0h

). buf  

 M0=0.65x0.04x (0.18- 59,072KN.m31014.2)
2

0.04
  

M0=59.072KN.m>Mu=5.05KN.m 

Donc l’axe neutre est dans la table de compression le calcul se fera comme pour une  

section rectangulaire bxh (65x20) cm. 

820.02
14.221865

3108,51

buf2db
uM

μ 






  

ASSl ................... ..392.00282.0    

 986,0  

At= 21,25cm
348180.986

3108,51

stσdβ
uM








 

SoitAt=3HA10=2.35cm2 

Aux appuis : 

La table de compression se trouve dans la partie tendue de la section, donc nous 

aurons à étudier une section rectangulaire de (12x20) cm2 

Mamax=6,55KN.m 

20.1
14.221812

3106.55

buf2d0b
uM

μ 






  

ASSl ..392.012.0 ................   

 936.0  
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                  Aa = 21.12cm
348180.936

3106.55

sβdσ

max
aM





  

                          Soit Aa= 2HA10=1.57cm2 

 Armatures transversales : 

Le diamètre minimal des armatures transversales ne doit pas dépasser l’une des 

valeurs suivantes (BAEL91 modifie 99/Art : A.7.2.2). 









10
0b

;lφ;
35
hmintφ  

Avec    h : hauteur totale de la poutre  

     b0 : largeur de l’âme 

l  : Diamètre minimal des armatures longitudinales  

   Donc    









 0.57cm0.57;10;12
10

120;10;
35
200mintφ  

   Soit 6mmtφ   

L’espacement des armatures transversales est donné par le règlement(BAEL 91 modifié 

99/Art :A5.1.22). 

St≤ min (0.9d ;40cm). 

St ≤ min(16.2 ;40cm )=16.2cm. 

Soit      St=15cm.  

 

 Ancrage des armatures (longueur de scellement)(BAEL91 modifie 99 / 

Art.A.5.1.22) : 

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. 

s
s 4

feL





83,24
40020,1

x
x

 = 42,40cm. 

Les règles de BAEL 91 (A.6.1.21) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

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

« Lc » est au moins égale à (0,4Ls) pour les aciers H.A.        

Donc :Lc = 0,4Ls = 0,4.42,40 = 16,96cm.                                                 

 

 
  

 

Lc= 16,96cm 
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 Les Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité(BAEL91/A4.2.1). 

Amin=
e

t

f
bdf 2823.0

 

 

En travée : 

Amin
2026,0

400
1.2181223.0 cm


  

At=2,35cm2>Amin=0,026……………….condition vérifiée 

Sur appuis : 

                   Amin
226.0

400
1.2181223.0 cm


  

                   Aa=1.57cm2>Amin=0.26cm²……………condition vérifiée  

 Vérification de l’effort tranchant (BAEL91/A.5.1). 

uτ
d0b

max
uTmax

uτ   

 

Avec : Tu=14,31KN. 

0.66MPa
1812
1010.62max

uτ 




 











 ;5MPa
dγ
c280.2f

minuτ =min ;5MPa3.33MPa =3.33MPa. 

uτuτ  …………….Condition vérifiée. 

 Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : 

Pour qu’il n’y est pas entrainement de barres il faut vérifier que : 

 

 

 

ui : Somme  des périmètres utiles des barres. 
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ui=nøл = 94.2mm 

0.93MPa
94.21800.9

31014.31
Ui0,9d

max
uT

seτ 






  

aMP,,x,t.fsΨseτ 153125128   

a3,15MPseτa0.93MPseτ  ………………     Condition vérifiée. 
 L’influence de l’effort tranchant sur le béton : 

(BAEL91 modifiée99/Art : A.5.3.313). 

 

 

 

 Appuis de rives: 
 

Tumax = 11.37KN <129,60 KN……………….Condition vérifiée. 
 

  Appuis intermédiaire: 

Tumax = 14.31KN <129,60 KN……………….Condition vérifiée. 
 

 L’influence de l’effort tranchant Sur les armatures : 
On doit vérifier que : 

)
0,9d
maxMmax

u(T
ef
sγ

A   

Appuis de rive :  

0.31cm²)
0.180.9

3.63(11.37110400
1.151.57A 




  

31.057.1 A …………….Condition vérifiée. 
 

Appuis intermédiaires : 

0.76cm²)
0.180.9

6.65(14.31110400
1.151.57A 





 

76.057.1 A …………….Condition vérifiée. 
 

 Calcul à l’ELS : 

 Moment de flexion et effort 

tranchant à l’ELS : 

0.0,9.d.b
bγ

c28f
0,4uT 

129.6KN12180.9
1.5
250.4uT 
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Lorsque la charge est la même sur les différentes travées  le BAEL (A-6-5-1) précise 

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

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

représentées sur les figures ci-dessous. 

u

s

q
q =

05.6
375.4 = 0.72 

 

 

2.6

1 

 

 

 

 

 

 

Fig .III-7 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS  

  

  

 

 

6.10 

 

 9.23 

 

Fig.III-8 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELS 

 

 

 Vérification à l’ELS : 

 état limite d’ouverture des fissures (BAEL91 modifie 99/A.4.5.3) : 

Nous avons une fissuration peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire. 

 État limite de résistance à la compression :(BAEL91 modifie 99/A.4.5.2) : 

On doit vérifiée que : 

 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 

 4,76 3,77 4,716 2,61 

 2,61 4,716 3,77 4,716 

 -9,23 -8,42 -10,30 -8,18 

 8,18 10,30 8,42 9,23 

 6,10 6,13 6,13 6,10 

     2.61 

8.18 

9.23 10.30 
8.42 

9.23 8.42 
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Aux appuis : 

 

 

 
. . 

 

 En travée :   

 

 

 
. 

 état limite de déformation (BAEL91modifie99/Art.6.5.2) : 

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par 

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

construction. Toutes fois,  

Calcul de la flèche : 

 
 On doit vérifier que : 

mmlf
IE
lM

f
fvv

ts 8
500
4000

50010

2

  

 

f  : la flèche admissible 

Ev : module de déformation différée 

Ev = MPaf c 108192537003700 33
28   

Ifv : inertie fictive pour les charges de longue durée  

Ifv = 
)(1

1.1 0

v

I
 

  

               I0 : moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au 

centre de gravite de la section.  



 43 

I0= 2
2

20
1

2
0

00

3
2

3
10 )(15)

2
(

12
)(

3
)(

cyA
h

y
h

hbb
yyb

st 










 

 

 

 

 

 

0
1 B

Sy xx   =  

cmyhy 93.1206.72012   

22
233

0 )293.12(26.215)
2
406.7(

12
44)1265(

3
)93.1209.7(12












I

 

             I0 =109814,86cm4 

 
Calcul des coefficients : 

La contrainte dans les aciers tendus est donnée par : 



40

28

28

0

28

0

73,11361
56.064.11
86,198141.1

1
1.1

56.00.;56,0max0;
4

75.1
1max

64.1
010.0)

65
1232(

1.202.0

)
3

2(

02.0

010.0
1812

26.2

cm
I

I

f
f

b
b
f

db
A

v
fv

ts

t

t
v

st




















































 

D’où la flèche : 

f  = 
fvv

s
t

IE
xLM
..10

2

 

mmf 98,7
1073,1136186,1081810

²40001013,6
4

6





  

..................898,7 mmfmmf  Condition vérifiée. 
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III-4) Calcul des l’escalier : 

Introduction :  

 

  Les escaliers constituant le bâtiment sont en béton arme coulé sur place, ils sont 

constitués de paliers et paillasses assimilés dans le calcul à des poutres isostatiques. 

Notre bâtiment est composé d’une seule cage d’escalier  

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

Notations utilisées : 

g : giron. 

h : hauteur de la contre marche. 

ep : épaisseur de la paillasse.  

H : hauteur de la volée. 

L : longueur de la volée projetée. 

III-4-A) Calcul de l’escalier de l’étage courant : 

 Pré dimensionnement : 

Il comporte 02 volées identiques et 01 palier intermédiaire. 

Pour que l’escalier soit confortable, il faut que : 

 

 

       a) calcul de g et h :                                                                                          

   14 17h    

Palier   
intermédiaire 

h 

g 

L2 

e 

L1 
  

L 

Emmarchemen
t 

H 

Marche 

Contre  
marche 

FigIII-4-1 : terminologie de l’escalier 
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                On prend  h=17cm                                                                    

     n=
17
153 = 9 contres marche                                                              α               1,53                                                                                                                         

                                                                                                     2.4           1.6 

Calcul de la hauteur de la contre marche et du giron :               

       h=
n
H =

9
153 =17cm                  h= 17 cm      

        g=
1n

L =
8

240 =30cm             g = 30 cm 

        b) Vérification de la relation de BLONDEL : 

      60 cm   G + 2h  66 cm 

      2h+g = (2x17) +30 = 64 cm 

      60 cm   G + 2h = 64  66 cm     

        La relation est vérifiée 

 Pré dimensionnement de la paillasse et du palier :  

L’épaisseur de la paillasse et du palier. (ep) est donnée par la condition suivante : 

                                
2030

00 LeL
p         

             Avec :        210 LLL   

             Avec  L0 : portée de la paillasse 

    L = (n-1) g = (9-1) 30 = 240cm  

    L1= 22 HL  = m846,253,140,2 22    

mL 446,46,1846,20   


20

60,444
30

60,444
pe 14,82 cm   ep   22,23cm                           

   Soit :     ep = 18cm 

 63,0
40,2
53,1

tg              =32,51                                 

            843,0cos                                               

On prend la même épaisseur pour le palier cme palier 18          

 Détermination des sollicitations de calcul : 

Le calcul s’effectuera, pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) 

de  projection horizontale de la volée. En considérant une poutre simplement appuyée en 

flexion simple. 
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a) Charges et surcharges : 

 le palier : 

- Poids propre de la palier                   25x0,18=4 ,5 KN/m² 

- Poids du Revêtement +enduit           0,44x4=1,76 KN/m² 

 

                                                      Gp              =5,94 KN/m² 

 la paillasse : 

       

- Poids des marches                            25x0,17/2=2,125 KN/m² 

- Poids propre de la paillasse              25x0,18/cos32,51=5,33 KN/m² 

- Poids de carrelage scellé                  22x0,02=0,44 KN/m² 

- Lit de sable                                      22x0, 02=0,44 KN/m² 

- Mortier de pose                                22x0, 02=0,44 KN/m² 

- Enduit de ciment                             22x0, 02=0,44 KN/m² 

- Poids des gardes corps                    0,2 KN/m² 

                                                  Gv              =9, 415 KN/m² 

Surcharges d’exploitation : selon le (DTR C2-2) pour une construction a usage de service 

ou d’habitation ; Q = 2,5 KN/m² 

b) Combinaisons des charges : 

E L U :      qu = (1,35G +1,5 Q) x 1m  

La  volée : qu1 = (1,35 x 9,415+1,5 x 2,5) x 1 = 16,46 KN/ml 

Le palier : qu2  = (1,35 x5,94  +1,5 x 2,5) x 1 = 11,77 KN/ml 

Charge concentrée : qumur =1,352,68+1,53×1= 5,54 KN/ml 

E L S :      qs = (G +Q) x 1m 

La volée : qs1 = (9,415+ 2,5) x 1 = 11,91  KN/ml 

Le palier : qs2 = (5,94+ 2,5) x 1 = 8,44  KN/ml 

      Charge concentrée : qumur =2,68×1,53= 4,10 KN/ml 

 

 Calcul à l’ELU : 

1) Calcul des moments et efforts tranchants a l’E LU :  

      Les réactions aux appuis  

           RA = 31,42 KN                                                                            

                  RB = 32,45KN    
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 5,54kn/ml 

 

 

 

                                                                            

                                                                                                                                                                                                                    

2) Calcul des efforts tranchants et les Moments fléchissant à L’ELU : 

a) Effort tranchant:  

 Tronçon  Expression     X (m)          Ty (KN)  

 

      4,20  x  

 

     42,3146,16  x  

    0             31,42 

    2,4                -8,085 

         

     6,10  x  

 

91,2672,11 x  

    0             -26,91         

    1,6             -8,085 

 

b) Moments fléchissant : 

Tronçon  Expression     X (m)         Mz (KNm)  

 

4,20  x  

 

xx 419,31²23,8   

0 0 

2,4 28,06 

 

6,10  x  

 

xx 45,32²86,5   

0 0 

1,6 28,065 

 

Le moment Mz est maximal pour Ty = 0 

Ty=0      ⇒ 042,3146,16  x        

                       ⇒  mx 9,1  

        Donc :    mknM z .98,29max   

3) diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant : 

A fin de tenir compte des semi encastrements, les moments en travées et aux apuis 

seront affectés des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement. 

Soit :  max85,0 ut MM   

         max3,0 ua MM   

Donc:   KNmxM t 483,2598,2985,0   

              KNmxM a 994,898,293,0   

 

q2 =  11,77 
q1 = 16,46 

2.40 1.60 RB = 32,45 RA = 31,42 

2,4 1,6   

T 
(KN) 
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                              FigIII-4-3 : Diagramme des moments et effort tranchant à l’ ELU 

 

3) Calcul des armatures : 

Il sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise à la flexion simple. 

a)Aux appuis :  

Ma=-8,994KNm ; d=16cm ; c=2cm ; b=100 

        ƒ bu=0,85
b

fc


28 =0,85x25/1,5=14,2Mpa 

       st =348MPa 
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  Armature principale :  

 
024,0

2,1416100
10994,8

2

3

2










u

bu
u fdb

M
a




  

 < R = 0,392     section simplement armée (SSA)   

u = 0,024     = 0,988 

2
3

63,1
34816988,0

10994,8 cmA

d
MA

a

st

a
a











               

 Aa = 4HA10 = 3,14cm2   ;     avec     e = 25 cm 

 

 Armature de répartition : 

 785,0
4
14,3

4
 a

r
AA  cm2  

 Soit : Ar = 4HA8 = 2,01 cm2 ;     avec   e= 25cm 

       b) En travées : 

Mt=25,483 KN m  

 

 

 

 Armature  principale : 

 
070,0

2,1416100
10483,25

2

3










u

bu

t
u fdb

M





  

  < r  =0,392   Section simplement armée (SSA).                 

b = 0,070     = 0,964 

²75,4
34816964,0

10483,25 3

cmA

d
MA

t

st

t
t











 

  Soit :   At = 5HA12 = 5,65 cm2    avec      e= 20cm. 

 Armature de répartition :  

100 

d=16c
m 

C=2cm 
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41,1
4
65,5

4
 t

r
AA  cm2 

     Soit : Ar = 4HA10= 3,14 cm    avec   e = 25cm.  

III-4-5) Vérification à l’ELU :  

a)  Condition de non fragilité: (Art.A.4.2,1 / BAEL91) : 

minAAs   

Amin = 228 932,1
400

1,21610023,023,0 cm
f

fbd
e

t   

 Aux appuis :   ²932,1²14,3 cmcmAa                  (Condition  vérifiée) 

 En travées :     ²932,1²65,5 cmcmAt                   (Condition  vérifiée) 

b) Espacement des barres  

Armatures principales : St  min 3h ; 33cm     

       Appuis : 25cm  < 33cm               (Condition  vérifiée) 

       Travée : 20cm<33cm                            (Condition  vérifiée) 

Armature de répartition : St  min 4h ; 45cm 

       Appuis : 25cm  < 45cm               (Condition  vérifiée) 

Travée : 25cm<45cm                          (Condition  vérifiée) 

c) Vérification de la contrainte d‘adhérence: (Art.A.6.1,3 / BAEL91) : 

         se  se  = s ft28 = 1,5 2,1= 3,15 MPa. (Avec s =1,5 pour les HA) 

 

         Appui A : 

KNTu 42,31max   

 
4,1881214,34   nui  mm 

MPa

ud
T

se

i

u
se

158,1
4,1881609,0

1042,31

9,0
3

max














 

       MPaMPa sese 15,3158,1                       (Condition vérifiée) 

   Pas d’influence de l’effort tranchant sur les aciers. 

d) Vérification de l’effort tranchant: (Art.A.5.1,2 / BAEL91) : 

On doit avoir :   se   

MPa
db

Tu
u 196,0

1601000
1042,31 3max








       
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La fissuration est peu nuisible 

MPaMPafc
b

u 33,35,2,0min 28 










     (Avec b =1,5) 

u = 0 ,196 MPa < u = 3,33MPa                           (Condition vérifiée) 

D’où le béton seul peut reprendre l’effort cisaillement, les armatures transversales ne 

sont pas nécessaires.  

e) Ancrage des barres: (Art.A.6.1.2,1 / BAEL91) : 

se = 0,6 2  ft28 = 0,61x52 x 2,1=2,835MPa 

La longueur de scellement droit :                              

   
cmLmmL

fL

ss

se

e
s

32,422,423
835,24
12400

4















                                                                                                           

f) Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art.A.5.1.3,21 / BAEL91) : 

    
KN9600

1,5
100160,9250,4T

γ

db0,9c28f0,4
T

max
u

b

max
u









 

     

      Tu (max) = 31,42KN < KNTu 9600                          (Condition Vérifiée) 

 

g) Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales : (Art.A.5.1, 313 / 

BAEL91) : 

Il faut avoir : 

 Aa   2
6

3max cm18,1
1609,0

10)994,8(1042,31
400
15,1

aA
9,0

15.1








 








x
xx

d
MT

f
a

u
e

                                           

218,114,3 cmAa                                          (Condition vérifiée)  

 

 III-4-6) Calcul des moments et efforts tranchants à L’ELS :  

Les réactions aux appuis :  

RA = 22,709 KN                        

RB =23,478 KN    

 4,10kn/ml 

q2 =  8,44 KN/m2 

q1 = 11,91 KN/m2 
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1) Calcul des efforts tranchants et les Moments fléchissant à L’ELS : 

a) Effort tranchant: 

 

 Tronçon  Expression     X (m)  Ty (KN) 

4,20  x  709,2291,11  x  0 22,709 

2,4 -5,875 

6,10  x  378,1944,8  x  0 -19,378 

1,6 -5,874 

 

 

b) Moments fléchissant : 

 

  Tronçon       Expression            X (m)  Mz (KNm) 

4,20  x  xx 709,22²955,5   0 0 

2,4 20,20 

6,10  x  xx 378,1922,4 2   0 0 

1,60 20,20 

 

Le moment Mz est maximal pour Ty = 0 

     Ty =0           ⇒    0378,1944,8  x        
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                    ⇒       mx 29,2  

Donc :    mknM z .31,33max   

                 

2) diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant : 

A fin de tenir compte des semi encastrements, les moments en travées et aux appuis 

seront affectés des coefficients 0,85 et 0,30 respectivement. 

Soit : 

max3,0 ua MM   

max85,0 ut MM   

 

Donc:  

              KNmxM a 993,931,333,0   

             KNmxM t 31,2831,3385,0   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

19,378 

5,875 

2,4 1,6 

22,709 

  

2,29 

T 
(KN) 

-9,99 

2,4 1,2 

28,51 

33,31 
-9,99 

M (KN.ml) 

1,6 2,4 

20,20 
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                         FigIII-4-4 : Diagramme des moments et effort tranchant à l’ ELS 

 

 

 

Vérification à L’ELS : 

a) L’état limite à la résistance à la compression du béton :  

On doit vérifier que : 

                      MPafk cbcstbc 156,0/ 281    

 En travée : 

 Mt = 28,51 KN.m

 

 

353,0
16100
65,5100100

1 




bd

At   . 

       ⇒  9065,01             ⇒ K1=38,475 

MPa
dA

M

t

t
s 9,347

1609065,0565
1051,28 6

1








 . 

MPaMPak bcstbc 1504,9/ 1                                (Condition Vérifiée) 

 Appuis : 

 Ma= -9,993KN.m 

   196,0
16100
14,3100

.
100

1 




db
Aa        

       ⇒  927,01             ⇒ K1=53,965 

   MPa
dA

Ma

a
s 57,214

160927,0314
10993,9 6

1








  

    MPaMPak bcstbc 1598,3/ 1    (Condition Vérifiée) 

 

b) Etat limite de déformation
 
: (Art.A.6.5,1 / BAEL91) :  
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



















0105,02,40035,0

1,0
10

045,0

062,0
16
1045,0

0

0

e

s
t

fdb
A

M
M

L
h

L
h

 

Les conditions ne sont pas vérifier. 

500
f

I384.E
lq5=f

fvv

4
s l

  

 
qmax = max (8,44 ; 11,91) =11,91 KN /ml  

Avec :   EV : module de déformation longitudinale différée 

              EV=3700 28cf  =10818,86MPa 

             

 B0 : section homogène 

  I0 : moment d’inertie de la section homogénéisé  

Position de l’axe neutre : 

cm
Abh

dAbh

B
SV

t

t
xx 31,9

)65,515()18100(
)1665,515(16200

15

15
2/

2

0
1 








  

cmvhVcmV 69,831,91831,9 121    

   22
3

2
3

10 15
3

cVAbVVI t       

    4233
0 06,52566269,865,515

3
10069,831,9 cmxI   

4
0 06,52566 cmI   

cm
xxxx

xxx 006,0
1006,525661086,10818384

100,491,115
I384.E

lq5=f 86

34

fvv

4
s    

 

f = cml 80,0
500
400

500
  

 

     0,80cm=f0,006cm=f                        (Condition Vérifiée) 

 

 
c) Etat limites d’ouverture des fissures : 

(Condition non Vérifiée) 

(Condition  Vérifiée) 
 
(Condition  Vérifiée) 
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 La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune vérification n’est à 

effectuer.  

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

III-3) Etude de la poutre palière : 
 
 Pré dimensionnement : 

 
a)-Hauteur : La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante : 

 
1015
maxmax ll

th   

 Avec 
Lmax      : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis. 
 
ht           : hauteur de la poutre. 
            

 Lmax=4,55         cmhcmdonch tt 5,4533,30:
10
455

15
455

  

 
 On  opte pour ht=35cm 
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b)-Largeur : La largeur de la poutre palière est donnée par :  0.4  ht≤ b ≤ 0.7  ht  
      
 D’où : 14 cm ≤ b≤  24.5  cm 
 
On  prend b=30 cm 
 
Donc la poutre palière a pour dimensions :(b × h)= (30×35) cm2 
 
 Vérifications relatives aux exigences du RPA .Art 7.5.1 du RPA 99 ) 
          
-b ≥20cm ………………….30≥ 20cm             condition vérifiée  
 
- ht  ≥30cm…………………35≥30cm              condition vérifiée 
 
- ht  / b ≤ 4……………….    35/30 =1.16             condition vérifiée  
             
 détermination des charges et surcharges : 

 
Poids propre de la poutre : G=25×0.30×0.35=2.625 KN/ml 
 
L’effort tranchant à l’appui :    ELU    Tu=32,45KN/ml 
 

                                      ELS     Ts=23,47KN/ml 
 
 combinaison de charges : 
 

ELU :   qu=1.35G+Tu=(1.35×2.625)+14.26=17.80kn/ml 
      

ELS  :   qs=G+TS=2.625+10.31=12.94kn/ml 
       
 

 Calcul à l’ELU : 
 
a)-calcul du moment et d’effort : 
 

 Moment isostatique : 

Mu= Mumax= mKNlqu .06.46
8

55,48.17
8

22





  

 
 Effort tranchant 
 

Tu=Tumax= KNlqu 49.40
2

55,48.17
2





    

 
 En tenant compte des encastrements partiels, les moments corrigés sont :  
   
 Sur appuis : Mu=0.3× Mumax=0.3×46.06=13.818KN.m 
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     En travée : Mt=0.85× Mumax=0.85×46.06=39.15KN.m 

 
 
 
 
       
 
 
                                            RA                                                                                                 RB 
 
 
 
                                        Fig : III-3-1)  schéma statique de la poutre palière. 
 
 
 
 
 
                      
 
  
 
 
  
 
 
 
 
                                         Fig : III-3-2) diagramme de moment isostatique 
 
 
 
 
 
                            
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                     Fig : III-3 -3) diagramme du moment fléchissant et de l’effort tranchant  
 

qu = 17.80 KN.m

RBRA

46.06

M [KN.m]

X [m]

T  [  K N  ]
X  [ m ]

X  [ m ]

4 0 . 4 9

4 0 . 4 9

1 3 . 8 1

M  [ K N . m ]

3 9 . 1 5

1 3 . 8 1
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III-3-4) Calcul des armatures : 
 

 
Zone 

 
Mu 

(KN.m) 
 

 
µr 

 
µl 

 
b (cm) 

 
β 

 
As 

 
As 
adopté 

 
Travée 

 
39.15 

 
0.084 

 
0.392 

 
30 

 
0.956 

 
3.56 

 
4.62 

 
Appui 

 
13.81 

 
0.030 

 
0.392 

 
30 

 
0.985 

 
1.22 

 
2.35 

 
                                     
 Vérification à l’ELU : 

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

Amin=0.23b.d. 19.1
400

1.2333023.028 
e

t

f
f  

 
-En appuis : Aa=2.35cm2   Amin = 1.19cm2 ……….condition vérifiée           
                          
-En travée : At = 4.62 cm2   Amin = 1.19 cm2 ……..  Condition vérifiée 
                        
 b) Vérification de l’effort tranchant :( Art A.5.2.2, BAEL 91 ) 
 
Tumax =40.49 KN 

τu = MPa
db

T
u 41.0

3330
1049.40

.

max





  

u


 = min {0.13 fc28 ; 5 MPa} 

 τu = 0.41 MPa   u


 = 3.25MPa …………… condition vérifiée                                    
   
 c) vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement :  (BAEL91.Art.A.6.1.3) 
 

 Il faut vérifier que  se  


 se
 = ψ . ft28 =1.5x2.1=3.15 MPa 

 Avec :  se  =
 iud

T
9.0

max

  

 se  =
4.114.3339.0

1049.40
xxx

 =3.10 MPa 
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 se  =3.10 MPa   


 se
 =3.15 MPa………………. condition vérifiée   

                                  
  Pas de risque d’entraînement des barres 
 
d)-Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis (Art.5 .132, BAEL 91) 
 
1)-Influence sur les armatures inférieures : 
 

uA =
15.1/
9.0

e

u
u

f
xd

MT 
= 2

4

3
3

012.0
10348

339.0
1006.461049.40

cm






 

 
Aa=2.35 ≥ uA =0.012cm2…………………..condition vérifiée  
 
2)-Influence sur le béton : 

Tu max≤ 0.4xbx0.9xd 
b

cf


28  

0.4×0.9×b×d ×
b

cf


28 =0.4× 0.9×30×33×
5.1

25 = 5940KN ≥ 40.49KN……condition vérifiée  

 
 les armatures transversales (BAEL Art 722 ) : 

  
 Le diamètre des armatures transversales doivent être tel que :  

  min
10

;
35

;min
1


bh {14,10,30}=10 mm 

 Nous choisissons un diamètre T8 
 
 Donc nous adoptons : 4 T 8 =2.01 cm2 

 
 Espacement : 

cmesoit

cmhSouranteZone

cmesoit

cmcmS

cmhSnodaleZone

t

t

t

15:

5.17
2

35
2

:

7:

75.825;4,112;
4

35min

25,12,
4

min:














 







 

 

 

 Quantité d’armatures transversales minimales : 
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vérifiéeconditioncmAcmA

cmbSA

s

t





2
min

2

2

35,101,2

35,13015003,0003,0min
 

 

 Vérification à l’ELS : 
 
Après les différentes étapes de calcul, comme à ELU on aura : 
 
a) combinaison des charges : 
 
  qs = 12.94 KN /ml 
 
 Moment  isostatique:  

Ms = Msmax = 
8

55.494.12
8

22 


 lqs = 33.49 KN.m 

Ts = Tsmax = 
2

lqs  = 
2

55.494.12  = 29.44 KN 

 
En tenant compte de l’effet des partiels encastrements, les moments corrigés sont : 
   

 Sur  appuis :     Msa =  0.3 ×  Msmax = 0.3×33.49   =  10.047 KN.m 
 
 En travée :        Mst = 0.85 × Msmax= 0.85 x 33.49 = 28.47 KN.m 

 
b)-Vérification des contraintes dans le béton et l’acier : 
 

Nous devons vérifier que : 
1k
st

bc


  ≤ .6.0bc fc28 = 15 MPa 

                       

       Conclusion : Les contraintes sont vérifiées à l’ELS. 

 

 

 

          c)-Etat limite d’ouverture des fissures : 

          La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, alors il est inutile de la vérifier 

         d)-Etat limite de déformation : 

          -Vérification de la flèche : 

Zone Ms(KNm)     As             ß       K1      st  bc   bc  

travée 28.47 4.62 0.466 0.896 33.31 208.41 6.25 15 

appui 10.047 2.35 0.238 0.922 49.10 140.51 2.86 15 
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        Nous faisons les calculs de la flèche si les trois conditions suivantes ne sont pas vérifiées : 

 

                 0625.0
16
1106.0

330
35


l
h  …. …………………..    Condition vérifiée 

                
010

106.0
M

M
l
h t = 061.0

06.4610
47.28




  ……………….  Condition  vérifiée 

              0046.0
3330

62.4
.





db

At  ≤   
ef
2.4

= 0.0105 ………………. Condition  vérifiée 

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

 
 
 
 
 
 

 
III-5)Balcon : 

Les balcons à calculer sont des balcons en dalle pleine  reposant sur la poutre de rive 

avec un garde corps de hauteur h=1.00m, en brique creuse de 10cm d’épaisseur. 

L’épaisseur de la dalle pleine est donnée par : ep
10
l          

(Avec L : largeur du balcon) 

ep= cm5,14
10

142
         soit ep=15cm   

 
 détermination des charges et surcharges : 

a)charges permanentes : 

1.42m 

g 

Schéma statique de calcul du balcon 
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b)  charge concentrée :  

Nous considérons une bonde de 1m de longueur du balcon donc  

 Poids propre de garde corps :  

 Enduit en plâtre  

 Poids de mur brique creuse :  

G2tot  

c) surcharges d’exploitation : 

       Q=3,5KN/ml(uniformément repartie) 

 Calcul à l’ELU : 

Le balcon sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m. la section dangereuse 

est situé au niveau de l’encastrement. 

1. combinaison de charges :  

La dalle :   

Le garde corps :  

Calcul de moment : 

 
L’effort tranchant :  

2. Calcul de la section d’armature :   

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple  

-Armatures principal :          

 

b d . 

µu=
bufbd

Mu
2

=
2.1413100

1079.14
2

3


 =0.062< 0.392   section simplement armée. 

Eléments  
Epaisseur 

(m) 
ρ (KN/m3) 

G 

(KN/m²) 

Revêtement en carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Couche de sable 0.02 18 0.36 

Dalle pleine 0.15 25 3.75 

Enduit de ciment 0.02 18 0.36 

Charge permanente totale G1tot 5.39 
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µu=0.060 →  β=0.968 

A=
st

u

d
M

 
=

34813968,0
1079.14 3


 =3.37cm2 

Soit une section de 4HA12 A=4.52cm2, avec un espacement St=25cm. 

-Armatures de répartition : 

Ar=
4

sA =
4
52.4 =1.13cm2 

Soit une section de 4HA8  A=2,01cm2 avec un espacement St=25cm. 

3. vérifications à l’ELU : 

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

Amin =0.23
e

t

f
fdb 28 = 

400
1,21310023,0  =1,57cm2 

SA =4.52cm2> minA  =1,57cm2………………………………..condition vérifiée. 

b) vérification au cisaillement : 

u =
db

Vu

 u  

 

u =
1301000
103.19 3


 =0.148Mpa 

u =min {
b

cf


282.0  ; 5Mpa}= 3,33Mpa(fissuration préjudiciable). 

u =0,148Mpa< u =3,33Mpa…………………………………condition vérifiée. 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

c) vérification de l’adhérence des barres(Art6.13/BAEL91) : 

se =
 i

u

Ud
V

9.0 se  

 iU = n =4x3.14x12 =150.72mm 

se = 28tf =1.5x2.1 =3.15MPa 

se =
72.1501309.0

1030.19 3


 =1.09MPa 

se =1.09MPa< se =3.15MPa…………………………………condition vérifiée. 

d) longueur de scellement : 

La longueur de scellement droit est donnée par la loi : 

s = 28
26.0 ts f =0.6x1.52x2.1=2.83MPa 
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 =
s

ef






4
=  

     Soit = 45cm. 

Pour des raisons pratiques on adopte un crochet normal  

La longueur de recouvrement d’après le BAEL91(Art6.1.2.5.3) est fixée pour les 

aciersHA : 

 

 
Soit    . 

 

 

e) Influence de l’effort tranchant aux appuis : 

 Armatures principales : 

 

 

f)   Vérification des contraintes de béton au niveau des appuis : 

 

 

 

 
 

3) calcul à l’ELS :                                                         qs1                      qs2 

  

 

 

 
 

 calcul des moments : 

 
 effort tranchant : 
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4) vérification à l’ELS : 

a)  vérification des contraintes de compression de béton : 

 

 

  

 

 

 
 

b) Etat limite d’ouverture des fissures : 

La fissuration est préjudiciable : 

 

 
 

…………….condition vérifier. 

c)  Vérification de la flèche : 

Nous devons vérifier les conditions suivantes : 

1.  

 

2.  

 

3.  

 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 
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III-5)Balcon : 

Les balcons à calculer sont des balcons en dalle pleine  reposant sur la poutre de rive 

avec un garde corps de hauteur h=1.00m, en brique creuse de 10cm d’épaisseur. 

L’épaisseur de la dalle pleine est donnée par : ep
10
l          

(Avec L : largeur du balcon) 

ep= cm5,14
10

142
         soit ep=15cm   

 
 détermination des charges et surcharges : 

a)charges permanentes : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

b)  charge concentrée :  

Nous considérons une bonde de 1m de longueur du balcon donc  

 Poids propre de garde corps :  

 Enduit en plâtre  

 Poids de mur brique creuse :  

G2tot  

c) surcharges d’exploitation : 

       Q=3,5KN/ml(uniformément repartie) 

 Calcul à l’ELU : 

Eléments  
Epaisseur 

(m) 
ρ (KN/m3) 

G 

(KN/m²) 

Revêtement en carrelage 0.02 22 0.44 

Mortier de pose 0.02 20 0.40 

Couche de sable 0.02 18 0.36 

Dalle pleine 0.15 25 3.75 

Enduit de ciment 0.02 18 0.36 

Charge permanente totale G1tot 5.39 

1.42m 

g 

Schéma statique de calcul du balcon 
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Le balcon sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m. la section dangereuse 

est situé au niveau de l’encastrement. 

1. combinaison de charges :  

La dalle :   

Le garde corps :  

Calcul de moment : 

 
L’effort tranchant :  

2. Calcul de la section d’armature :   

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple  

-Armatures principal :          

 

b d . 

µu=
bufbd

Mu
2

=
2.1413100

1079.14
2

3


 =0.062< 0.392   section simplement armée. 

µu=0.060 →  β=0.968 

A=
st

u

d
M

 
=

34813968,0
1079.14 3


 =3.37cm2 

Soit une section de 4HA12 A=4.52cm2, avec un espacement St=25cm. 

-Armatures de répartition : 

Ar=
4

sA =
4
52.4 =1.13cm2 

Soit une section de 4HA8  A=2,01cm2 avec un espacement St=25cm. 

3. vérifications à l’ELU : 

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

Amin =0.23
e

t

f
fdb 28 = 

400
1,21310023,0  =1,57cm2 

SA =4.52cm2> minA  =1,57cm2………………………………..condition vérifiée. 

b) vérification au cisaillement : 

u =
db

Vu

 u  

 

u =
1301000
103.19 3


 =0.148Mpa 
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u =min {
b

cf


282.0  ; 5Mpa}= 3,33Mpa(fissuration préjudiciable). 

u =0,148Mpa< u =3,33Mpa…………………………………condition vérifiée. 

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires 

c) vérification de l’adhérence des barres(Art6.13/BAEL91) : 

se =
 i

u

Ud
V

9.0 se  

 iU = n =4x3.14x12 =150.72mm 

se = 28tf =1.5x2.1 =3.15MPa 

se =
72.1501309.0

1030.19 3


 =1.09MPa 

se =1.09MPa< se =3.15MPa…………………………………condition vérifiée. 

d) longueur de scellement : 

La longueur de scellement droit est donnée par la loi : 

s = 28
26.0 ts f =0.6x1.52x2.1=2.83MPa 

 =
s

ef






4
=  

     Soit = 45cm. 

Pour des raisons pratiques on adopte un crochet normal  

La longueur de recouvrement d’après le BAEL91(Art6.1.2.5.3) est fixée pour les 

aciersHA : 

 

 
Soit    . 

 

 

e) Influence de l’effort tranchant aux appuis : 

 Armatures principales : 

 

 

f)   Vérification des contraintes de béton au niveau des appuis : 
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3) calcul à l’ELS :                                                         qs1                      qs2 

  

 

 

 
 

 calcul des moments : 

 
 effort tranchant : 

 

4) vérification à l’ELS : 

a)  vérification des contraintes de compression de béton : 

 

 

  

 

 

 
 

b) Etat limite d’ouverture des fissures : 

La fissuration est préjudiciable : 

 

 
 

…………….condition vérifier. 
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c)  Vérification de la flèche : 

Nous devons vérifier les conditions suivantes : 

4.  

 

5.  

 

6.  

 

Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la flèche n’est pas nécessaire. 

 
 
Introduction : 
 
Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui 
provoquent  une libération brutale d’énergies accumulées dans la région où il semanifeste. 
Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistanteaffectant  des 
roches de l’écorce terrestre et en fonction de leur intensité qui peuvent provoquer des 
dommages importants et même la ruine des constructions, d’où lanécessité  de protéger 
les vies humaines et leurs biens matériels en tenant compte de ce phénomène naturel dans 
la conception des constructions. 
Pour cela, le règlement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires à 
laconception et à la réalisation de la construction de manière à assurer un degré de 
protection acceptable. 
 
 Vérification de  la participation massique: 

La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au 

moins de la masse totale de la structure. 
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 L

a
 
v
a
l
e
u
r
 
d
e
 

participation massique a atteint les 90% dans le mode 8. 
 
 
 Vérification de l’effort tranchant à la base: 

 
Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente : 

 

 

 A : coefficient d’accélération de zone. 
 R : structure contreventé par voiles porteurs. 
 W : poids total de la structure 
 D :facteur d’amplification dynamique 
 Calcul de Q : Le facteur de qualité de la structure est fonction de : 

- La régularité en plan et en élévation 
- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement. 
- La qualité du contrôle de la construction 
La valeur de Q est déterminée par la formule : 
Q=  
 
Pq: Pénalité à retenir selon que le critère de qualité q «  est satisfait ou non » 

1) Régularité en plan : 
 
-Le bâtiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis à 
vis de deux directions orthogonales aussi bien pour la distribution des 
rigidités que pour celle des masses.................................... Condition vérifiée. 
 
- Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis à vis de celle des 
Contreventements verticaux pour être considérés comme indéformables dans 

Mode période UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ 
1 0,745812 67,4217 0,0047 0 67,4217 0,0047 0 
2 0,686011 0,007 65,4556 0 67,4287 65,4602 0 
3 0,532521 0,01006 0,1337 0 67,5292 65,594 0 
4 0,200027 16,7263 0,0001 0 84,2555 65,594 0 
5 0,157032 0,0002 18,8296 0 84,2556 84,4236 0 
6 0,124988 0,0084 0,0561 0 84,264 84,4797 0 
7 0,091453 6,7169 0 0 90,9809 84,4797 0 
8 0,073455 0,0149 0 0 90,9958 84,4797 0 
9 0,066584 0 7,329 0 90,9958 91,8087 0 

10 0,055171 0,0089 0,0002 0 91,0047 91,8087 0 
11 0,053568 3,2315 0,0039 0 94,2362 91,8128 0 
12 0,053543 0,3395 0,0401 0 96,5721 91,8529 0 
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leur  plan. Dans ce cadre la surface totale des ouvertures de plancher doit 
rester inférieure à 15% de celle de ce dernier. 
 

 

Condition vérifiée. 

La régularité en plan est vérifiée P1x = P1y = 0 

2) Régularité en élévation : 
 
- Le système de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur 
vertical discontinu, dont la charge ne peut pas se transmette directement à la 
fondation…. ………………. …..  Condition vérifiée. 
 
-Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent constants ou 
Diminuent progressivement et sans chargement brusque de la base au sommet 
du bâtiment………………………..             Condition  vérifiée. 
 
La régularité en élévation est vérifiée P2x = P2y = 0 

3) 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. 
Les travées de portique peuvent être constituées de voiles de contreventement 

                       Suivant x-x : Condition non vérifiée.P3x = 0.05 
                       Suivant y-y : Condition vérifiée.P3y = 0.0 

4) Redondance en plan : 
 
Chaque étage devra avoir, en plan, au moins quatre (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 
 
Suivant x-x : Condition non vérifiée. P4x = 0.05 
Suivant y-y : Condition vérifiée. P4y = 0 
 
5) Contrôle de la qualité des matériaux et suivi de chantier: 
 
Ces deux critères sont obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003 
P5x = P5y= P6x =P6y =0 
Conclusion :    
 
Qx= 1.10  et  Qy= 1.10 
 
 
 Calcul de  facteur d’amplification dynamique D : 
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Le facteur d’amplification dynamique est défini comme suit :   

 

   
















sTTT

sTTTT

TT

D

0,3335,2

0,35,2

05,2

3
5

3
2

2

23
2

2

2







 

Avec : 

T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site est donnée par le tableau  

(4.7.Art3.3 RPA99/ version 2003). 

La nature du sol : meuble (site S3)  ⟹T2 = 0,50s 

η: Facteur de correction d’amortissement.     

 : Pourcentage d’amortissement critique, il est en fonction du matériau constructif, du 

type de la structure et de l’importance des remplissages, il est donné par le  tableau (4.2. 

RPA99/version 2003). 

=7%    ⟹ ⟹  

T : Période fondamentale de la structure. 

Avec : 

Tempirique=min(0.09 . 

 Sens x-x : 

Tempirique=0.564s                    (D=28.85m    ;  Ct=0.05   ;  hn=33.66m) 

Tnumirique=1.3 0.564=0.733s 

T2 = 0.50 s ≤ T = 0.733s  ≤ 3.00s 

49.1
733.0
50.05,2

3
2







 xD  

 Sens y-y : 

Tempirique=0.6985s                  (D=16.95). 
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Tnumirique=1.3 0.6985=0.908s 

T2 = 0.50 s ≤ T = 0.908s  ≤ 3.00s 

30.1
908.0
50.05,2

3
2







 yD

 

Conclusion : 
 
A = 0.15 
R = 4(portique  contreventé par  des voiles ). 
W = 36978.28 KN (poids total de la structure 
DX = 1.49 (facteur d’amplification dynamique). 
DY = 1.30(facteur d’amplification dynamique). 
 
Application numérique : 
 
                      Vx= 2272,77.KN. 
 
                     VY= 1982,96.KN 
 
Vxdyn=2270,93>80% Vx = 1818,21KN...........................Condition vérifiée. 
Vydyn=2328,02>80% Vy= 1586.36KN...........................Condition vérifiée. 

Conclusion : 

La résultante des forces sismiques à la base Vtobtenue par combinaison des valeurs 
modales est inférieure à 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la 
méthode statique équivalente V. 
 
 Justification du système de contreventement : 

 
Les efforts sismiques revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel                   
à l’aide de l’option « Section Cut ». 

Charges sismiques reprise par les portiques: 

Sens xx : 234.196 KN (11.87%) 
Sens yy : 111.16KN (5.29%) 

Charges sismiques reprise par les voiles : 

         Sens xx : 1738.504KN (88.13%) 
         Sens yy: 1988.33 KN (94.70%) 

Conclusion : 

Le pourcentage des charges sismiques revenants aux voiles  est supérieur celle des 
portiques (dans les deux sens), donc d’après le RPA 9 modifiée 2003, la structure est 
contreventée par  voile.   
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 Vérification des déplacements relatifs : 
Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui 
sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de l’étage 

 

Niveau R x(m) 
 

Y(m) 
 

x (m)
 

  Y(m)
 

1h  (m) 
 

vérification 
 

10 4 0 ,0173 0,0155 0,0017 0,0017 0,0306 CV 
9 4 0,0156 0,0138 0,0017 0,0018 0,0306 CV 
8 4 0,0139 0,012 0,0019 0,0017 0,0306 CV 
7 4 0,012 0,0103 0,0019 0,0018 0,0306 CV 
6 4 0,0101 0,0085 0,002 0,0018 0,0306 CV 
5 4 0,0081 0,0067 0,0019 0,0017 0,0306 CV 
4 4 0,0062 0,005 0,0018 0,0015 0,0306 CV 
3 4 0,0044 0,0035 0,0017 0,0013 0,0306 CV 
2 4 0,0027 0,0022 0,0013 0,0011 0,0306 CV 
1 4 0,0014 0,0011 0,001 0,0008 0,0306 CV 

RDC 4 0,0004 0,0003 0,0004 0,0003 0,0306 CV 
 

 Vérification de l’excentricité du centre de torsion : 
 l’excentricité : 

Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux 
rigides dans leur plan, on supposera qu’à chaque direction, la résultante des forces 
horizontales a une excentricité par rapport au centre de torsion égale à la plus grande des 
deux 
valeurs : 

 5 % de la plus grande dimension du bâtiment à ce niveau (cette excentricité doit  
être  prise de part et d’autre du centre de torsion). 

 
 Excentricité théorique résultant des plans. 

 
  a) Excentricité accidentelle : (RPA 2003 Art 4.2.7) 
 
Le RPA dicte que : ex = ey= 0.05×28.85 = 1.44 m 
 
b) Excentricité théorique : 
 
Ex = CMX – CRX  
 
Ey = CMY-CRY 
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 Sens x – x : 
Niveau XCM 

 
XCR 

 
CR-CM 

 
5%Lx 

 
vérification 

 
1 14.246 14.25 -0.017 1.44 CV 
2 14.263 14.275 0.012 1.44 CV 
3 14.25 14.345 0.095 1.44 CV 
4 14.25 14.345 0.125 1.44 CV 
5 14.25 14.38 0.13 1.44 CV 
6 14.25 14.373 0.123 1.44 CV 
7 14.25 14.363 0.113 1.44 CV 
8 14.25 14.352 0.102 1.44 CV 
9 14.25 14.342 0.092 1.44 CV 

10 14.25 14.332 0.082 1.44 CV 
11 14.25 14.323 0.073 1.44 CV 

 

 

 

 Sens Y – Y : 
Niveau 

 
YCM 

 
YCR 

 
CR-CM 

 
5%Lx 

 
vérification 

 
1 8.306 8.291 -0.015 1.44 CV 
2 8.308 8.27 -0.038 1.44 CV 
3 8.313 8.257 -0.056 1.44 CV 
4 8.313 8.247 -0.066 1.44 CV 
5 8.313 8.241 -0.071 1.44 CV 
6 8.313 8.241 -0.072 1.44 CV 
7 8.313 8.241 -0.072 1.44 CV 
8 8.313 8.243 -0.07 1.44 CV 
9 8.313 8.244 -0.069 1.44 CV 

10 8.268 8.246 -0.022 1.44 CV 
11 8.248 8.248 -0.043 1.44 CV 

 

 

 

 Vérification  de l'effet P-Delta : 
 

Niveau 
 

Pk(KN) 
 

X 
(m)
 

KY(m)
 

Vkx(KN) 
 

Vky(KN) 
 

hk(m) 
 

kx 
 

ky 
 

11 3185.46 0.0017 0.0017 412.46 439.73 3.06 0.0042906 0.00402452 
10 3107.19 0.0017 0.0018 740.66 797.07 3.06 0.00233065 0.0022931 
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9 3079.44 0.0019 0.0017 999.41 1066.90 3.06 0.0019132 0.00160352 
8 3079.44 0.0019 0.0018 1220.91 1299.58 3.06 0.0015661 0.00139386 
7 3079.44 0.002 0.0018 1408.17 1497.94 3.06 0.00142931 0.00120928 
6 3079.44 0.0019 0.0017 1567.68 1662.42 3.06 0.00121968 0.0010291 
5 3183.00 0.0018 0.0015 1702.86 1802.08 3.06 0.00109953 0.00086583 
4 3182.99 0.0017 0.0013 1815.59 1916.12 3.06 0.00097397 0.00070572 
3 3345.18 0.0013 0.0011 1905.00 2008.98 3.06 0.00074601 0.00059857 
2 3341.07 0.001 0.0008 1972.82 2082.57 3.06 0.00055345 0.00041943 
1 3481.64 0.0004 0.0003 2007.01 2120.38 3.06 0.00022676 0.00016098 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Introduction : 
Le calcul se fera en flexion composéesous les combinaisons les plus défavorables en 
tenant compte des combinaisons suivantes : 

  Effort normal maximal de compression et moment correspondant. 

  Effort normal minimal de compression et moment correspondant. 

  Moment maximal et effort normal correspondant. 

                                    

                                        Recommandation du RPA 2003 

Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droites et sans crochets, 

  Le diamètre minimal est de12 mm, 
 La longueur minimale de recouvrement est de 40  (zone IIa), 
  La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser  

    25 cm. 
 Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent être ferraillés 
symétriquement. 

 

 Pourcentage minimal : 

Lepourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8 % de la section du béton : 
 Poteaux 40x45 :  =14,4cm2. 

 Poteaux 35x35 :  == 9,8cm2. 

 Poteaux 30x30 :  = = 7,2cm2. 
 

 Pourcentage maximal : 
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A
s 3

 A
s

3  

As2 

As2 

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de 
recouvrement : 

 Zone courante : 
 

 Poteaux 40x45 :  =108cm2 

 Poteaux 35x35 : 73,5cm2. 

 Poteaux 30x30 :  = 54cm2. 

 

 Zone de recouvrement : 
 

 Poteaux 40x45 :  =72cm2. 

 Poteaux 35x35 : 42cm2. 

 Poteaux 30x30 : =36cm2. 

 
 Conventions: 

 
Ferraillage : 
As2: armatures dans le sens yy. 
As3: armatures dans le sens xx. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Ferraillage des poteaux  (40x45): 

 
 
 
 

 
 P (40x45) : 

Sens xx : As3max = 0.00 cm² 
                              Sens yy: As2max = 0.00 cm 
 

               Etat limite ultime 
 

Poteau (40x45) 
Ncmax= 1856.9 KN 

M3 =23.237KN.m M2 =24.378KN.m 
As3 = 0.00cm2 As2 = 0.00cm2 
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As2=3HA16 =6.03cm² 

As2=3HA16 =6.03cm² 

As3=2HA16+HA14 =5.56cm² As3=2HA16+HA14=5.56cm² 

As2=3HA14 =4.62cm² 

As2=3HA14 =4.62cm² 

As3=2HA14+HA12 =4.21cm² As3=2HA14+HA12=4.21cm² 

Les poteaux  (40x45) seront ferraillés avec la section minimale du RPA 
As min= 14.40 cm². 
 
On opte pour le ferraillage suivant : 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
La section totale de 6HA16+2HA14 = 15.14cm² est supérieur à la section minimale exigé 
par le RPA (As min= 14.40 cm²). 
 
 Ferraillage des poteaux  (35x35): 

 
  
 
 
 
 
 

 P (35x35) : 
Sens xx : As3max = 0.00 cm² 
                              Sens yy: As2max = 0.00 cm 
 
Les poteaux  (35x35) seront ferraillés avec la section minimale du RPA 
As min= 9.80 cm². 
 
On opte pour le ferraillage suivant : 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
La section totale de 6HA16+2HA14 = 11.49cm² est supérieur à la section minimale exigé 
par le RPA (As min= 9.80 cm²).         
 
 Ferraillage des poteaux  (30x30): 

 

               Etat limite ultime 
 

Poteau (35x35) 
Ncmax= 1281.37 KN 

M3 =23.713KN.m M2 =27.067KN.m 
As3 = 0.00cm2 As2 = 0.00cm2 
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As2=3HA12 =3.39cm² 

As3=3HA12 =3.39cm² 

As2=3HA12 =3.39cm² 

As3=3HA12=3.39cm² 

bc =15 Mpa 

 
 
 
 
 

 P (30x30) : 
Sens xx : As3max = 0.00 cm² 
                              Sens yy: As2max = 0.00 cm 
 
Les poteaux  (30x30) seront ferraillés avec la section minimale du RPA 
As min= 7.20 cm².  
 
On opte pour le ferraillage suivant 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
La section totale de 8HA12 = 9.05cm² est supérieur à la section minimale exigé par le RPA 
(As min= 7.20 cm²).         
 
 Vérification à L’ELS: 

État limite d’ouvertures des fissures: 
Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible 
Etat limite de compression du béton : 

Les sections adoptées seront vérifiées à l’ELS, pour cela on détermine les contraintes max  
du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : s = 348Mpa  

 

Contrainte admissible du béton :  

 

On a deux cas à vérifiée, en flexion composée et à l’ELS 

Si                       la section est entièrement comprimée. 

 
- La section homogène est : 

B0 =b× h+ n (As+ '
sA ). 

               Etat limite ultime 
 

Poteau (30x30) 
Ncmax= 938.86 KN 

M3 =30.04KN.m M2 =33.039KN.m 
As3 = 0.00cm2 As2 = 0.00cm2 
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Puisque sb1> sb2, donc il suffit de vérifier que

  
   Ns : Effort de compression à l’ELS. 

   Ms : moment fléchissant à l’ELS. 

   B0 : section homogénéisée. 

B0 =b× h +15 '
sA . 

 

Si                         la section est entièrement comprimée. 

 
Il faut vérifier que : 
 

MPa15bb   

1b yK   

    2''
s

2
s

3

xx
xx

s cyAydA15
3
ybIavec

I
M

K 


 


 

                                y1 = y2 + c 
y2 : est à déterminer par l’équation suivante :  

0qypy 2
3
2   

Avec :    

   cd
b
A90

cc
b
A90c3p s's

'
2   

   2s2's
'

3 cd
b
A90

cc
b
A902q   

e
2
hc   : Distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée. 

Le calcul des contraintes du béton et de l’acier se fera dans les deux directions 3-3 et 

2-2. 

 Sens 2-2: 

 

  
 Section comprimée 

 
 
 
 

As2 

As2 

A.

M2 

N 
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 Section tendue 
 
 

     La section à prendre en compte pour le calcul des contraintes est : 

Aciers tendus : As2adopté. 

Aciers comprimés : As2adopté. 

: Contrainte max dans la fibre supérieure du béton. 

:Contrainte max dans les aciers inférieurs. 

:Contrainte max dans la fibre inférieure du béton. 

:Contrainte max dans les aciers supérieurs. 

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 : 

Les contraintes précédées d’un signe négatif sont des tractions.  

 Poteaux P (40x45): 

          A l’aide de logiciel [SOCOTEC], la vérification à l’ELS nous donne les 

résultats présentés dans les tableaux suivant : 

Sens 3-3 : 

CombinaisonN(KN) M3(K.m) AS3(cm²) obs (Mpa) (Mpa) (Mpa) (Mpa) 

Nma M3 1348.37 16.884 5.56+5.56 SEC 7.5 86.5 5.7 112.3 

Sens 2-2 : 

CombinaisonN(KN) M2(K.m) AS2(cm²) obs (Mpa) (Mpa) (Mpa) (Mpa) 

Nma M2 1348.37 17.637 6.03+6.03 SEC 7.5 85.9 5.6 112.9 

 

 Poteaux P (35x35): 

Sens 3-3 : 

CombinaisonN(KN) M3(K.m) AS3(cm²) obs (Mpa) (Mpa) (Mpa) (Mpa) 

Nma M3 930.43 17.251 4.21+4.21 SEC 8.5 76 4.9 124.6 
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



Sens 2-2 : 

CombinaisonN(KN) M2(K.m) AS2(cm²) obs (Mpa) (Mpa) (Mpa) (Mpa) 

Nma M2 930.43 19.587    4.62+4.62 SEC 8.8 72.7 4.9 127.9 

 

 Poteaux P (30x30): 

Sens 3-3 : 

CombinaisonN(KN) M3(K.m) AS3(cm²) obs (Mpa) (Mpa) (Mpa) (Mpa) 

Nma M3 981.84 21.891 3.39+3.39 SEC 13.3 95.5 5.9 191.5 

Sens 2-2 : 

CombinaisonN(KN) M2(K.m) AS2(cm²) obs (Mpa) (Mpa) (Mpa) (Mpa) 

Nma M2 981.84 23.953 3.39+3.39 SEC 13.6 90.9 5.5 196.1 

 
Conclusion : 
 
Les contraintes admissibles ne non atteintes ni dans l’acier ni dans le béton. 
 
 Vérification contraintes tangentielles (Art 7.4.2.2 RPA 2003):  

     La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 
sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 
 

 
 

 est supérieur à 5 donc le coefficient sera pris égalà0.075. 
=1.875 Mpa. 

 
 

 Poteaux 1 (40x45) 
 Sens 3-3 : 

MPa10.0
430400

310x23.17
uτ 


  

 Sens 2-2 : 

MPa10.0
380450

310x44.16
uτ 


  

 
 Poteaux 1 (35x35) 
 Sens 3-3 : 
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MPa164.0
330350

310x77.18
uτ 


  
 Sens 2-2 : 

 MPa160.0
330350

310x22.16
uτ 


  

 
 Poteaux 1 (30x30) 
 Sens 3-3 : 

 MPa28.0
280300

310x95.23
uτ 


  

 Sens 2-2 : 

MPa24.0
280300

310x64.20
uτ 




 
 
Conclusion : 
Les contraintes tangentielles sont admissibles. 
 
 Condition de non fragilité . 

La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non 
armée et non fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle 
une contrainte au plus égale à la limite élastique fe. 

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante : 

 
 
 
 

 Poteaux P (40x45): 
 Sens 3-3 : 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) es(cm) (cm²) (cm²) 
Nmax               M3 max 1348.37 16.884 1.25 5.67 18.71 
 

 Sens 2-2 : 
Combinaison N(KN) M2(KN.m) es(cm) (cm²) (cm²) 

Nmax             M2 max 1348.37 17.637 1.30 5.7 18.71 
 
 

 Poteaux P (35x35): 
 Sens 3-3 : 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) es(cm) (cm²) (cm²) 
Nmax             M3 max 930.43 17.251 1.85 4.26 14.19 
 

 Sens 2-2 : 
Combinaison N(KN) M2(KN.m) es(cm) (cm²) (cm²) 

Nmax               M2 max 930.43 19.587 2.10 4.58 14.19 
 

adoptéA minA  ) 
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 Poteaux P (30x30): 
 Sens 3-3 : 

Combinaison N(KN) M3(KN.m) es(cm) (cm²) (cm²) 
Nmax              M3 max 981.84 21.891 2.22 3.6 11.81 
 

 Sens 2-2 : 
Combinaison N(KN) M2(KN.m) es(cm) (cm²) (cm²) 

Nmax             M2 max 981.84 23.953 2.4 2.95 11.81 
 
 
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. 

mmsoitmm l
l

t 833.5
3

16
3

 


  

tφ  : Diamètre max des armatures longitudinales. 
On adoptera pour 4HA8= 2.01cm²  
 
 Espacement armatures transversales: 

 
L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la 
formule : 
 
 
 
Vu : Effort tranchant de calcul 
h1 : Hauteur totale de la section brute 
fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale 
t : Espacement des armatures transversales 
ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort 
tranchant; il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction 
considérée 
est supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire. 
Le calcul se fera pour les poteaux du RDC en raison de leur élancement géométrique, et de 
l’effort tranchant qui est maximal à leur niveau. 
 
 Elancement géométrique du poteau : 

 Avec :      = 0.707 = 0.707 (4.00-0.20)= 2.68 
 
L’élancement géométrique est égal à 2.68/0. 40= 6.70. 
 
La section d’armatures transversale est égal à At=2.01cm² 
L’effort tranchant max est égale à Vu=23.95 KN. 
 
Application numérique : 

 =  
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4HA8 

 

 
 
 Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003): 

 
Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement «St» des armatures transversales est 
fixée comme suite : 
 
 En zone nodale : 

St ≤ min (10 Ølmin , 15 cm)  (12cm,15cm) 
On adopteSt = 10 cm. 
 
 En zone courante : 

           St’ ≤ 15Ølmin  18cm  
 On adopteSt = 15 cm. 
 
 
 Quantité d’armatures transversales minimale du RPA: 

 
Pour  g  5, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit : 
 

 
 

 Poteaux 1 : 
 
Amin =0.003x15x40=1.8 cm²  Aadopté= 2.01cm² ………Condition vérifiée. 
 

 Poteaux 2 :  
 
Amin =0.003x15x35=1.57 cm² Aadopté= 2.01cm² ………Condition vérifiée. 
 

 Poteaux 3 :  
 
Amin =0.003x15x30=1.35 cm²  Aadopté= 2.01cm² ………Condition vérifiée. 
 
      Toutes les conditions sont vérifiées les armatures transversales seront disposé comme 
montré dans les schémas suivants : 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 Les crochets ont une longueur de 8cm. 

= 3‰ St ×b 
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Introduction : 
Les poutres seront calculées en flexion simple sous les combinaisons de charges les plus 

défavorables, et seront ensuite vérifiées à l’ELS. 
 

                           Recommandations du RPA : 

 
 Pourcentage total minimum : 

 hb%5.0A min  , en toute section. 

 Poutres principales PP (30.35) : 2
min 5.25cmA   

 Poutres secondaires PS (30.30): 2
min cm4.5A  . 

 
 Pourcentage total maximum 

  hb%4Amax  En zone courante, 

  hb%6Amax  En zone de recouvrement. 

 Poutres principales PP: 

 - Zone courante : ,42 2
max cmA   

 - Zone de recouvrement : .63 2
max cmA   

 Poutres secondaires PS: 

- Zone courante : ,36 2
max cmA   

 - Zone de recouvrement : .54 2
max cmA   

 

1. Etapes de calcul de ferraillage : 
 

1) Calcul du moment réduit «   » : 

bu
2 fdb
Mμ


  

2) Calcul du moment réduit limite« l  » : 

Le moment réduit limite l  est égale à 0.392pour les combinaisons aux états limites, 
etpour les combinaisons accidentelles du RPA. 

 
3) On compare les deux moments réduits  «   » et  « l  » : 
 1er cas :  l   Section simplement armée (SSA) 
Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires .0Asc   
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s
st σdβ

MA


  

 
 2éme cas :  l Section doublement armée (SDA) 
La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections 
fictives. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
 
 
 
 Ferraillage des poutres : 

 
Poutres Principale 

 
 

Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans les tableaux suivants. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Ferraillage en travée : 

 

  s
'

sL

L
s2sLst σcd

ΔM
σdβ

MAAA





  

  s
'sc σcd

ΔMA


  

M   

b 

LM  

sLA  

scA
 

2sA  

b 

M  
d-c’ 

c 

b 

c 

M  
stA  

d M 

c 

b 

stA  
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Niv Melu 
(KN.m) 

μ observation  
   (cm²) 

Ferraillage 

 
 

          (cm) 

1 48.504 0.104  

 

 

 

 

 

SSA 

4.469 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

2 47.857 0.103 4.407 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

3 47.996 0.103 4.420 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

4 47.987 0.103 4.419 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

5 47.817 0.103 4.403 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

6 47.541 0.102 4.376 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

7 47.00 0.101 4.325 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

8 46.622 0.100 4.287 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

9 46.372 0.100 4.262 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

10 45.985 0.099 4.226 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

11 46.756 0.101 4.296 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

 

 Ferraillage en appui : 
 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observation  
   (cm²) 

Ferraillage 

 
 

(cm²) 

1 80.229 0.173  

 

 

 

 

 

SSA 

7.72 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

2 82.287 0.177 7.95 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

3 84.984 0.183 8.23 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

4 93.767 0.202 9.21 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

5 96.66 0.208 9.54 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

6 102.857 0.222 10.25 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

7 105.484 0.227 10.56 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

8 107.643 0.232 10.82 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

9 109.341 0.236 11.03 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

10 110.335 0.238 11.14 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

11 111.434 0.240 11.26 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

 

 

 

Conclusion : 
 
Les poutres principales seront ferraillées comme suit : 
 

Du 1er au 11éme étage :  
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En travée : 3HA14 filantes+3HA12 en chapeaux 

Du 1er au 7éme étage :  

En appui :3HA16 filantes + 3HA14 en chapeaux au niveau des appuis. 

Du 8er au 11éme étage :  

En appui :3HA16 filantes + 3HA16 en chapeaux au niveau des appuis. 

 

1) Vérifications des sections minimales pour les poutres principales : 
 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) 

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

 

Amin =
fe

0,23.b.d.f t28

 
 

Amin = cm² 1.19=
400

x2,10,23x30x33=
fe

0,23.b.d.f t28

 
 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003): 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre est de 0.5%en toute section 
 

 hb%5.0A min  = 25.25cm  
Conclusion : 

La section minimale adoptée est égale à 3HA16+3HA14=10.65cm², elle est supérieure aux 
sections minimales exigées par les règlements. 
 

Poutres secondaires 
 

     Ces poutres supportent de faibles charges verticales et sont sollicitées principalement par 
les forces  sismiques, dans ce cas le RPA exige des armatures symétriques avec une section 
en travée au moins égale à la moitié de la section sur appui 
 

 

 

 

 Ferraillage en travée : 
 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observation  
   (cm²) 

Ferraillage 

 
 

          (cm) 

1 6.993 0.021  

 

0.73 3HA12 3.39 

2 6.952 0.021 0.72 3HA12 3.39 
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3 7.903 0.024  

 

 

 

SSA 

0.82 3HA12 3.39 

4 9.081 0.027 0.95 3HA12 3.39 

5 10.128 0.030 1.06 3HA12 3.39 

6 11.731 0.035 1.23 3HA12 3.39 

7 12.94 0.039 1.36 3HA12 3.39 

8 13.985 0.042 1.47 3HA12 3.39 

9 14.777 0.044 1.55 3HA12 3.39 

10 16.499 0.050 1.74 3HA12 3.39 

11 17.432 0.056 1.97 3HA12 3.392 

 

 Ferraillage en appui : 
 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observation  
   (cm²) 

Ferraillage 

 
 

(cm²) 

1 10.235 0.031  

 

 

 

 

 

SSA 

1.07 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

2 13.633 0.041 1.43 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

3 15.560 0.047 1.64 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

4 18.440 0.055 1.95 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

5 20.359 0.061 2.16 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

6 22.388 0.067 2.38 3HA12+3HA12(chapeaux) 6.78 

7 25.143 0.075 2.69 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

8 27.283 0.082 2.93 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

9 28.216 0.085 3.03 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

10 34.336 0.103 3.73 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

11 18.628 0.056 1.97 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

 

 

 

Conclusion : 
 

Poutres secondaires seront ferraillées comme suit : 

Du 1er au 11éme étage :  

En travée : 3HA12 filantes 

Du 1er au 11éme étage :  

En appui :3HA12 filantes + 3HA12 en chapeaux au niveau des appuis. 
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 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) 
 

Amin = 2t28 1.01cm=
400

x2,10,23x30x28=
fe

0,23.b.d.f

 
 
 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003): 

 hb%5.0A min  = 24.5cm  
Conclusion : 

La section minimaleadoptée est égale à 3HA12+3HA12=6.78cm², elle est supérieureaux 
sections minimales exigées par le RPA et le BAEL. 
 

 Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentes  :(BAEL91.art A.5.1) 
La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs `al’effort tranchant 
est définie par : 

 

 

 
 

 Poutres secondaires PP : 

MPa11.1
330300

310x96.109
uτ 


  

 Poutres secondaires PS : 

MPa32.0
2800300

310x04.27
uτ 




 
 
 
 
 

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton :(BAEL91.art A.5.1.21) 
 

La fissuration étant peu nuisible, la contrainte τu doit vérifier la relation 
suivante : 

 

3,33Mpa;5Mpa
bγ

c28f
0,2.min

b.d
uT

uτ 












  

 
Poutres principales PP : 11.1uτ  Mpa  3.33 Mpa.........Condition vérifiée 

Poutres secondaires PS :  32.0uτ  Mpa  3.33 Mpa……Condition vérifiée 

 
 Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui (BAEL91art 5.1.32) : 
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bγ
c280,9.d.b.f

0,40xuTuT 
 

 

Poutres principales PP : 

774.78kN
1.15

325x100.30x0.33x0.90.4xuT109.96KNuT 
x  

 
Poutres secondaires PS : 

 657.39kN
1.15

325x100.33x0.28x0.90.4xuT27.40KNuT 
x  

 
 Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

 
Lorsqu’au doit d’un appuis : On doit prolonger au delà de l’appareil de 
 

l’appui, une section d’armatures pour équilibrer un moment égale à  
 
D’où   

 
 Poutres principales PP: 

0238.265
33.09.0

434.11196.109 
x

 

 
 Poutres principales PS : 

 

085.108
28.09.0

336.3440.27 
x

 

 
Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 
 
Vérification de l’entrainement des barres (BAEL91 art. A6.13) :  

 





i

U
se Ud0.9

Tτ t28fΨseτ S 
 

 
.3.15Mpa2.11.5seτ   

Ui : périmètre utile des barres. 
 

 Poutres principales PP: 3HA14 Ui = 13.18cm. 
 

Mpase 28.0
18.13339.0

434.111



  

 
 Poutres principales PS: 3HA12 Ui = 11.30cm 
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Mpase 12.0
30.11289.0

336.34



  

 
 Longueur de scellement droit des barres : 

 
On définit la longueur de scellement droit lscomme la longueur à mettre enœuvre 

pour avoir un bon ancrage droit. 
 

se4 τ
efφ

Sl



 

 
La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de façon forfaitaire par la 

relation : s = 0.6Ψ² ×ftj= 2.835 Mpa. 
 
Pour les HA12 : ls= 45.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 50.00 cm. 
Pour les HA16 : ls= 60.00 cm. 
 

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un 
crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au 
moins égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A 

 
Pour les HA12 : ls= 18.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 20.00 cm. 
Pour les HA16 : ls= 25.00 cm. 
 

 Calcul des armatures transversales : 
 
Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante 
  









10
b,lΦ,

35
hmintΦ

 
 

 30mm12mm,8.57mm,mintΦ   
Soit : t =8mm. 
On optera pour un cadre et un étrier soit At = 4HA8 =2.01cm².  
 

 Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1,22 / BAEL91) 
 
 
 

=25.2 cm. 
 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales (Art 7.5.2.2/RPA2003): 
 

 Poutres principales : 
 Zone nodale :   
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On opte pour Stmax=10 cm. 

 

 

St≤ min ;12φ
4
h

( ) =  min






 ;12x1.4

4
35( ) = min (8.75cm ;  14.4cm)=8.75cm 

Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 8.75)=8.75cm. 

 

 

 Zone courante : 

St≤ .17.5cm=
2
h  

Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 17.5cm)=17.5cm 

On opte pour Stmax=15cm 

 
 Poutres secondaires : 

 
Zone nodale : 
 

St≤ min ;12φ
4
h

( ) =  min






 ;12x1.2

4
30( ) = min (7.5 cm ;  14.4cm)=7.5 cm 

           Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 7.5cm)=7.5cm. 
            On opte pour St max=7 cm. 
 
Zone courante : 
 

St≤ .15cm=
2
h  

Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 15cm)=15cm 

On opte pour Stmax=15cm 

 Délimitation de la zone nodale : 
 
Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’ est égale à 

deux fois la hauteur de la poutre considérée. 
 
Poutres principales PP : L’ = 2×35 = 70cm ;h’=90cm. 
 

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 
 
La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante : 

= 3‰ St ×b 
 

Amin =1.35 cm² Aadopté= 2.01cm² 
 
-Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui. 
 

 Dispositions constructives pour les armatures longitudinales: 
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bc =15 Mpa 

 
Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, 
il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que : 

 
La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale :    

    À 
5
1 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

d’un appui  n’appartenant pas à une travée de rive. 

 À 
4
1  de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 
 

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 
prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une 

distance des appuis au plus égale à
10
1  de la portée.     

 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 
max  du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : s = 348 Mpa  

Contrainte admissible du béton :   

 
La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible 

 

Avec : (A : armatures adoptées à l’ELU) 

On calcul :                              

Les résultats sont donnés dans les tableaux ci-dessous : 

 Poutres principales PP: 
 Du 1er au 7éme étage :  
 

 Moments 
max à l’ELS 

Ferraillage 
(cm²) 

1ρ  1β  1k  (Mpa) (Mpa) 
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En travée 37.097 8.01 0.809 0.871 23.76 161.07 6.75 
 En appui  76.358 10.65 1.076 0.857 19.96 253.54 12.71 

 
 Du 8er au 11éme étage :  

 

 Moments 
max à l’ELS 

Ferraillage 
(cm²) 

1ρ  1β  1k  (Mpa) (Mpa)

En travée 33.728 8.01 0.809 0.871 23.76 146.44 6.14 
 En appui  80.691 12.06 1.218 0.850 18.33 238.42 12.94 

 

 

 

 Poutres secondaires : 
 

 
Conclusion : 

Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes………condition vérifiée. 

 Etat limite de déformation : 
 

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par 
rapport à la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la 
construction.  

 
 Calcul de la flèche : 

 
On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. 
 
 Sens longitudinal, la flèche admissible : 

mm7,2
500

3600
500
Lf   

 
 Sens transversal, la flèche admissible : 

mm8,4
500
4200

500
Lf   

 
La valeur de la flèche est : 
 

f
fv.Iv10.E

2LsM
f 


  

 

 Moments 
max à l’ELS 

Ferraillag
e (cm²) 

1ρ  1β  1k  (Mpa) (Mpa) 

  En travée 12.661 3.39 0.404 0.902 36.02 147.8 4.08 
En Appui 24.913 6.78 0.807 0.871 23.76 150.59 6.3 
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Avec : 

 MPafE cv 87,1081825.3700.3700 33 28   
 
Ifv : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée : 

u)(λ1
0I1,1

fvI



  

I0 : Moment d’inertie total de la section homogénéisé (n=15) par rapport au centre de 
gravitée de la section. 

 



















 




















 






 

2
'c

2
h

sA15.
12

3bh2
c

2
h'

sA
2

'c
2
h

sA15.
12

3bh
0I  

  : Rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage 

d’armatures). 
d.0b

aρ   

La contrainte dans les aciers tondus : 

A.d.1β
sM

sσ   (Voir l’état limite de résistance du béton en compression). 

 

Calcul des coefficients :
ρ

0,0072
ρ.5
t28f.0,02

vλ   














 0;

t28fsσ.ρ.4
t28f.1,75

1maxμ  

 Vérification de la flèche dans les poutres Principales : 
 

 Le calcule  de la flèche sera fait pour la poutre le plus défavorable. 

 

Niveaux Ms 

(KN.m) 
L(cm) Ev 

(Mpa) 
As 

(cm²) 
ρ λv σs 

(Mpa) 
μ Io 

(cm4) 
Ifv 

(cm4) 
ƒ 

(mm) 
obs. 

1 37.097 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 142.63 0.453 136053.54 101802.11 10.19 CV 

2 34.629 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.14 0.427 136053.54 103722.75 9.33 CV 

3 34.729 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.52 0.428 136053.54 103639.88 9.37 CV 

4 34.72 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.49 0.428 136053.54 103647.32 9.37 CV 

5 34.597 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.02 0.426 136053.54 103749.36 9.32 CV 

6 34.394 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 132.24 0.424 136053.54 103919.27 9.25 CV 

7 34.009 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 130.76 0.420 136053.54 104246.81 9.12 CV 

8 33.728 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 129.68 0.416 136053.54 104490.35 9.03 CV 
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9 33.446 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 128.59 0.413 136053.54 104738.65 8.93 CV 

10 33.266 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 127.90 0.411 136053.54 104899.23 8.87 CV 

11 33.638 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 129.33 0.415 136053.54 104569.16 8.99 CV 

 
 Vérification de la flèche dans les poutressecondaires : 

 

Niveaux Ms 

(KN.m) 
L(cm) Ev 

(Mpa) 
As 

(cm²) 
ρ λv σs 

(Mpa) 
μ Io 

(cm4) 
Ifv 

(cm4) 
ƒ 

(mm) 
obs. 

1 5.073 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 54.06 0.000 76093.65 83703.02 1.04 CV 

2 5.043 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 53.74 0.000 76093.65 83703.02 1.03 CV 

3 5.731 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 61.07 0.000 76093.65 83703.02 1.17 CV 

4 6.584 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 70.16 0.000 76093.65 83703.02 1.34 CV 

5 7.342 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 78.24 0.000 76093.65 83703.02 1.5 CV 

6 8.499 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 90.57 0.000 76093.65 83703.02 1.74 CV 

7 9.376 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 99.92 0.000 76093.65 81959.72 1.96 CV 

8 10.135 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 108.01 0.044 76093.65 76703.35 2.26 CV 

9 10.71 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 114.13 0.068 76093.65 73347.13 2.5 CV 

10 11.97 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 127.56 0.116 76093.65 67377.18 3.04 CV 

11 12.661 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 134.92 0.141 76093.65 64715.12 3.34 CV 

 

Conclusion : 

La flèche est vérifiée dans les deux sens. 

 

 

Introduction : 
Les poutres seront calculées en flexion simple sous les combinaisons de charges les plus 

défavorables, et seront ensuite vérifiées à l’ELS. 
 

                           Recommandations du RPA : 

 
 Pourcentage total minimum : 

 hb%5.0A min  , en toute section. 
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 Poutres principales PP (30.35) : 2
min 5.25cmA   

 Poutres secondaires PS (30.30): 2
min cm4.5A  . 

 
 Pourcentage total maximum 

  hb%4Amax  En zone courante, 

  hb%6Amax  En zone de recouvrement. 

 Poutres principales PP: 

 - Zone courante : ,42 2
max cmA   

 - Zone de recouvrement : .63 2
max cmA   

 Poutres secondaires PS: 

- Zone courante : ,36 2
max cmA   

 - Zone de recouvrement : .54 2
max cmA   

 

2. Etapes de calcul de ferraillage : 
 

4) Calcul du moment réduit «   » : 

bu
2 fdb
Mμ


  

5) Calcul du moment réduit limite« l  » : 

Le moment réduit limite l  est égale à 0.392pour les combinaisons aux états limites, 
etpour les combinaisons accidentelles du RPA. 

 
6) On compare les deux moments réduits  «   » et  « l  » : 
 1er cas :  l   Section simplement armée (SSA) 
Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires .0Asc   
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

s
st σdβ

MA


  

 

M  
stA  

d M 

c 

b 
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 2éme cas :  l Section doublement armée (SDA) 
La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections 
fictives. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
 
 
 
 Ferraillage des poutres : 

 
Poutres Principale 

 
 

Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans les tableaux suivants. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Ferraillage en travée : 

 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observation  
   (cm²) 

Ferraillage 

 
 

          (cm) 

1 48.504 0.104  

 

 

 

 

 

SSA 

4.469 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

2 47.857 0.103 4.407 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

3 47.996 0.103 4.420 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

4 47.987 0.103 4.419 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

5 47.817 0.103 4.403 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

6 47.541 0.102 4.376 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

7 47.00 0.101 4.325 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

  s
'

sL

L
s2sLst σcd

ΔM
σdβ

MAAA





  

  s
'sc σcd

ΔMA


  

M   

b 

LM  

sLA  

scA
 

2sA  

b 

M  
d-c’ 

c 

b 

c 
stA  



 104 

8 46.622 0.100 4.287 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

9 46.372 0.100 4.262 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

10 45.985 0.099 4.226 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

11 46.756 0.101 4.296 3HA14+3HA12(chapeaux) 8.01 

 

 Ferraillage en appui : 
 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observatio
n 

 
   (cm²) 

Ferraillage 

 (cm²) 

1 80.229 0.173  

 

 

 

 

 

SSA 

7.72 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

2 82.287 0.177 7.95 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

3 84.984 0.183 8.23 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

4 93.767 0.202 9.21 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

5 96.66 0.208 9.54 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

6 102.857 0.222 10.25 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

7 105.484 0.227 10.56 3HA16+3HA14 (chapeaux) 10.65 

8 107.643 0.232 10.82 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

9 109.341 0.236 11.03 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

10 110.335 0.238 11.14 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

11 111.434 0.240 11.26 3HA16+3HA16 (chapeaux) 12.06 

 

 

 

Conclusion : 
 
Les poutres principales seront ferraillées comme suit : 
 

Du 1er au 11éme étage :  

En travée : 3HA14 filantes+3HA12 en chapeaux 

Du 1er au 7éme étage :  

En appui :3HA16 filantes + 3HA14 en chapeaux au niveau des appuis. 

Du 8er au 11éme étage :  

En appui :3HA16 filantes + 3HA16 en chapeaux au niveau des appuis. 

 

2) Vérifications des sections minimales pour les poutres principales : 



 105 

 Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91) 
La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :  

 

Amin =
fe

0,23.b.d.f t28

 
 

Amin = cm² 1.19=
400

x2,10,23x30x33=
fe

0,23.b.d.f t28

 
 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003): 

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la 
poutre est de 0.5%en toute section 
 

 hb%5.0A min  = 25.25cm  
Conclusion : 

La section minimale adoptée est égale à 3HA16+3HA14=10.65cm², elle est supérieure aux 
sections minimales exigées par les règlements. 
 

Poutres secondaires 
 

     Ces poutres supportent de faibles charges verticales et sont sollicitées principalement par 
les forces  sismiques, dans ce cas le RPA exige des armatures symétriques avec une section 
en travée au moins égale à la moitié de la section sur appui 
 

 

 

 

 Ferraillage en travée : 
 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observation  
   (cm²) 

Ferraillage 

 
 

          (cm) 

1 6.993 0.021  

 

 

 

 

 

SSA 

0.73 3HA12 3.39 

2 6.952 0.021 0.72 3HA12 3.39 

3 7.903 0.024 0.82 3HA12 3.39 

4 9.081 0.027 0.95 3HA12 3.39 

5 10.128 0.030 1.06 3HA12 3.39 

6 11.731 0.035 1.23 3HA12 3.39 

7 12.94 0.039 1.36 3HA12 3.39 

8 13.985 0.042 1.47 3HA12 3.39 

9 14.777 0.044 1.55 3HA12 3.39 
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10 16.499 0.050 1.74 3HA12 3.39 

11 17.432 0.056 1.97 3HA12 3.392 

 

 Ferraillage en appui : 
 

Niv Melu 
(KN.m) 

μ observatio
n 

 
   (cm²) 

Ferraillage 

 (cm²) 

1 10.235 0.031  

 

 

 

 

 

SSA 

1.07 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

2 13.633 0.041 1.43 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

3 15.560 0.047 1.64 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

4 18.440 0.055 1.95 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

5 20.359 0.061 2.16 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

6 22.388 0.067 2.38 3HA12+3HA12(chapeaux) 6.78 

7 25.143 0.075 2.69 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

8 27.283 0.082 2.93 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

9 28.216 0.085 3.03 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

10 34.336 0.103 3.73 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

11 18.628 0.056 1.97 3HA12+3HA12 (chapeaux) 6.78 

 

 

 

Conclusion : 
 

Poutres secondaires seront ferraillées comme suit : 

Du 1er au 11éme étage :  

En travée : 3HA12 filantes 

Du 1er au 11éme étage :  

En appui :3HA12 filantes + 3HA12 en chapeaux au niveau des appuis. 

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

 

Amin = 2t28 1.01cm=
400

x2,10,23x30x28=
fe

0,23.b.d.f

 
 
 Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003): 

 hb%5.0A min  = 24.5cm  
Conclusion : 
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La section minimaleadoptée est égale à 3HA12+3HA12=6.78cm², elle est supérieureaux 
sections minimales exigées par le RPA et le BAEL. 
 

 Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentes  :(BAEL91.art A.5.1) 
La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs `al’effort tranchant 
est définie par : 

 

 
 

 
 Poutres secondaires PP : 

MPa11.1
330300

310x96.109
uτ 


  

 Poutres secondaires PS : 

MPa32.0
2800300

310x04.27
uτ 




 
 
 
 
 

 Vérification de la contrainte tangentielle du béton :(BAEL91.art A.5.1.21) 
 

La fissuration étant peu nuisible, la contrainte τu doit vérifier la relation 
suivante : 

 

3,33Mpa;5Mpa
bγ

c28f
0,2.min

b.d
uT

uτ 












  

 
Poutres principales PP : 11.1uτ  Mpa  3.33 Mpa.........Condition vérifiée 

Poutres secondaires PS :  32.0uτ  Mpa  3.33 Mpa……Condition vérifiée 

 

 Influence de l’effort tranchant sur le béton en appui (BAEL91art 5.1.32) : 
 

 

bγ
c280,9.d.b.f

0,40xuTuT 
 

 

Poutres principales PP : 

774.78kN
1.15

325x100.30x0.33x0.90.4xuT109.96KNuT 
x  
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Poutres secondaires PS : 

 657.39kN
1.15

325x100.33x0.28x0.90.4xuT27.40KNuT 
x  

 
 Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

 
Lorsqu’au doit d’un appuis : On doit prolonger au delà de l’appareil de 
 

l’appui, une section d’armatures pour équilibrer un moment égale à  
 
D’où   

 
 Poutres principales PP: 

0238.265
33.09.0

434.11196.109 
x

 

 
 Poutres principales PS : 

 

085.108
28.09.0

336.3440.27 
x

 

 
Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 
 
Vérification de l’entrainement des barres (BAEL91 art. A6.13) :  

 





i

U
se Ud0.9

Tτ t28fΨseτ S 
 

 
.3.15Mpa2.11.5seτ   

Ui : périmètre utile des barres. 
 

 Poutres principales PP: 3HA14 Ui = 13.18cm. 
 

Mpase 28.0
18.13339.0

434.111



  

 
 Poutres principales PS: 3HA12 Ui = 11.30cm 

 

Mpase 12.0
30.11289.0

336.34



  

 
 Longueur de scellement droit des barres : 

 
On définit la longueur de scellement droit lscomme la longueur à mettre enœuvre 

pour avoir un bon ancrage droit. 
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On opte pour Stmax=10 cm. 

 

se4 τ
efφ

Sl



 

 
La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de façon forfaitaire par la 

relation : s = 0.6Ψ² ×ftj= 2.835 Mpa. 
 
Pour les HA12 : ls= 45.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 50.00 cm. 
Pour les HA16 : ls= 60.00 cm. 
 

Les règles de BAEL 91 admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un 
crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au 
moins égale à 0,4.Ls pour les aciers H.A 

 
Pour les HA12 : ls= 18.00 cm. 
Pour les HA14 : ls= 20.00 cm. 
Pour les HA16 : ls= 25.00 cm. 
 

 Calcul des armatures transversales : 
 
Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante 
  









10
b,lΦ,

35
hmintΦ

 
 

 30mm12mm,8.57mm,mintΦ   
Soit : t =8mm. 
On optera pour un cadre et un étrier soit At = 4HA8 =2.01cm².  
 

 Espacement max des armatures transversales :(Art A.5.1,22 / BAEL91) 
 
 
 

=25.2 cm. 
 

 Exigences du RPA pour les aciers transversales (Art 7.5.2.2/RPA2003): 
 

 Poutres principales : 
 Zone nodale :   

St≤ min ;12φ
4
h

( ) =  min






 ;12x1.4

4
35( ) = min (8.75cm ;  14.4cm)=8.75cm 

Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 8.75)=8.75cm. 

 

 

 Zone courante : 
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St≤ .17.5cm=
2
h  

Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 17.5cm)=17.5cm 

On opte pour Stmax=15cm 

 
 Poutres secondaires : 

 
Zone nodale : 
 

St≤ min ;12φ
4
h

( ) =  min






 ;12x1.2

4
30( ) = min (7.5 cm ;  14.4cm)=7.5 cm 

           Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 7.5cm)=7.5cm. 
            On opte pour St max=7 cm. 
 
Zone courante : 
 

St≤ .15cm=
2
h  

Soit : St max ≤ min (25.2cm ; 15cm)=15cm 

On opte pour Stmax=15cm 

 Délimitation de la zone nodale : 
 
Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’ est égale à 

deux fois la hauteur de la poutre considérée. 
 
Poutres principales PP : L’ = 2×35 = 70cm ;h’=90cm. 
 

 Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 
 
La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante : 

= 3‰ St ×b 
 

Amin =1.35 cm² Aadopté= 2.01cm² 
 
-Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui. 
 

 Dispositions constructives pour les armatures longitudinales: 
 

Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, 
il y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que : 

 
La longueur des chapeaux à partir des murs d’appuis est au moins égale :    

    À 
5
1 de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

d’un appui  n’appartenant pas à une travée de rive. 
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bc =15 Mpa 

 À 
4
1  de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il 

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive. 
 

 La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 
prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une 

distance des appuis au plus égale à
10
1  de la portée.     

 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 
max  du béton et de l’acier afin de les comparer aux contraintes 

admissibles. 

Contrainte admissible de l’acier : s = 348 Mpa  

Contrainte admissible du béton :   

 
La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible 

 

Avec : (A : armatures adoptées à l’ELU) 

On calcul :                              

Les résultats sont donnés dans les tableaux ci-dessous : 

 Poutres principales PP: 
 Du 1er au 7éme étage :  
 

 Moments 
max à 

Ferraillage 
(cm²) 

1ρ  1β  1k  (Mpa) (Mpa) 

En travée 37.097 8.01 0.809 0.871 23.76 161.07 6.75 
 En appui  76.358 10.65 1.076 0.857 19.96 253.54 12.71 

 
 Du 8er au 11éme étage :  

 

 Moments 
max à 

Ferraillage 
(cm²) 

1ρ  1β  1k  (Mpa) (Mpa)
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En travée 33.728 8.01 0.809 0.871 23.76 146.44 6.14 
 En appui  80.691 12.06 1.218 0.850 18.33 238.42 12.94 

 

 

 

 Poutres secondaires : 
 

 
Conclusion : 

Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes………condition vérifiée. 

 Etat limite de déformation : 
 

La flèche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par 
rapport à la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la 
construction.  

 
 Calcul de la flèche : 

 
On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. 
 
 Sens longitudinal, la flèche admissible : 

mm7,2
500

3600
500
Lf   

 
 Sens transversal, la flèche admissible : 

mm8,4
500
4200

500
Lf   

 
La valeur de la flèche est : 
 

f
fv.Iv10.E

2LsM
f 


  

 
 
Avec : 

 MPafE cv 87,1081825.3700.3700 33 28   
 
Ifv : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée : 

u)(λ1
0I1,1

fvI



  

 Moments 
max à 

Ferraillag
e (cm²) 

1ρ  1β  1k  (Mpa) (Mpa) 

  En travée 12.661 3.39 0.40 0.902 36.02 147.8 4.08 
En Appui 24.913 6.78 0.80 0.871 23.76 150.59 6.3 
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I0 : Moment d’inertie total de la section homogénéisé (n=15) par rapport au centre de 
gravitée de la section. 

 



















 




















 






 

2
'c

2
h

sA15.
12

3bh2
c

2
h'

sA
2

'c
2
h

sA15.
12

3bh
0I  

  : Rapport des aciers tendus à celui de la section utile de la nervure (pourcentage 

d’armatures). 
d.0b

aρ   

La contrainte dans les aciers tondus : 

A.d.1β
sM

sσ   (Voir l’état limite de résistance du béton en compression). 

 

Calcul des coefficients :
ρ

0,0072
ρ.5
t28f.0,02

vλ   














 0;

t28fsσ.ρ.4
t28f.1,75

1maxμ  

 Vérification de la flèche dans les poutres Principales : 
 

 Le calcule  de la flèche sera fait pour la poutre le plus défavorable. 

 

Niveaux Ms 

(KN.m) 
L(cm) Ev 

(Mpa) 
As 

(cm²) 
ρ λv σs 

(Mpa) 
μ Io 

(cm4) 
Ifv 

(cm4) 
ƒ 

(mm) 
obs. 

1 37.097 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 142.63 0.453 136053.54 101802.11 10.19 CV 

2 34.629 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.14 0.427 136053.54 103722.75 9.33 CV 

3 34.729 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.52 0.428 136053.54 103639.88 9.37 CV 

4 34.72 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.49 0.428 136053.54 103647.32 9.37 CV 

5 34.597 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 133.02 0.426 136053.54 103749.36 9.32 CV 

6 34.394 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 132.24 0.424 136053.54 103919.27 9.25 CV 

7 34.009 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 130.76 0.420 136053.54 104246.81 9.12 CV 

8 33.728 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 129.68 0.416 136053.54 104490.35 9.03 CV 

9 33.446 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 128.59 0.413 136053.54 104738.65 8.93 CV 

10 33.266 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 127.90 0.411 136053.54 104899.23 8.87 CV 

11 33.638 550 10818.9 8.01 0.008 1.038 129.33 0.415 136053.54 104569.16 8.99 CV 

 
 Vérification de la flèche dans les poutressecondaires : 
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Niveaux Ms 

(KN.m) 
L(cm) Ev 

(Mpa) 
As 

(cm²) 
ρ λv σs 

(Mpa) 
μ Io 

(cm4) 
Ifv 

(cm4) 
ƒ 

(mm) 
obs. 

1 5.073 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 54.06 0.000 76093.65 83703.02 1.04 CV 

2 5.043 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 53.74 0.000 76093.65 83703.02 1.03 CV 

3 5.731 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 61.07 0.000 76093.65 83703.02 1.17 CV 

4 6.584 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 70.16 0.000 76093.65 83703.02 1.34 CV 

5 7.342 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 78.24 0.000 76093.65 83703.02 1.5 CV 

6 8.499 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 90.57 0.000 76093.65 83703.02 1.74 CV 

7 9.376 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 99.92 0.000 76093.65 81959.72 1.96 CV 

8 10.135 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 108.01 0.044 76093.65 76703.35 2.26 CV 

9 10.71 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 114.13 0.068 76093.65 73347.13 2.5 CV 

10 11.97 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 127.56 0.116 76093.65 67377.18 3.04 CV 

11 12.661 430 10818.9 3.39 0.004 2.081 134.92 0.141 76093.65 64715.12 3.34 CV 

 

Conclusion : 

La flèche est vérifiée dans les deux sens. 
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Introduction 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des 

efforts apportés par la structure au sol. Ces efforts consistent en : 

 Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée ; 

 Une force horizontale : résultante de l’action sismique ; 

 Un moment qui peut être de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents. 

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 

sollicitations extérieure, en : 

 Fondations superficielles : Utilisées pour des sol de bonne capacité portante. Elles 

sont réalisées prés de la surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier). 

 Fondations profondes : Utilisées lorsque le bon sol est assez profond (pieux, puits). 

 Etude géotechnique du sol : 

 Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol 

qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

 La contrainte admissible du sol est sol = 2 bars. 

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

 Choix du type de fondation :  

Le choix du type de fondation, est fonction du type de la superstructure ainsi que des 

caractéristiques topographiques et géologiques du terrain. 

Ce choix est défini par : 

 La stabilité de l’ouvrage ;  

 La facilité de l’exécution ;  

 La capacité portante du sol ; 
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 L’importance de la superstructure ; L’économie ; 

 Dimensionnement : 

 Semelles filantes sous voiles 

 

   
L

QGB
LB
QG

S
N

SOL
SOLSOL

S











  

Avec :   B : La largeur de la semelle. 

        L : Longueur de la semelle. 

   G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré. 

            SOL : Contrainte admissible du sol. 

             

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

Tableau Ⅸ .1 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal) 

Voiles G+Q L (m) B (m) S=B.L (m²) 
VL (1,2,10,11) 521.61 1.33 1.96 2.61 

VL(5,6) 2371.67 3.80 3.12 11.85 

VL (3,4,7,8,9) 1548.03 2.32 3.33 7.72 
22.18 

 

Tableau Ⅸ.2 Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal) 

Voiles G+Q (t) L (m) B (m) S=B.L (m²) 

VT (1,2,7,8) 1465.35 4.00 1.83 7.32 

VT (3,4,5,6) 663.32 2.15 1.54 3.31 

VT(9,10) 1056.89 2.70 1.95 5.26 
15.89 

  2m07.38iV SS           Avec : SV : Surface totale des semelles filantes sous voiles. 

 Semelles filantes sous poteaux 

 Etape de calcul : 

a) Déterminer de la coordonnée de la résultante des forces :    


 


i

iii

N
MeN

e  

b) Déterminer la distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 


6
Le

Répartition triangulaire 


6
Le

Répartition trapézoïdale. 
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





 


L
e61

L
Nqmin

 







 


L
e61

L
Nqmax

 

  





 


L
e31

L
Nq 4/L

 
Application : 
Résultantes des charges : 

Donc on fera le calcul sur le portique transversal. Les résultats sont résumés dans le 

tableau : 

Tableau Ⅸ .3 : Surface de semelles filantes sous poteaux (sens longitudinal) 

 

Poteaux Ns=G+Q(KN) ei(m) N.ei(KN.m) Mi(KN.m) 

1 1196.55 -8.30 -9931.36 3.393 

2 1332.79 -4.30 -5730.99 8.148 

3 1740.33 0.00 0 -11.901 

4 1332.65 4.30 5730.39 8.077 

5 1347.31 8.30 11182.67 3.401 

  6949.63  1250.71 11.118 

 

Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle : 

 

 

                                  

Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles : 

 mLme 77.2
6
60.16

6
18.0 Répartition trapézoïdale. 

mKN
L

e
L

N s /41.391
6.16
18,061

60.16
63.694961min 






 







 
  

mKN
L

e
L

N s /89.445
6.16
18,061

6.16
63.694961max 






 







 
  

m
N

MeN
e

i

iii 18.0





 
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  mKN
L

e
L

N s
L /27.432

6.16
18,031

6.16
63.694931

4






 







 
  

 Détermination de la largeur de la semelle  

  mB
SOL

L 16.2
200

27.4324/ 



 

On prend B = 2.20m. 

On aura donc, 252.366.162.2 mS   

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : Vt SnSS   

 

St=[4(16.6x2.2)+4(8.6x2.2)+2(8.0x2.2)]+38.07=295.03m² 

Avec                           n : Nombre de portique dans le sens considéré. 

Remarque 

Sbat=489m² 

Le rapport de la surface des semelles par rapport à la surface totale de la structure est de : 

Ssemelle/Sbatiment= 295.03/489.0=0.603 

                                   (Ssemelle=60.33% > 50% Sbatiment) 

 
Remarque : 

 Vu que les semelles occupent plus de 50%de la surface du sol d’assise, on adopte pour un 

radier général comme fondation à ce bâtiment.  

On opte pour un radier général. 

 

 Etude du radier général : 

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher  

renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la 

réaction du sol diminuée du poids propre du radier. 

- Rigide dans son plan horizontal. 

- Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol. 

- Facilité de coffrage et le ferraillage. 

- Rapidité d’exécution. 

 

 Pré dimensionnement du radier : 

 la condition d’épaisseur minimale : 
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 La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm  cm  25h  min  . 

 

 les conditions forfaitaires : 

Dalle : la dalle de radier doit satisfaire la condition suivante : 

40cmdhsoit21.5cm
20

430
20
maxL

dh            
 

Poutre ou nervure : 

La nervure de radier doit avoir une hauteur ht égale à : 

50cmnhsoit43cm
10
430

10
maxL

nh            
 

 Condition de vérification de la longueur élastique 

 

         maxL
π
24

bK
IE4

eL 



  

 

             Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le 

sol, le radier est rigide s’il vérifie : 

    eL
2
π

maxL  Ce qui conduit à 3
E
K34

maxL
π
2h 







   

Avec :   

             Le : Largeur du radier présentant une bande de 1m; 

K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol  

moyen ; 

            I : L’inertie de la section du radier (bande de 1 m) ; 

E : Module de déformation longitudinale déférée E = 10818,86 MPa. 

 Lmax : Distance maximale entre deux nervures successives. 

D’où : 

        0.85m3
10818.86

4034

π
4.302h 









 

  

  

Conclusion : 

D’après Les calcules précédentes on adopte le dimensionnement suivant : 
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hn = 90cm (la hauteur de la nervure). 

hd =40 cm (la hauteur de la dalle). 

b =50 cm (la largeur de la nervure). 

 

 Calcul des charges nécessaires  au radier : 

Avec :          Gt = 35800.28KN 

                     Qt= 5889.97 KN 

 Combinaison d’actions : 

 A l’ELU : 57165.33kNQ1,5G1,35uN   

 A l’ELS : 41690.25kNQGsN   

 Détermination de la surface du radier : 

A l’ELU : 

        
SOL2σ
uN

radierS   

 

   2m142.91
2002

57165.33
radierS 


  

A l’ELS : 

        
SOLσ
sN

radierS   

 

2m208.45
200

41690.25
radierS   

D’où :                    

                             2m208.45S2m489S radbat   

Remarque : 

 Etant donné que la surface nécessaire du bâtiment est supérieure à celle du radier, donc 

Les règles du BAEL 91, nous imposent un débord minimal qui sera calculé comme suit : 

cm45cm30;
2

90maxcm;30
2
hmaxLdéb 













  

On prend:   

      L déb= 45 cm  

     S rad = S bat + S deb 

     S rad = 489+ 0.45 (28.85+ 16.95) x 2 =530.22 m2 
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Donc on aura une surface totale du radier : S rad = 530.22 m2   

 Détermination des efforts à la base du radier : 

 charge permanente : 

Poids de bâtiment : 35800.28KN 

                  Poids du radier :  

P rad = Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle 

flottante.  

Poids de la dalle : 530.22x0.4x25=5302.20KN 

Poids des nervures : 0.5(0.9-0.4)x16.95x10x25+0.5(0.9-0.4)x28.85x5x25=1664.31KN 

Poids de TVO : 209.37x17=3559.42KN 

Poids de la dalle flottante : 530.22x0.12x25=1590.66KN 

Prad=12116.59 

Charge permanente apportée sur le radier Gtot : 

Gtot=G(superstructure)+G(infrastructure)=47916.87KN 

 Charges d’exploitation : 

Surcharge du bâtiment Qbat=5889.97 KN 

Surcharge du radier Qrad=5×530.22=2651.1KN 

Q tot = 8541.07KN 

 Combinaison d’actions : 

 A l’ELU : 77499.37KNTQ1,5TG1,35uN   

 A l’ELS : 56457.94KNTQTGsN   

 Vérification : 

 Vérification à la contrainte de cisaillement 

Il faut vérifier que uu   

  










 




 ;4MPa
bγ

c28f0,15
minτ

db

max
uT

uτ  

Avec : 
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MPa2,5;4MPa
1,5

250,15minτ

MPa0.8722KN/m872.92
0,361

314.25
uτ

314.25KN
2

4.30
530.22

177499.37max
uT

2
maxL

radS
buN

2
maxL

uqmax
uT

cm36400,9  d0,9.h  d   ; cm100b








 




















 

uu   Condition vérifiée 

 Vérification de la stabilité du radier : 

- Calcul du centre de gravité du radier : 

m
S

YS
Ym

S
XS

X
i

ii
G

i

ii
G 47.8;42.14 











  

Avec :                

                    Si : Aire du panneau considéré. 

                    Xi , Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

 

 

Moment d’inertie du radier : 

4m75.11707
12

3bh
yyI

4m33917.66
12

3hb
xxI










 

 
La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est 

sollicité par les efforts suivants : 

          - Effort normal (N) dû aux charges verticales. 

    - Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré 

         hTMM jJj   

              Avec :      

             JM  : Moment sismique à la base du bâtiment. 
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jT  : Effort tranchant à la base du bâtiment.  

 Ixi ,Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré . 

 h : Profondeur de l’infrastructure. 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne  

    
4

2σ1σ3
mσ


  

   

Ainsi on doit vérifier que : 

 

 

A l’ELU : 

   SOL
1

m σ2
4

2σσ3
σ 


  

 A l’ELS:   

    SOL
1

m σ
4

2σσ3
σ 


  

Avec  : 

V
I

M
S
Nσ      
rad

1,2   

 

                                                                                    (RPA99/2003 .Art.10.1.4.1) 

 Sens longitudinal : 

 A l’ELU:   MX  = 39962.48KN.m 

 
 

              
0.0969MPa296.94KN/m14.42

11707.75
39962.48

530.22
77499.48V

yyI
xM

radS
uN

2σ

0.195MPa2KN/m195.3814.42
11707.75
39962.48

530.22
77499.37V

yyI
xM

radS
uN

1σ





 

D’où 

 0,4MPa0,222σ;0.170MPa
4

0.09690.1953
mσ SOL 


  

SOLm   2 …………………………..        Condition vérifiée. 

A l’ELS :  MX= 70326,165KN.m 

 

Fig : Diagramme des contraintes  
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MPamKNV
I
M

S
N

MPamKNV
I
M

S
N

yy

x

rad

s

yy

x

rad

s

0574.0/25.5742.14
75.11707
48.39962

22.530
94.56457

155.0/70.15542.14
75.11707
48.39962

22.530
94.56457

2
2

2
1









 

D’où                

 0,2MPaσ;0.130MPa
4

0.05740.1553
mσ SOL 


  

SOLm   ………………………..      Condition vérifiée 

 Sens transversal : 

A l’ELU:   My= 7512.417K.m 

MPaAmKNV
I
M

S
N

MPamKNV
I
M

S
N

xx

y

rad

u

xx

y

rad

u

1442.0/28.14447.8
66.33917
41.7512

22.530
37.77499

01480²/04.14847.8
66.33917
41.7512

22.530
37.77499

2
2

1








 

D’où  

MPaMPa SOLm 4,0.2;147.0
4

1442.0148.03



   

SOLm   2 ……………………..      Condition vérifiée. 

A l’ELS :  My= 7512.41KN.m 

MPamKNV
I
M

S
N

MPamKNV
I
M

S
N

xx

y

rad

s

xx

y

rad

s

10460.0/60.10447.8
66.33917

417.7512
22.530

94.56457

11023.0/23.11047.8
66.33917

417.7512
22.530

94.56457

2
2

2
1








 

D’où  

MPaMPa SOLm 2,0;1088.0
4

10460.011023.03



   

SOLm   …………………..   Condition vérifiée                             

 Vérification au poinçonnement :   (Art.A.5.2.42/BAEL91) : 

 Aucun calcul ne sera exigé si la condition suivante est satisfaite : 

 

 

 

 

   Avec     Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau 

   c : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

   a : Epaisseur du voile ou du poteau 

bγ
c28.h.fcμ0.045

uN   
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              b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Calcul du périmètre utile c : 

Poteaux : 

   
      5.00m0.9020.300.402h2ba2ba2cμ 

 

Nu = 1740.33KN.                       

 

     3375KN
1.5

250000.950.045N u 


 ……………… Condition Vérifier. 

  

Voile : 

   

     

4050KN
1.5

2500060.90.045N

                             2371.67KNN

6m0.9210.22h2ba2ba2μ

u

u

c

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










Condition Vérifier 

                                                                                                            
  Ferraillage du radier :  

 Pour le calcul du ferraillage du radier qui est constituer des panneaux de dalles continues, 

on utilise les méthodes exposées dans le BEAL91.pour les dalles continues constituées de 

panneaux rectangulaires considérées comme encastrés sur leurs bords, le calcul s’effectue 

par la méthode suivante 

                   Fig. : Périmètre utile des voiles et des 
poteaux 

 b
’=

 b
+h

 

 a’ 

 a 

 b
 

 h/2 
 h/2 
 

 Nu  a 

 REFEND 

 RADIER 
 45°
   b 



 126 

 Panneaux encastrés sur 4 appuis : 

  On distingue deux cas  

1er Cas : 

      Si ρ < 0,4 la flexion longitudinale est négligeable. 

  
8

2
xL

qM uox     et  Moy = 0 

2eme Cas : 

Si 0,4  ρ1 les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle 

dans les deux bandes de largeur d’unité valent : 

Dans le sens de la petite potée Lx : 2LqμM xuxox   

Dans le sens de la grande potée Ly : oxyoy MμM   

   Les coefficients x, y  sont donnés par les tables de PIGEAUD. 

Avec : 

 yLxLavec
yL
xL

ρ   

Remarque :  Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin 

d’homogénéiser le ferraillage et de facilité la mise en œuvre, il leur sera donc adopté la 

même section d’armatures, en faisant les calculs sur le panneau le plus sollicité.  

 Identification du panneau le plus sollicité : 











0.559yμ
0.0587xμ

0.78
5.5
4.30

yL
xL

ρ  

0,4  ρ  1  la dalle travaille dans les deux sens. 

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale max
M , la contrainte due 

au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol. 

A l’ELU : 

    147.15KN/m1)
530.22

12116.59(170
S
G

ELUσq
rad

rad
mum   

  A l’ELS : 

    m/107.15KN1)
530.22

12116..59(130
S
G

ELSσq
rad

rad
msm   

 
 Calcul à l’ELU :  

 Evaluation des moments Mx, My : 

On obtient       
mKNM

mKNM

y

x

.27.8971.159559.0
.71.1593.415.1470587.0 2




 



 127 

Remarque : Afin de tenir compte des semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les 

moments calculés seront minorés en les multipliant par des coefficients minorateurs (-0,3) aux 

appuis et (0,85) en travée. 

 Ferraillage dans le sens x-x : 

Moments aux appuis                                                       Moments en travée   

 

 
 

47.91KN.mM
159.710,3M
M0,3M

ua

ua

maxuua






                                                       

 
 
135.75KN.mM

159.710,85M
M0,85M

ut

ut

maxuut






      

 
Aux appuis : 

SSA






 0,3920.026

14.236100
1047.91

fdb
M

μ 2

3

bc
2

ua
b  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  
                                     
  b = 0.026     = 0.986 
 

cm20Savec/mlcm7,70/ml5HA14:

/ml3.87cmA

/mlcm3.87
348360.986

1047.91
σdβ

M
A

t
2

2
ua

2
3

s

ua
ua














Soit

 

En travée : 

SSA






 0,3920.074
14.236100

10135.75
fdb

M
μ 2

3

bc
2

ut
b  

 
Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 

 b = 0.074    = 0.962 

cm20Savec/mlcm06.21/ml166HA:Soit

/mlcm11.26A

/ml11.26cm
348360,962

10135.75
σdβ

M
A

t
2

2
ut

2
3

s

ut
ut














 

 
 Ferraillage dans le sens y-y : 

Moments aux appuis                                                       Moments en travée   
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 
 

26.78KN.mM
27.890,3M

M0,3M

ua

ua

maxuua






                                                       

 
 
75.88KN.mM

89.270,85M
M0,85M

ut

ut

maxuut






      

 
 
Aux appuis : 

SSA






 0,3920.014

14.236100
1026.78

fdb
M

μ 2

3

bc
2

ua
b  

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires. 
  
 b = 0.014     = 0.993 
 
 
 

 

cm20S/mlcm7,70/ml5HA14:

/ml2.15cmA

/ml2.15cm
348360,993

1026.78
σdβ

M
A

t
2

2
ua

2
3

s

ua
ua














avecSoit

 

En travée : 

SSA
fdb

M

bc

ut
b 







 392,0042.0
2.1436100

1088.75
2

3

2  

 
Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.  

b = 0.042        = 0.978 

cm20Savec/mlcm10.05/ml165HA:Soit

/mlcm6.18A

/ml6.18cm
348360,979

1075.88
σdβ

M
A

t
2

2
ut

2
3

s

ut
ut














 

 
 Vérification de la condition de non fragilité : 

 

                
2

3hbA 0min


          

 
Avec ρ0= 0,0008 pour HA FeE400 

/mlcm3,23
2
0,9763401000,0008A 2

min 


  

 



 129 

Aux appuis :  
vérifiéecondition

vérifiéecondition




ml/3.23cmAcm7,70A

/mlcm3.23Acm7,70A
2

min
2y

ua

2
min

2x
ua  

 
En travée :                

                                   
vérifiéecondition
vérifiéecondition





/ml3.23cmA10,05cmA

/ml3.23cmAcm12.66A
2

min
2y

ut

2
min

2x
ut  

 
 Calcul à l’ELS :  

 Evaluation des moments Mx, My : 

xyy
2
xsxx MμMLqμM  et  

On obtient :        
mKNM

KNmM

y

x

.01.653.116559.0
3.11630.415.1070587.0 2




 

Sens xx : 
           Moments aux appuis                                                       Moments en travée   

 

 
 

34.89KN.mM
116.30,3M
M0,3M

sa

sa

maxssa






                                                        

 
 
98.85KN.mM

116.30,85M
M0,85M

st

st

maxsst






 

          Sens yy : 
           Moments aux appuis                                                       Moments en travée   

 

 
 

19.50KN.mM
65.010,3M

M0,3M

sa

sa

maxssa






                                                        

 
 
55.25KN.mM

65.010,85M
M0,85M

st

st

maxsst






 

 Vérification des contraintes dans le béton :  

 

         100
c28f

2
1γα 


  

s

u

M
M

γ: avec  

Sens x-x : 
Aux appuis : 

        37.1
89.34
91.47

                        et     = 0.026   = 0.0330 

0.435
100
25

2
11.370.0330α 


                                                 . 

En travée : 

        1.37
98.85

135.75γ                         et     = 0.074     = 0.0962 

           435.0
100
25

2
137.10962.0 


                                                  
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Sens y-y : 
Aux appuis :  

                        
1.37

19.50
26.78γ      et   = 0.014     = 0.0176 

0.435
100
25

2
11.370.0176α 


  

En travée : 

        1.37
55.25
75.88γ                         et     = 0.042      = 0.0536 

0.755
100
25

2
12.010.0279α 


                                                 . 

La condition est vérifier donc il n’est pas nécessaire de vérifier les contraintes du 

Béton a l’ELS. 

 Ferraillage du débord : 
Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément repartie. 

 Le calcul se fera pour une bande de 1 mètre de longueur 
 

 Sollicitation de calcul : 
 
A l’ELU : 

    qu = 147.15kN/ml 

14.89KN.m
2

0.45147.15
2

lq
M

22
u

u 





  

A l’ELS : 

   qs =107.15KN/ml 

10.84KN.m
2

0.45107.15
2

lq
Ms

22
s 





  

 Calcul des armatures :  
 
b= 1 m ;        d = 36 cm ;     fbc = 14.2 MPa ;     s = 348 MPa 

SSA






 0,392μ0.008

14.236100
1014.89

fdb
M

μ e2

3

bc
2

u
u  

 
u = 0,008      u = 0,996 

22
u

2
3

su

u
u

3.39cmHA123/ml1.19cmA

/ml1.19cm
348360,996

1014.89
σdβ

M
A












soit
 

 
 Vérification à l’ELU : 

Fig  : Schéma statique du débord  

45cm 

q 
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e

t28
min f

fdb0,23
A


  

 

2
min cm4,347

400
2,1361000,23A 


  

 
2

u
2

min cm3.39Acm4,347A       On prend 4HA12= 4,52 cm2/ml.      avec: St =25cm 

   Armatures de répartition 

2
r cm1,13

4
4,52

4
AA     On prend 4HA10 = 3,14 cm2                 avec :St = 25 cm. 

Vérification à l’ELS : 
 

1.37
10.84
14.89

M
M

γ
s

u   

 

0.755
100
f

2
1γ0.008α c28 


  

 
  Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 

Remarque : 

Les armatures de la dalle sont largement supérieurs aux armatures nécessaires au débord ; 

Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et 

constituerons ainsi le ferraillage de débord.  

 Ferraillage des nervures : 
 

 Calcul des moments dans le sens longitudinal : 
Les nervures sont sollicitées par les charges uniformément réparties par mètre linéaire 

comme suit : 

  b = 50 cm     h = 90cm         d =88cm  

 qu =147.15 KN/ml  

 qs = 107.15KN/m 

 
                        Diagramme de moment fléchissant à l’ELU 
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                       Diagramme de l’effort tranchant à l’ELU 

 

 
                     Diagramme de moment fléchissant à l’ELS 

 

 
                     Diagramme de l’effort tranchant à l’ELS 

 

 Calcul des moments dans le sens transversal : 
 

 
                        Diagramme de moment fléchissant à l’ELU 

 
                           Diagramme de l’effort tranchant à l’ELU 

 



 133 

 
                             Diagramme de moment fléchissant à l’ELS 

 

 
                                Diagramme de l’effort tranchant à l’ELS 

Sens longitudinal : 

       Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travée. 

       M t max =223.11KN.m 

       M a max =252.28 KN.m 

Tableau Ⅸ .4 : calcul des armatures dan la nervure : 

Zone Mu 

(KN. m) 

µ e  A 

(cm²) 

A adoptée 
(cm2 

Appuis 
 

252.28 0.049 0.392 0.9745 8.75 6HA16 

Travée 
 

223.11 0.043 0.392 0.9785 7.70 6HA14 

 
Sens Transversal : 

       Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travée. 

       M t max =122.65KN.m 

       M a max =250.28 KN.m 

Tableau Ⅸ .5 : calcul des armatures dan la nervure : 

Zone Mu 

(KN. m) 

µ e  A 

(cm²) 

A adoptée 
(cm2 

Appuis 
 

228.13 0.044 0.392 0.978 7.88 6HA16 

Travée 
 

123.15 0.024 0.392 0.988 7.12 6HA14 

 
 
 Vérification à l’ELU : 
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 Condition de non fragilité : 

ef
t28fdb0,23

minA                       

 

 25.13cm
400

2.185500.23
minA 


  

Sens longitudinal : 

En travée : 

Au=9.23cm² Amin=5.13 ………………….. Conditio Vérifiée. 

En appuis : 

Au=12.06cm² Amin=5.13 ………………….. Conditio Vérifiée. 

Sens transversales : 

En travée : 

Au=9.23cm² Amin=5.13 ………………….. Conditio Vérifiée 

En appuis : 

Au=12.06cm² Amin=5.13 ………………….. Conditio Vérifiée. 

 Armatures transversales : 

mm5.33
3

16
3
lφ

tφ      Soit  = 8  mm  

   On prend un cadres et un étrier de   = 8  mm 

 Espacement des armatures : 

Zone nodale :   

cm.16.81.412,
4

90
L12Φ,

4
hmintS 






 






  

           St = 10 cm   

           Zone courante : 

 St cmh 45
2
          soit  St= 30 cm 

  Amin =1.20cm 
 
  Soit At =4HA8=2.01 cm² (1cadre et un étrier). 
 
 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

MPa2,5MPa4;
bγ

c28f0.15
minuτ

db.
maxuT

u    τ          












  
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Avec : Tu max = 388.08  KN 

vérifiéeCondition.....................MPa0.91
850500

310388.08
uτ 




 . 

 Vérification à l’ELS : 

Sens longitudinal : 

Aux appuis : 

     
vérifiéeCondition....................0.485

100
f

2
1γ0.06415α

1.47
170,66
252.28

M
M

γ

c28

s

u







  

En travées :       

                 
vérifiéeCondition....................0.485

100
f

2
1γ56250.0α

1.47
150.93
223.11

M
M

γ

c28

s

u







 

Sens transversales : 

Aux appuis : 

 

vérifiéeCondition....................0.42
100
f

2
1γ0.0562α

1.34
170

228.13
M
M

γ

c28

s

u







 

 
En travées :       

vérifiéeCondition....................0.485
100
f

2
1γ0.0304α

1.47
83.31

123.15
M
M

γ

c28

s

u







 

 

  La condition vérifiéeest
100
f

2
1 28c 

 donc il n’est pas nécessaire de vérifier les 

contraintes dans le béton à l’ELS. 
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         Le génie civil est un domaine qui tendra toujours vers la satisfaction des 
besoins de la vie moderne. 
       L’étude que nous avons menée, nous a permis de faire le lien entre               
  Les connaissances acquises durant notre promotion et de compléter celle-ci 
par des nouvelles théories et l’application dans un cas pratique.                                          
       De ce fait, de projet  nous a permis de mieux apprécier le métier 
d’ingénieur d’état en génie civil et son rôle dans la réalisation des structure 
qui ne se limite pas simplement au calcul du ferraillage mais adopte :  

- les solutions des problèmes existants de la meilleure façon possible 
en tenant compte  de l’économie et de la  sécurité. 

-  La conception  
- La  forme de l’élément et comment travaillé   

 
       Dans la conception de ce projet on ‘a utiliser les logiciels  ETABS, 
AUTOCAD, SOCOTEC …etc, Parmi les avantages de ces derniers est la 
rapidité d’exécution, et l'exactitude des résultats et une vitesse d’exécution 
assez élevée 

L’ingénieur en génie civil n’est pas un calculateur seulement, mais il 
faut proposer des solutions raisonnables et efficaces sur le terrain ; d’une 
manière générale une conception justifier doit prendre en compte 
premièrement la sécurité pour éviter carrément les dégâts humain et 
matériel, sans oublier l’économie et le temps d’exécution. 
         En fin, Nous espérons que cette modeste étude été comme un référence 
contient un minimum d’information utile pour faciliter les études des futures 
promotions.        
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 Règles parasismiques Algériennes (RPA 2003) 

 Règles techniques et calcul des ouvrages et constructions en béton armé 

suivant 

 la méthode des états limites ; BAEL99. 

 DTR B.C.2.2 : « Charges permanentes et charges d’exploitations » CGS, 

Alger 1989. 

 Thèses d’ingénieur d’état en génie civil. 

 Cours et TD des années de spécialité. 

 Les livres suivants : 

 Calcul des ouvrages en BA :Y .CHERAIT 

 La construction en zone sismique (VICTOR DEVIDOVICI) . 

 MILON ZACEK(c parasismique 1996). 
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