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INTRODUCTION GENERALE 
 

  Introduction :  

     Le génie civil est l’ensemble des techniques concernant tous les types de construction. 

Les ingénieurs en génie civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de 

l’exploitation et de la réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures 

urbaines dont ils assurent la gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en 

assurant la sécurité du public   et la protection de l’environnement. 

La durée de vie des structures en béton armée est conditionnée par la réponse aux 

agressions physiques et chimiques de l’environnement ; ainsi que la capacité des 

matériaux constitutifs à se protéger contre les attaques.  

Le séisme et la corrosion des armatures sont des causes majeures de dégradation des 

structures en béton armée. 

Les différentes études et règlements préconisent divers systèmes de contreventement 

visant à minimiser les déplacements et à limiter les risques de torsion tout en assurant une 

bonne dissipation des efforts. 

Le choix d’un système de contreventement est fonction de certaines considérations à 

savoir la hauteur du bâtiment, son usage, ainsi que la capacité portante du sol. 

Nous,en  tant qu’étudiantes en fin de cycle, dans le but de mettre en pratique les 

connaissances acquises durant le cycle de formation d’ingénieur  en génie civil, nous 

avons choisi l’étude d’un bâtiment  (R+5+entre sol) à contreventement mixte. 

Nos calculs seront faits de manière à assurer la stabilité de l’ouvrage et la sécurité des 

usagers avec un moindre coût.  

Pour cela, nos calculs seront conformes aux  règles parasismiques algériennes (RPA 

99modifiées 2003) et les règles techniques  de conception et du calcul des ouvrages et 

construction en béton armé suivant la méthode  des états limites (BAEL99). 

Comme la méthode manuelle est lente on a préféré d’utiliser le logiciel  ETABS pour la 

modélisation de notre structure. 
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I-Introduction : 

Suite aux dommages constatés sur les bâtiments lors du séisme du 21mai 2003 et après les 

modifications apportées au RPA99 version 2003, les structures mixtes (voiles + portiques) sont 

de plus en plus adoptées par les constructeurs en Algérie.  

I-1-Description de l’ouvrage : 

Notre projet consiste en l’étude et calcul des éléments résistants d’un bâtiment  à usage 

d’habitation  en (R+5+ entre sol).  

Cet ouvrage sera implanté à la ville de BAGHLIA wilaya de BOUMERDES, Cette région est 

caractérisée par une moyenne activité sismique, classée en zone (IIb) d’après le zonage 

sismique de l’Algérie et selon le RPA 99/version 2003. 

       De ce fait, il est indispensable de respecter dans les calculs les nouveaux paramètres 

parasismiques édités dans le RPA. 

I-2-Les caractéristiques du sol : 

Afin de reconnaitre la nature géologique des terrains, et aboutir à des caractéristiques 

d’identification du sol (résistance au cisaillement, sa prédisposition au tassement……) ; le 

Laboratoire de l’Habitat et de la Construction du Centre (LHCC) unités de ROUIBA à effectuer 

des essais sur l’assise du bâtiment qui sont : 

 Campagne d’essais in-situ : 

 

 Des essais au PDL. 

 Des sondages carottés. 

 

 Campagne d’essais au laboratoire : 

 

 Essais d’identification physique. 

 Essais mécanique. 

 Analyses chimique. 
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Les résultats obtenus sont : 

 Résultats des essais in-situ : 

1-Essais de PDL :  

L’essai de pénétration dynamique consiste à enfoncer dans le sol par battage un train de tiges 

muni à son extrémité d’une pointe débordante de faire compter le nombre de coups  « N » 

correspondant à un enfoncement de 20cm. La résistance dynamique de pointe du sol (Rd) est 

donnée conventionnellement, à partir du nombre mesuré « N » en appliquant la formule de 

battage dite des « HOLLANDAIS » : 

 

Rd= N (M² x H) L /(M’ + M) A 

 

  

 M : masse du mouton (Kg). 

 N : nombre de coups. 

 L : enfoncement de référence=20cm. 

 M’ : masse des tiges (Kg). 

 A : section droite de la pointe (m²). 

 H : hauteur de chute (cm). 

 

Les résultats sont présentés sous forme de graphes appelés« PENETROGRAMMES ». 

Les valeurs de « Rp » varient généralement entre 20 et 30 bars sur un horizon de 3 à 4 m de 

profondeur témoignant de la moyenne compacité des formations traversés. Les essais 

montrent que le sol testé présente de bonnes résistances dynamiques après 2m de profondeur. 

Donc au terme de résistance dynamique le sol présente des conditions favorables pour 

recevoir le projet en question. 

2-Sondages carottés : 

Les différentes couches de sol ont été mises en évidence par (05) sondages carottés ayant 

pour but de définir la nature du sol et de prélever des échantillons pour des essais au 

laboratoire.  

 

 

 

 



Chapitre I                                                                      Présentation de l’ouvrage 
 

3 
 

 Résultats des essais de laboratoire : 

Vu la nature géologique des différentes formations détectées par les travaux de sondages, un seul 

échantillon a été prélevé et acheminé directement au laboratoire pour subir des tests 

d’identifications et ce dans le but de donner au sol analysé une meilleure interprétation. 

1-Identification physique : 

Les résultats des essais physiques nous ont permis de conclure que le sol en place est 

moyennement dense, détrempé de bonne consistance, selon les analyses granulométriques ces 

formations sont classées comme un sol fin et elles possèdent un caractère très gonflant d’après la 

classification de CASAGRANDE. 

2-Essais mécaniques : 

La formation analysée se trouve dans un état sur consolidé, peu compressible et 

gonflante avec une pression de gonflement qui peut atteindre 1bars. 

    Elle présente une résistance à la cohésion de 0,55 bars et un angle de frottement de 23°. 

3-Analyses chimiques : 

Deux échantillons de sol ont été prélevés en vue d’effectuer des analyses chimiques permettant 

de déceler éventuellement les éléments nocifs vis-à-vis du béton de fondations. Les résultats 

mettent en évidence une agressivité faible vis-à-vis du béton armé durci selon la norme NF P 

18- 011 du 06/92. 

CALCUL DES FONDATIONS : 

1-Contrainte admissible du sol : 

La contrainte admissible du sol (Qadm) peut être calculée à partir des résultats des essais de 

pénétration dynamique d’après le document technique réglementaire (DTR-BC 2.331). Cette 

contrainte est donnée par la relation empirique suivante : 

 

Qadm = ɣ .D + (Qu-ɣ .D) / 3 

 

Qu : contrainte ultime  Qu= Qd /5 à 7. 

Qd : résistance dynamique minimale moyenne du sol. 

Ɣ : poids volumique apparent du sol humide. 

D : ancrage des fondations.  

D’où nous aurons   

Qadm = 2,00 bars. 
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2- Profondeur d’ancrage des fondations :  

Compte tenu de la nature géologique des formations constitutives du sol d’assise ainsi leurs 

résistances dynamiques en pointe, nous proposons des fondations superficielles ancrées à partir 

de 2.00 à 3.00 m de profondeur par rapport à la cote du terrain actuel. 

Conclusion : 

 Compte tenu des données géologiques et les résultats obtenus dans le cadre de la présente étude, 

nous pouvons conclure ce qui suit : 

 Le sol possède une moyenne à bonne résistance. 

 L’agressivité selon la norme NF .P18-011 du 06/92 est faible. 

 Fondation superficielle de type semelle isolé ou filante selon la descente de la charge 

appliquée. 

 Contrainte admissible : Qadm= 2,00 bars. 

 L’ancrage des fondations serait à partir de 2.00 à 3.00 m de profondeur. 

 La région de BOUMERDES est située dans la zone IIb d’après le RPA 2003. 

I-3- Caractéristiques géométriques de l’ouvrage : 

L’ouvrage à pour dimensions : 

-Longueur total…………………………. …………25, 10 m 

-Largeur total ………………………….. ………….17,45 m 

-Hauteur du bâtiment y compris l’acrotère…………22,02m 

-Hauteur du RDC et l’étage courant et l’entre sol…...3,06m 

-Hauteur de l’acrotère……………………………..…0,60m  

I-4-Différents éléments de l’ouvrage : 

I-4-1-Ossature : 

Ce bâtiment a une ossature mixte composée de poteaux et de poutres formant un système de 

portiques et un ensemble de voiles disposés dans les deux sens longitudinal et transversal formant 

ainsi un système de contreventement rigide et assurant la stabilité de l’ouvrage. 

a. Les voiles : 

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

reprendre une partie des charges verticales et d’autre part à assurer la stabilité de l’ouvrage sous 

l’effet des chargements horizontaux. 
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b. portiques : 

Les portiques sont en béton armé, sont constitués de poutres et de poteaux, ils sont capables de 

reprendre essentiellement les charges et les surcharges verticales. 

I-4-2-Les planchers : 

Les plancher sont des aires planes limitant les étages d’un bâtiment et supportant les revêtements 

et les surcharges, ils assurent deux fonctions importantes : 

-  fonction d’isolation : les plancher isolent thermiquement et acoustiquement les différents 

étages. 

 - fonction de résistance mécanique : les plancher supposés infiniment rigides  dans le plan 

horizontal  supportent et transmettent les charges  aux éléments porteurs de la structure. 

Il y a deux types de plancher : 

a- Plancher à corps creux : 

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

despoutrelles préfabriquées. Ils ont pour fonctions : 

 Supporter et transmettre les charges et surcharges aux éléments porteurs de la structure 

(participent à la stabilité de la structure). 

 Isolation thermique et acoustique entre les différents niveaux. 

Le plancher terrasse comporte en plus, un système complexe d’étanchéité composé de :  

 Forme de pente de 2% pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

 Un isolant thermique (liège). 

 Un revêtement d’étanchéité constitué de feuilles à base de bitume. 

 Pare vapeur permettant à l’isolant thermique de conserver ses caractéristiques initiales. 

b-Dalle pleine en béton armé : 

Des dalles pleines en béton armé sont prévues là où il n’est pas possible de réaliser des 

planchers en corps  creux en particulier, pour la cage d’ascenseur et les balcons. 

I-4-3les balcons : Ils sont des aires consolidés au niveau de chaque plancher, ils seront  réalisés 

soit en dalle pleine ou en corps creux. 
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I-4-4-Maçonnerie : 

    On appelle maçonnerie un ouvrage composé de matériaux (briques, pierres, moellons, etc.), 

unis par un liant (mortier, plâtre, ciment, etc..). 

Les maçonneries sont constituées de deux types de murs : 

- Les murs extérieurs : ils sont réalisés en doubles cloisons en briques creuses de 10 cm 

d’épaisseur avec une lame d’aire de 5 cm. 

- Les murs intérieurs : ils sont en simple cloison de brique creuse de 10 cm d’épaisseur. 

I-4-5- Escaliers : 

Ce sont des ouvrages permettant le déplacement entre les différents niveaux, il est composé d’un 

palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur place. Le coulage s’effectuera par 

étage. 

I-4-6- Revêtements :  

Les revêtements utilisés sont comme suit : 

 Carrelages pour les planchers et les escaliers. 

 Céramiques pour les salles d’eaux et cuisines. 

  Mortiers de ciment pour les murs de façade, cages d’escalier et les locaux humides. 

 Plâtres pour les cloisons intérieurs et les plafonds. 

I-4-7-Acrotère : 

Il existe  au niveau de la terrasse,  il sera en béton armé sa hauteur est de 60 cm. 

I-4-8- Les fondations :   

La fondation est l’élément qui est situé à la base de la structure, elle constitue une partie 

importante de l’ouvrage. Elle assure la transmission des charges et surcharges au sol par sa 

liaison directe avec ce dernier.   

Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de l’importance de l’ouvrage. 

I-4-9- Système de coffrage : 

On utilise le  coffrage traditionnel en bois  pour les portiques et le coffrage métallique pour les 

voiles. 

I-5- Règlements utilisés : 

Le calcul du présent ouvrage sera conforme aux règles BAEL 91, aux prescriptions algériennes 

de construction dans le RPA 99  modifié 2003 et dans le DTR-B.C22. 
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I- Principes des justifications : (Art A1.2 BAEL91/modifié 99) 

          Les calculs justificatifs seront conduits la théorie des états limites. Un état limite est 

celui pour lequel une condition requise d’une construction (ou d’un des éléments) est 

strictement satisfaite et cesserait de  l’être en cas de modification défavorable d’une 

action. 

II-Les différents états limites : 

On définit les états limites  comme  des états qui correspondent aux  diverses  conditions  

de sécurité  et de bon comportement  en service , pour lesquels  une structure est calculée. 

a- Etats limites ultimes (ELU) : 

C’est la valeur max de la capacité portante sans risque d’instabilité. Il correspond à l’un 

des états suivant : 

 Equilibre statique de la construction (pas de renversement) ; 

 Résistance de chacun des matériaux (pas de rupture) ; 

 Stabilité de forme (pas de flambement). 

b- Etats limites de services (ELS): 

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

d’exploitation et de durabilité des constructions ne sont plus satisfaites. On distingue : 

 Etats limites de service vis-à-vis de la compression du béton. 

 Etats limites d’ouverture des fissures. 

 Etats limites de service de déformation. 

III-Caractéristiques mécaniques des matériaux : 

III-1-Béton : 

Le béton est un mélange d’agrégats (Sable, gravier), de liant (Ciment) et d’eau 

dans des proportions bien définies et homogène pour avoir une résistance convenable et 

une bonne qualité après durcissement. D’autre part, le dosage en ciment doit tenir compte 

du pourcentage en volume des armatures ; pour assurer un bon enrobage et une bonne 

protection des armatures, le béton doit être d’autant plus dosé en ciment que les armatures 

sont plus nombreuses et plus divisées. Dans le cas des pièces moyennement ou fortement 

armées, les dosages usuels oscillent entre 350 et 400 kg de ciment par mètre cube de 

béton. Le ciment utilisé est de classe CPJ 32,5 dosé à 350Kg/m3.  
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Le dosage courant par 1m3 sera comme suit : 

-Granulats : 

Sable…………………………..380à450 dm 3  

 Gravillons……………………..750 à850 dm3 

-Ciment :………………………….300à400 Kg/m 3 

- Eau de gâchage :…………………150à200 L. 

 

a) Résistance caractéristique du béton : 

 

a-1.Résistance à la compression : 

       Le béton est défini du point de vue mécanique par sa résistance caractéristique à la 

compression à 28 jours de temps de durcissement 

Elle est déterminée à la base d’écrasements d’éprouvettes   normalisée de diamètre égal à 

la moitié de la hauteur (16/32) par compression axiale après 28 jours de durcissement. 

La résistance caractéristique à la compression à j ≤ 28 jours est définie par :                                                          

fcj=
j

4,76+0,83j
 fc28           pour fc28≤ 40MPa                  

                                                                                 (Art.A2.1,11/BAEL91 modifié 99). 

fcj=
j

1,40+0,95j
 fc28           pour fc28 > 40MPa. 

 

 Pour les éléments principaux, le béton doit avoir une résistance fc28  au moins égale 

à 22 MPa et au plus égale à 45MPa. (Art.7.2, 1 RPA 99). 

Dans le calcul de notre ouvrage  nous adopterons une résistance : fc28= 25Mpa. 

a-2.Résistance à la traction : 

            La résistance caractéristique du béton à la traction à « j » jours noté « ftj» est 

conventionnellement définie par la relation suivante : 

ftj= 0,6+0,06 fcjavec : fcj ≤ 60Mpa.     (Art A.2.1,12/ BAEL 91 modifié 99). 

D’où : ft28 = 2,1 Mpa. 
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b) Contraintes limites : 

b-1.Etat limite ultime (ELU) : 

 b-1-1.Contrainte ultime du béton :Elle est définie par l’expression suivante : 

𝒇𝐛𝐜 =
𝟎,𝟖𝟓 𝐱 𝐟𝐜𝐣

Ө.ɣ𝐛
En MPa          (Art A.4.3,41/ BAEL 91 modifié 91). 

Avec:Ɣb : Coefficient de sécurité qui a pour valeurs : 

 Ɣb= 1,5 dans le cas d’une situation courante. 

 Ɣb= 1,15 dans le cas d’une situation accidentelle. 

Ө: coefficient de la durée d’application des actions. 

 Ө = 1 : si la durée d’application est > à 24 heures. 

 Ө = 0,9 : si la durée d’application est entre 1 heure et 24 heures. 

 Ө = 0,85 : si la durée d’application est < à 1 heure. 

A’ : j=28 jours, en situation courante ; fbc=
𝟎,𝟖𝟓𝐗 𝟐𝟓 

𝟏𝐗(𝟏,𝟓)
 =14,2 Mpa. 

 Diagrammes contraintes-déformations du béton :(Art A.4.3,41/ BAEL91 

modifié 99) : Le diagramme contrainte (  б𝒃𝒄)- déformation  (εbc) du béton pouvant 

être utilisé dans tous les cas est le diagramme de calcul dit « parabole-rectangle ». 

 

 
 

Fig I-1diagramme contraintes - déformation du béton(ELU) 
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Le diagramme est constitué : 

-D’un tronçon  de courbe parabolique et la déformation relative limitée à  2‰  (état 

élastique) 

-d’une partie rectangle (état plastique) 

 

 0≤εbc≤ 2‰  → compression  pure (εbc raccourcissement du béton). 

 2‰≤εbc≤ 3,5‰ → compression avec flexion. 

En compression pure, les déformations relatives du béton sont limitées à 2‰. 

En compression avec flexion, les déformations relatives du béton sont limitées à 3,5‰. 

b-1-2Contrainte tangente conventionnelle : 

Elle est définie par la formule suivante : 

u= 
𝐕𝐮

𝐛𝟎𝐱𝐝
(Art A.5.1,21/ BAEL 91 modifier 99). 

Avec:    Vu: effort tranchant. 

b 0 : largeur de la section considérée. 

 d : la hauteur utile (d=h-c). 

Cette contrainte  ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

 Cas d’une fissuration non préjudiciable : 

u ≤ min       0,2
𝐟𝐜𝐣  

𝛄𝐛
, 5 Mpa 

 

 Cas de fissuration préjudiciable ou très préjudiciable : 

u ≤ min       0,15
𝐟𝐜𝐣  

𝛄𝐛
, 4 Mpa 
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b-2.Etat limite de service (ELS) : 

Le comportement du béton à l’ELS est considéré comme linéaire élastique, donc le 

diagramme contrainte-déformation à l’ELS sera une droite schématisée comme suit : 

 

Fig I-2 diagramme contraintes - déformation du béton(ELS) 

 

La contrainte de compression du béton est donnée par la formule suivante : 

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

A’ j= 28jours;     bc = 0,6x25=15MPa. 

 bc : contrainte admissible à l’ELS.  

b-3- Module de déformation longitudinale du béton: 

         On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et 

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

deux sortes de modules : 

a- Module de déformation instantanée : 

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

module de déformation longitudinale instantané à l’âge de « j » jours est donné par la 

formule suivante : 

Eij = 11000  ³√fcj     (Art A.2.1,21/ BAEL 91 modifié 99). 

Pour  fc28 =25 Mpa              Eij = 32164,195 Mpa 

 

 

bc

(‰) 
2 

bc  

 bc  
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b- Module de déformation différée : 

       Les déformations finales du béton (instantanées et augmentées de fluage) sont 

calculées par un module de déformation longitudinale différé défini comme suit : 

Evj = 3700  ³√fcj     en Mpa  (Art A.2.1, 22/ BAEL 91 modifié 99) 

Pour  fc28 =25  Mpa                  Evj = 10818,86Mpa 

b-4 Module de déformation transversale : 

Le module de déformation transversale noté  « G » est donné par la formule suivante : 

𝐺 =
E

2(1 + υ )
 

E : module de YOUNG. 

υ : coefficient de poisson. 

b-5coefficient de poisson : (Art A.2.1, 3/ BAEL 91 modifié 99). 

        Il est défini par le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation 

relative longitudinale il est égale à : 

 υ = 0 (à l’ELU) pour le calcul des sollicitations. 

 υ = 0,2 (à l’ELS) pour le calcul des déformations en considérant le béton non 

fissuré.  

III-2.Aciers : 

L’acier est un alliage Fer-Carbonne en faible pourcentage, leur rôle est d’absorber 

les efforts de traction, de cisaillement et de torsion. Il résiste très bien à la traction et à la 

compression, de plus il ne réagit pas chimiquement avec le béton, il a le même coefficient 

de dilatation thermique que celui du béton et il présente une bonne qualité d’adhérence 

avec lui.  

a. Classification : 

Les aciers sont classés selon leur nuance et leur état de surface, on distingue : 

 Les aciers à haute adhérence (surface munie d’aspérités). 

 Les aciers ronds lisses (surface lisse). 
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b. Caractéristiques des aciers utilisés :   

 

Type 

d’aciers 

 

Nomination  

 

Symbole  

Limite 

d’élasticité  

Fe [Mpa] 

Allongement 

relatif à la 

rupture 

(‰) 

Coefficient 

de 

fissuration 

(η) 

Coefficient 

de 

scellement  

(ψ) 

Aciers en 

barre 

Haute 

adhérence 

FeE 400 

 

HA 

 

400 

 

14 

 

1,6 

 

1,5 

Aciers en 

treillis 

Treillis 

soudé (TS) 

TL520(Φ<6) 

 

TS 

 

520 

 

8 

 

1,3 

 

1 

 

c. Module d’élasticité longitudinale : 

Pour tous les aciers utilisées, le module d’élasticité longitudinale, Sera pris égale à : 

E = 2 x 105Mpa        (Art A.2.2, 1/ BAEL 91 modifié 99). 

d. Coefficient de Poisson des aciers: 

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

 

e. La limite élastique garantie Fe : 

C’est la contrainte pour la quelle le retour élastique donne une déformation 

résiduelle de 2‰ 

 

f. Contraintes limites: 

 

 Contrainte limite ultime (ELU): (Art A.4.3,2/ BAEL 91 modifié 99). 

S = 
𝑭𝒆

𝛄 𝐬
 

 

Avec :                               

γs : coefficient de sécurité :           γ s=1,15situation durable. 

 γs  = 1Situation accidentelle. 
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 Diagramme contrainte-déformation : 

 (Art A.2.2, 1/ BAEL 91 modifié 99) 

Dans le calcul relatif aux états limites, on utilisera le diagramme simplifié suivant : 

  

 
  

  Fig. I-3 diagramme-contrainte déformation de l’acier 
 

Le diagramme contrainte-déformation se compose d’une droite de pente.  

 Contrainte limite du service (ELS) : 

           Il est nécessaire de réduire le risque des fissures, pour limiter les contraintes dans 

les armatures tendues sous l’action des sollicitations de service. D’après les règles BAEL 

91. On distingue trois (03) cas de fissurations : 

1. Fissuration peu nuisible : (BAEL 91/Art 4.5, 32)  

Aucune vérification n’est nécessaire car la contrainte n’est soumise à aucune limitation. 

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

C’est le cas des éléments exposés aux intempéries, il y a risque d’infiltration. Dans ce cas 

la contrainte est limitée comme suit :  

s=min (
𝟐

𝟑
fe, 110√η. Ft28)   en Mpa 

Avec :η : coefficient de fissuration égal à : 

η=1,0             pour les RL 

η=1,6        pour les HA   Φ≥6mm 

η=1,3       pour les  HA   Φ≤6mm                          

s

((
 

s

(‰)
 

10‰ 

 -10‰ 

 

Allongement 
εes 

s

e
s

f





  

s

e
s

f


   

Raccourcissement 
es =

Es

f

s

e

.
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On obtient : 

s =156Mpa 

s =201,63Mpa 

3. Fissuration très préjudiciable : (BAEL 91/ Art A 4.5, 34) 

Dans le cas d’un milieu agressif où une bonne étanchéité doit être assurée. Dans ce cas la 

contrainte de traction des armatures est limitée à : 

 s =min (
𝟏

𝟐
fe , 90√η.ft28)   en  Mpa 

η : coefficient de fissuration 

η = 1 …………..pour les ronds lisse (r.l) 

η : 1,6 …………..pour les aciers à Haute Adhérence (HA)  

 Protection des armatures : (Art 7.1/BAEL 91 modifié 99). 

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 : 

 C ≥ 5 cm : pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards 

salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmosphères très agressives 

 .C ≥ 3 cm : pour les éléments situés en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, 

canalisations). 

 C ≥ 1 cm : pour les parois situés dans les locaux non exposés aux condensations. 

III-3.Les sollicitations : 

a- Les actions : 

Les actions sont des forces directement appliquées à une construction (charges 

permanentes, charges d’exploitations, charges climatiques…..) ou résultent des 

déformations imposées (retrait, fluage, variation de température, déplacement d’appuis,) 

 Les actions permanentes G : 

 Le poids propre des éléments 

 Le poids propre des équipements permanents  

 Le poids  des poussées de terre  

 Les actions variables Q  : 

 Charges d’exploitation appliquée au cours de l’exécution 

 Charges climatique  
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 Les actions accidentelles : 

 Séisme 

 Explosions 

 Choc 

 

b- Les sollicitations :   

Les sollicitations sont les efforts (effort normal, effort tranchant, moment de flexion et de 

torsion) développées dans une section par une combinaison d’action donnée. 

 Sollicitation de calcul combinaison d’action : 

 

 Etat ultime (ELU) : 

 

         Nu =1,35G +1,5Q 

G : charge permanente 

Q : charge d’exploitation 

Nu : effort normal 

 

 Etat limite de service (ELS) : 

 NSer = G + Q 
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 IV – calcul des éléments  

IV –1 : L’acrotère : 

IV-1-1Introduction : 

Il sera calcule comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse. Il est sou mis à un 

effort G dûà son poids propre et un effort latéral « Q »  dûà la main courante qui engendre un 

moment M dans la section d’encastrement. 

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

 

 25 

 3  

      7 
 

 60 

 

 

  

                                                                 10 

Figure IV-1-1 : coupe verticale de l’acrotère  

 

 Schéma statique : 
 

 

 

                               Q                                                                                                                            

 

 

                      G                                                                                                                          

  H                                                                                                                                               

 

 
    T = Q = 1 [KN] 

Figure IV-1-2  Schéma statique de calcul de l’acrotère  

 

 

G 
Moment 

fléchissant 

Effort 

Normale  

Nor 

normal 

Effort 

tranchant 

M max = 0,6 [KN. m]  N = G 
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 IV-1-2  Les sollicitations : 

  mlKNxxxG /819,12/)15,003,0()1,015,0()1,06,0(25   

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

 Surcharge d’exploitation dû  à la poussée latérale « Q »       Q =1,00 KN /ml   

 Effort  normal dû au poids propre G : N = G1ml =1,819 KN  

Effort tranchant : T = Q1ml = 1,00 KN 

Moment de renversement MQ dû a la surcharge Q : M = TH = Q1mlH = 0,60 KN m 

IV-1-3  Combinaison de charge :  

 A l’ELU : 

        Nu=1,35x 1,819  = 2,455[KN] 

        Mu=1,5MQ=1,5x 0,6= 0,9[KN .m] 

 A l’ELS : 

Ns=G=1,819[KN]  

        Ms=MQ=0,6[KN.m]  

IV-1-4   Ferraillage de l’acrotère    

 

 

 

 

Figure IV-1-3  Section rectangulaire soumise à la flexion composée  

 
Avec :     

 h : Epaisseur de la section   h=10 cm 

 b : largeur de la section    b=1m=100cm 

 C et C’ : Enrobage      C=C’=2cm 

 d : hauteur utile         d=h-C =10-2 =8cm 

 

A 

A 

d 

c 

h 
 
G 

G 
A 

M 
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Remarque :  

Le ferraillage revient à l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion compose  

a) Calcul des armatures à l’ELU : 

  Position du centre de pression à l’ELU : 

eu=
Mu

Nu
 =

0.9

2.455
 =0.366m 

eu = 37cm  

e = 
h

2
– c=

10

2
– 3=2cm 

e<eu 

e : Distance est le C.D.G de la section etC.D.G des armaturestendues 

Le centre de pression  est à l’extérieur de la section limitée par les armatures ;N est effort 

normale de compression  la section est partiellement comprimée   

Donc la section sera calculée en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif puis se 

ramène à la flexion composée. 

 Calcul enflexion simple 

 Moment fictif : 

mKNC
h

NMuM uf .974,0)02,0
2

1,0
(455,29.0)

2
(   

 Moment réduit : 

0107,0
2,148100

10974,0
2

3

2







bu

f

u
fbd

M
  

Avec : MPa
f

f
C

bu 2,14
5,11

2585,085,0
82








 

u  =0.0107 < 0.392   section simplement armée 

u  =0.0107 des tableaux       𝛽 = 0.994 

 

 Armatures fictives :  

σst= 
400

1.15
  = 348 Mpa 

2

2

5

35,0
103488994,0

10974,0
cm

fe
d

M
A

b

f

f 







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 Calcul en flexion composée : 

La section des armatures réelle (en flexion composée) 

 

 

Au  = 0.28 cm
2
 

b) Vérification à l'ELU: 

 Condition de non fragilité: (Art. A.4.2.1/BAEL 91) 

2

min

228
min

90,0

90,0
8185,033

8455,033

400

1,2
810023,0

185,0

455,0
23,0

cmA

cm
de

de

f

f
bdA

s

s

e

t














 

Au  = 0.28 cm
2
<

2

min 90,0 cmA   

Avec : 330,0
S

S

S
N

M
e m 

28tf = 0,6 + 0,006
28cf = 2,1MPa 

Conclusion : 

Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont supérieures à celles calculées  

à l’ELU, donc on adoptera : 

2

min 90,0 cmAAs   

            Soit : mlcmHAA /01,284 2 avec un espacement :   S t = 25 cm 

 Armatures de répartition: 

250,0
4

01,2

4
cm

A
Ar  /ml 

            Soit : 4HA8 = 2,01 cm² repartie sur 60 cm de hauteur. 

 

 Vérification au cisaillement : (BAEL91 art 5.1.1) 
 

Nous avons une fissuration préjudiciable 

b

u

fc


 2815,0min(  ; 4 MPa) = 2,5 MPa 

2

2

3

28,0
10348

10455,2
35,0 cm

N
AAu

st

u
f 







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u =
db

Vu


   avec : Vu = 1,5Q = 1,51= 1,5 KN 

MPau 01875,0
801000

105,1 3





  

 

uu   La condition est vérifiée  donc pas de risque de cisaillement, le béton seul peut 

reprendre l’effort de cisaillement les armatures transversales ne sont pas nécessaires.  

 

 Vérification de l’adhérence des barres: (art A.6.1.1, 3BAEL91) 

MPaf tssese 15,31,25,1
28

   




i

u

u
ud

V

9,0
    Avec :  iu  Somme des périmètres utiles des barres. 

 

 

            sese      (Condition vérifiée). 

 

 Espacement  des barres : 

 

 Armatures principales : 

St =25 cm < min [3h ; 33cm] =30cm                  condition vérifiée  

 Armatures de réparations : 

St =25 cm < min [4h ; 45cm] =40cm                  condition vérifiée   

 Longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) : 

La longueur de scellement droit est Ls =
se

fe





4


 

Avec : se = 0.6 x ψ
2
x ft28 =0.6 x (1.5)

2 
x 2.1 

se  =2.84 MPa 

Ls = mm69.281
84.24

4008





 

Soit : Ls =30cm 

cmLs 328,04040    

 

 

MPa

cmUi

se 21,0
5.100809,0

1500

05,108,014,344











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Ys 

Traction 

h d 

Compression 

d 

d
’ 

Asc 

Ast
 

Ast
 

Asc Y 
se

c) Vérification à l’ELS: 

 L’acrotère est exposé aux intempéries. Donc la fissuration est considérée comme 

préjudiciable, on doit vérifier: 

bc ≤ bc = 0,6
28cf = 15 MPa  

s ≤ s =min  








28110,5,0max;.
3

2
te nffef =201,63 MPa 

bc  : Contrainte dans le béton comprimé  

bc  : Contrainte limite dans le béton comprimé 

s  : Contrainte  dans les aciers tendus 

s  : Contrainte limite dans les aciers tendus 

 = 1,6 : Fissuration préjudiciable, (acier HA)  ≥ 6mm 

On a,  Lc : Distance du centre de pression à la fibre la plus comprimée de la section. 

2833
2

10

2
 se

h
Lc cm    

Lc = - 28 cm               

 

 Cp*          

 

 

 

 

 

                            Figure IV-1-4: Diagramme des contraintes 
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MPa63,201st

__

  

st1

s

st
Ad

M


  

On a : 251,0
8100

01,2100100
1 











db

Ast  

920,0251,0 11    

D’où : MPast 56,40
01,28920,0

106,0 3





  

 st

__

st   La condition est vérifiée. 

 Dans le béton : 

MPa15256,0f6,0 28cbc

__

  

MPa
K

stbc 85,056,40
50.47

11

1

   bc

__

bc   La condition est vérifiée. 

d) Vérification de l’acrotère au séisme : 

L’action des forces horizontales Fp, doit être inférieure ou égale à l’action de la main courante Q 

ppp WCA4F   

Avec : 

 A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 suivant la zone 

sismique  

et le groupe d’usage du bâtiment  20,0 A  

Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 

Soit : Cp = 0,3 

Wp : Poids propre de l’acrotère 

Wp =  1,819KN/ml 

D’où : mLKNFp /44.0819,130,020,04   

pF =0.44 KN/ml < Q=1KN/ml ……………..Condition vérifiée    


















 63,201,6,266min)1,26,1110;4005.0max(,400
3

2
min

__

xst
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Conclusion : 

 L’acrotère est calculé avec un effort horizontal supérieur à la  force sismique Fp d’où notre 

acrotère est à l’abri d’un éventuel séisme.    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure IV-1-5: Ferraillage de l’acrotère 

4HA8 

 

4HA8  

A A 

Epingle8 

Coupe A-A 

4HA8/ml 

(e =25 cm /ml)  

(e =20 cm /ml)  

 

(e=25cm /ml) 
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IV-2 : les balcons 

IV-2-1 Introduction  

Le bâtiment  est constitué de deux types de balcons, le premier  type est en corps creux (16+5)  

coulée sur place qui est muni de poutre de chainage et le deuxième type  est en dalle pleine 

Notre calcul se basera sur le ferraillage de la poutre de chainage  semi –encastrée à ses extrémités. 

IV-2-2  Etude de poutre de chainage : 

C’est une poutre qui se pose sur deux semi-encastrés à ses  extrémités elle supporte en plus de son 

poids propre ce lui de la cloison extérieur. 

a) Dimensionnement :  

Le dimensionnement de la poutre se fait avec la formule suivante : 

La hauteur :   
Lmax

15
≤ h ≤

Lmax

10
 

La largeur : 0,4h ≤ b ≤  0,7h 

Avec    L : la longueur libre dans le sens considéré 

230

15
≤ h ≤

230

10
 

15.33cm  ≤ h≤  23cm 

On opte pour une hauteur de h = 25cm 

0,4x25 ≤ b ≤  0,7x25 

10cm  ≤ b ≤  17,5 cm  

On opte une longueur de    b=20cm 

b) Détermination des sollicitations : 

 

 Charges permanentes  

 

 Poids propre de la poutre 

0,20x0,25x25 = 1,25KN/ml 

 Poids du mur  (double cloison) 

(3,06-0,25)x 2,36= 6,63KN/ml 

 Poids du plancher  

     5,46 x 0,65/2 = 1,77KN/ml 
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Gtota =1,25 + 6,63 + 1,77 =9,65 

Gtota = 9,65KN/ml 

 La surcharge d’exploitation  

     Q = 3,5 x 0,65/2 =1,14 

    Q = 1,14KN/ml 

c) Combinaison des charges : 

 A l’ELU 

qu = 1,35G+1,5Q 

qu =1,35 x9,65 + 1,5 x1,14 =14,74 

qu=14,74 KN /ml 

 A l’ELS 

qs= G+Q = 9,65 +1,14 

qs = 10,80 KN/ml 

IV-2-2-1Etude  de la poutre à l’ELU : 

On considère la poutre comme étant une poutre simplement appuyée  

 qu = 14,74KN/ml 

  

  

 2.30m 

 

Figure IV-2-1 charge revenant à la poutre de chainage  

a) Calcul des moments : 

Afin de tenir compte des semi –encastrement  aux appuis, on affectera les moments par  des 

coefficients  d’ajustement. 

 En travée : 

Mt   = 0,85x 
14,74x2.3²

8
 = 8.30 

Mt =8,30 KN.m 

 



Chapitre IV :                                                                         Calcul des éléments   

  

44 

 

 Aux appuis : 

Ma = 0.3x
14,74x2.3²

8
 = 4,87 

Ma = 4,87 KN.m 

b) Les réactions d’appuis : 

RA =RB= qu x 
 l

2
  = 14,74x 

 2.30

2
  = 16.95 

RA =RB= 16.95 KN.m 

 

 

Figure IV-2-2  Diagramme des Efforts internes 

c) Calcul des armatures : 

 

 En travée  

055.0
2,142320

1030,8
2

3

2







bu

u
fbd

Mt
  



Chapitre IV :                                                                         Calcul des éléments   

  

45 

 

u  =0.055< u = 0.392                     la section est simplement armée 

          u  =0.055 des tableaux        𝛽 = 0.971 

2

2

5

07,1
1034823971,0

1030,8
cm

fe
d

Mt
At

b










 

At =1,07 cm
2
 

Soit : 3HA12 = 3,39 cm
2
 

 

 Aux appuis 

032,0
2,142320

1087,4
2

3

2







bu

u
fbd

Ma
  

u  =0.032< u = 0.392                       la section est simplement armée u  =0.032 des 

tableaux        𝛽 = 0.984 

2

2

5

62,0
1034823984,0

1087,4
cm

fe
d

Ma
Aa

b










 

Aa =0,62 cm
2
 

Soit : 3HA10 = 2,35 cm
2
 

IV-2-2-2 Vérification  à l’ELU 

 

 Vérification de la condition de non fragilité : 

256,0
400

1,223020023,02823,0
min cm

xxx

fe

xbxdxft
A   

Amin =0,56 cm
2 

< At =3,39 cm
2
                  condition  vérifiée 

Amin =0,56 cm
2 

< Aa =2,35 cm
2
 

 Vérification de la condition de l’adhérence des barres : 

On doit vérifier     

MPaf tssese 15,31,25,1
28

   




i

u

u
ud

V

9,0
    Avec :  iu  Somme des périmètres utiles des barres. 

 
 

                sese      (Condition vérifiée).
 

MPa

cmUi

se 72,0
30,11239,0

5,169

30,112,114,333











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 Vérification  au cisaillement (art.5.2.2 / BAEL 91 modifiée 99) : 

On doit vérifier que : u < u

 

b

u

fc


 2815,0min(  ; 4 MPa) = 2,5 MPa     (fissuration préjudiciable) 

u =
db

Vu


   avec : Vu = 16,95 KN 

MPa
x

u 368,0
2320

1095,16



  

u =0,368Mpa   < u = 2,5 MPa                  condition vérifiée 

Pas de risque de cisaillement                      les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis : 

 Dans le béton (Art .A.5.1, 313 / BAEL 91 modifiée 99) 


 db

Tu

9,0 b

fc



288,0

 

Tu =24,36 KN  ≤ 0,4b x 0,9d x
b

fc



28
 

Tu =276KN         condition vérifiée 

 Sur les aciers (Art A.5.1.321 / BAEL 91 modifiée 99) : 

Aa = 2,35 cm
2
   ≥  

1,15

fe
  (Tu + 

Mu

0,9d
  ) = 

1,15

400
  (16.95 + 

−4,87

0,9x0.23
  ) ≤  0 

 Condition vérifiée 

Donc  l’effort  tranchant « Tu » n’a pas d’influence sur les armatures  

 Calcul des armatures transversales : 

 Le diamètre :  

ɸ  ≤  min   
h

35
 ; 

b

10
 ; 1,2 = min     0,714 cm ; 2cm ; 1,2cm  

Soit: ɸ =6 mm 

At = 2 ɸ 6 = 0,56 cm
2 
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St ≤ min     0,9d, 40cm      =min   20,7 cm ; 40cm      

St  = 15cm 

La section d’armature transversale doit vérifier  la condition  suivante : 

At  x fe

b x S
> 0,4 MPa  

0,56x400

20x15
  = 0,75 Mpa 

0,75 MPa  > 0,4 MPa                     condition vérifiée 

 Espacement des barres : 

D’après le RPA 99 version 2003, l’espacement  doit vérifier : 

 Sur appuis   

e≤ min       
h

4
 ; 12ɸ        = min     6,25 ; 12        

Soit : e =St= 6 cm 

 En travées : 

e = 
h

2
= 

25

2
                    Soit : e =St =12cm 

IV -2-2-3 Vérification à l’ELS : 

qs =10,80 KN/ml 

 Calcul des moments :  

M0 = qs x  
h

4
  = 10,80 x  

2,3²

8
   = 7,14 

M0 =7,14 KN.m 

En tenant compte du semi encastrement : 

Ma=0,5x7, 14 = 3,57 KN.m 

Mt= 0,85x7, 14 = 6,07 KN.m 

 Réaction d’appuis : 

RA =RB =10,80 x  
2,3

2
 = 12,42 

RA = RB =12,42 KN  
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 Vérification des contraintes : 

 

 Dans le béton  

Mpabcbc 15
__

   

MPa15256,0f6,0 28cbc

__


 

sbc
K

 
1

1
 

Avec :     
st

s
s

Ad

M




1
  

db

Ast






100
1

 
 

 Sur appuis  

511,0
2320

35,2100100
1 









xdb

Ast  

 

893,0511,0 11    

1K =31,73 

Mpas 96,73
1035,2230893,0

1057,3
2

6







 

MPa
K

stbc 33,296,73
73,31

11

1

   

 MpaMpa bcbc 1533,2
__

   La condition est vérifiée. 

 En travée : 

736,0
2320

39,3100100
1 











db

Ast  

 

876,0736,0 11    

1K =25,32 

Mpas 87,88
1039,3230876,0

1007,6
2

6







 

MPa
K

stbc 51,387,88
32,25

11

1

   
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 MpaMpa bcbc 1551,3
__

   La condition est vérifiée. 

 

 Vérification  vis-à-vis de l’ouverture des fissures : 
 


















 63,201,6,266min)1,26,1110;4005.0max(,400
3

2
min

__

xs

 

s

__

 =201,63 MPa

 
 MpaMpa ss 63,20196,73

__

   La section est vérifiée vis-à-vis de l’ouverture des fissures. 

 

 Vérification de la flèche :  

 

D’après le BAEL, on vérifie la flèche si l’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée   

 
h

l
  ≥  

1

16
                 

25

230
 =0,108 

        0,108 ≥  0,0625          condition vérifiée 

 
h

l
  ≥  

Ms

10M0
      

25

230
 =0,108≥  

6,07

10x7,14
 = 0,085  

0,108 ≥  0,085 condition vérifiée 

 
A

bxd
  ≤

4,2

fe
     

3,39

20x23
 =0,0073  ≤ 

4,2

400
 = 0,0105  

        0,0073 ≤ 0,0105               condition vérifiée 

Toutes  les  conditions  sont  vérifiée  alors  le calcul  de  la  flèche  n’est  pas  nécessaire. 

 

IV-2-2 Etude de la dalle pleine : 

a) Dimensionnement : 

L’épaisseur :e ≥
L

10
 =  

110

10
 =11cm 

 On prend  e =15cm 

b) Evaluation  des  sollicitations : 

 

 Charge permanentes : 

               G =5,11 KN/ml 

 Charges d’exploitation :  

Q = 3,5 KN/ml 
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 Charge concentrées : 

Poids du mur en brique pleines  

P =1,05 KN 

c) Ferraillage de la dalle : 

Le ferraillage sera calculé (pour une bonde de 1m de largeur) à l’ELU et vérifié à l’ELS  

qu = 1,35G +1,5 Q =[1,35x5,11 +1,5 x 3,5]x1 =12,15 

qu = 12,15 KN/ml 

pu =1,35x1,05 =1,42 

pu =1,42 KN  

qu = 12,15 KN/m pu =1,42 KN 

  

 

Figure IV-2-4 : charge revenant à la dalle pleine 

d) Calcul des efforts internes : 

MA = qu x
l²

8
 +Pu x l =  12,15  

1.10²

 2
 + 1,42x1,10 = 8,91 

MA = 8,91 KN.m 

TA =qu x l +Pu =12,15 x 1,10 +1,42 =14,79 

TA = 14,79 KN 

TB =Pu =1,42 KN 
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IV -2-2-1 :Etude de la dalle à l’ELU : 

Le calcul  est en flexion  simple pour la section dangereuse située niveau de l’encastrement  

 Armatures  principales  

037.0
2,1413100

1091,8
2

3

2







bu

A

fbd

M
  

 = 0.037 

 = 0.037 ≤ 1 = 0.392  la  section est simplement armée  

A partir des abaques, on tire la valeur de « 𝛽 » carres 

 = 0.037 𝛽 = 0,982 

2

2

5

01,2
1034813982,0

1091,8
cm

fe
d

M
A

b

A
u 









 

On prendra  5HA10 =3,93 cm
2
                   espacées de 20cm 
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 Armatures de réparation  

Ar  = 
Au

4
  = 

3,93

4
 = 0,98 cm

2
/ml 

On prendra 4HA8 =2,01 cm
2
/ml espacée de 25 cm 

IV-2-2-2 : Vérification à l’ELU  

a) Vérification de la condition de non fragilité (art A.4.2.1/BAEL 91 modifiée 99) : 

Amin  ≥ 0,23b0 d 
ft28

fe
 

Amin  ≥  0,23x 
2,1

400
 x 100x 13 =1,57 

Amin  ≥ 0,57 cm
2
 

Au = 3,93 cm
2 

 ≥  Amin = 1,57 cm
2
                  la condition est vérifiée  

b) Vérification du cisaillement  (art .A.5.1-1/BAEL 91modifiée 99) 

Il faut vérifier que : u < u  

b

u

fc


 2815,0min(  ; 4 MPa) = 2,5 MPa     (fissuration préjudiciable) 

u =
db

Vu


   avec : Vu = 14,79 KN    

u = 113,0
1301000

1079,14 3





 

u = 0,113 MPa
 

u = 0,113MPa
< u = 2,5 MPa  la condition est vérifiée 

 

c) Vérification d’adhérence aux  appuis (art A.6.1.3/BAEL91 modifiée 99) : 

 

Il faut  vérifier que :
28tssese f   

28tsse f   

s  : Coefficient de scellement relatif à une armature  

L’acier utilisé est  le FeE400    

s  = 1,5 ; 15,31,25,1 se MPa 




i

u

u
ud

V

9,0
    Avec :  iu  Somme des périmètres utiles des barres. 
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                  sese      (Condition vérifiée). 

 

d) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (art 5.3.313/ BAEL91  

modifiée 99) 

Tu  ≤  0,4 b a 
b

cf


28  

Avec : (a=0,9b : qui est la largeur  de l’appui) 

Tu  ≤  0,4 x1000x (0,9x130) x
5,1

25
= 780 KN

 

Tu =14,79KN   ≤   780 KN la condition est vérifiée 

 

e) Vérification  de  l’écartement  des barres : 

 

 Armatures principales : 

St =20 cm  < min (3h ; 33cm) =33cm condition  vérifiée  

 Armatures de répartitions :  

St =20 cm  < min (4h ; 45cm) = 45cm         condition  vérifiée  

f) Calcul de la longueur  d’ancrage  (art A.6.1,21/BAEL 91 modifiée 99) : 

La longueur de scellement droit est Ls =
se

fe





4


 

Avec : se = 0.6 x ψ
2 

x ft28 =0.6 x (1.5)
2 

x 2.1 

se
 = 2.84 MPa 

Ls = cm27,35
84.24

4001





 

Pour les aciers de haute adhérence FeE400 

cmLs 4014040    

Soit : Ls =40cm 

Pour des raisons pratiques, on opte pour un crochet normal  

La longueur de recouvrement d’après (l’art A.6.1,253/BAEL 91 modifiée)  est fixée pour les aciers 

HA ;ls = 0,4xLs =0,4 x40  =16cm 

 

MPa

cmUi

se 81,0
1571309,0

1079,14

7,150.114,355

3












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IV -2-2-3 Vérification à l’ELS :  

a) Combinaisons  des  charges :  

qs= G +Q = 5,11 + 3,5 = 8,61 KN /ml  

Ps = P =1,05 KN/ml  

b) Calcul des efforts internes : 

MA = qs x 
l²

2
 + Ps x l = 8,61 x 

(1,10)²

2
 + 1,05 x (1,10) = 6,36  

MA = 6,36 KN.m 

TA  = qs x l + Ps  = 8,61 +1,05 = 9,66 

TA = 9,66 KN 

c) Vérification  des  contraintes :  

At =3,93 cm
2
    ,  Mt = 6,24 KN.m 

On doit avoir  

Mpabcbc 15
__

   

MPa15256,0f6,0 28cbc

__


 


















 63,201,6,266min)1,26,1110;4005.0max(,400
3

2
min

__

xst  

st

__

 = 201,63Mpa  

 

302,0
13100

93,3100100
1 











db

Ast  

 

913,0302,0 11    

1K =42,47 

Mpa
ts 77,133

1093,3130913,0

1024,6
2

6







 

 

 

 MpaMpa bcbc 1515,3
__

   La condition est vérifiée. 

ts = 133,77 MPa< st

__

 = 201,63 MPa 

MPa
K

stbc 15,377,133
47,42

11

1

 
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d) Etat limite  de déformation (art B.6.5, 2 /BAEL 91 modifiée  99) :  

On peut  admettre qu’il n’est pas  nécessaire de procéder  au calcul de  la flèche si  les trois 

conditions  suivantes  sont  vérifiées    

 
h

l
  ≥  

1

16
         

15

110
 =0,136 

        0,136 ≥  0,0625          condition vérifiée 

 
h

l
  ≥  

Ms

10M0
             

15

110
 =0,136  ≥  

6,24

10x6,24
 = 0,1  

        0,136  ≥  0,1          condition vérifiée 

 
A

bxd
  ≤

4,2

fe
               

3,39

100x13
 =0,0030  ≤ 

4,2

400
 = 0,0105  

        0,0030 ≤ 0,0105               condition vérifiée 

Conclusion : 

Après avoir effectué les calculs et  vérifications  nécessaires,  nous somme arrivés aux résultats 

suivants :  

 Les armatures  principales  

5HA10  espacée de  20 cm 

 Les armatures de répartitions    

        4HA8 espacée de 25cm 

IV-3 : l’escalier 

IV-3-1-1  Présentation schématique : 

 qumur 

 

 

 

1,43 m2,40 m 1,40 m 

Figure  IV-3-1 : schéma  statique d’escalier 
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IV-3-1-2 pré dimensionnement  de l’escalier :   

Avec une hauteur d’étage de  3,06m pour un bâtiment  à usage d’habitation on recevant  publique,   

la hauteur des marches est : 

16 cm ≤ h ≤ 21 cm     et  28cm  ≤  g ≤ 32cm 

On prend la hauteur des  marches  h= 17 cm 

Le nombre  des contres marches : n =
H

h
  =

1,53

17
 = 9  n = 9 contres marches  

Le nombre de marche : m = n-1 = 9-1 =8 marche  

 La relation de  BLONDEL 

C’est une relation empirique qui  lie  h  et g  et permet de concevoir un escalier ou on se déplace de 

façon confortable. 

    58 cm ≤ g +2h ≤  64 cm 

Pour h =17 cm on aura  28cm ≤  g ≤ 32 cm   

Donc on prend : g =30 cm 

 Raideur « r » : 

On appelle  raideur  d’escalier  « r = 
h

g
 » qui doit être  inferieur à 1 

r = 
h

g
=

17

30
= 0,566 < 1     condition vérifiée 

 Calcul de longueur  de la ligne de foulée : 

L = g x (n-1) = 30 x (9-1) = 2,40m 

L2 = 2,40m(l’emmarchement   de 1,40m) 

IV-3-1-3  Dimensionnements de paillasse :  

L0

30
≤  ep  ≤  

L0

20
    avec L0 = L’ + L1 

4,13 -0,30 = 3,83 m 

L = 3,83 m = L1 +L2 L1 = L –L2 =3,83 -2,40 = 1,43 m 

H : hauteur de la volée  H = n x h  = 9 x 0,17 =1,53 m 

Tg (α) = 
H

L2
  = 

153

240
= 0,637 α = 32,5° 
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Cos α = 
L2

L′
 L’ = 

L1

cos α
  = 

240

cos ⁡(32,5)
  = 284,6cm 

L’ = 284,6 cm 

Longueur  réelle du la paillasse : 

L0  = L’ +L1  = 284,6 + 143 =427,6 

L0 = 427.6 cm 

L0

30
≤  ep  ≤  

L0

20
                       

427.6

30
 ≤    ep  ≤  

427.6

20
 

14,25cm ≤ep  ≤   21,38 cm 

On adopte   ep =15 cm 

IV-3-1-4 : Détermination des charges  et des surcharges : 

Les  dimensions  des marches étant très faibles par rapport à la portée de la paillasse, on  pourrait 

admettre que leurs  poids sont uniformément repartis  sur la paillasse, le calcul se fera pour 1m 

d’emmarchement et une bonde de 1m de projection horizontal  et on considérant une poutre 

simplement   appuyée en flexion simple. 

a) Charge permanente : 

 Palier  

 Poids propre : ρ x ep x 1m  = 25 x 0,15 x 1 = 3,75 KN/ml 

 Revêtement :   

- Lit de sable : 0,02 x 18 x1 = 0,36 KN/ml  

- Carrelage : 0,02 x 20 x1 = 0,40 KN /ml  

- Mortier de pose : 0,02 x20 1= 0,40 KN/ml 

  G = 1,16 KN/ml 

G1 = 4,91 KN/ml 

 Paillasse  

 Poids propre  de la paillasse : 

ρ x ep  x1

cos α
 = 

25 x 0,15 x1

0,84
  = 4,46 KN/ml 

 Poids propre des marches : 

25 x 0,17 x1

2
  = 2,13 KN/ml 
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 Garde corps : 0,2 KN/ml 

 Poids de revêtement :  

- Lit de sable : 0,02 x18x1 = 0,36 KN/ml 

- Carrelage : 0,02 x20x1 =0,40 KN/ml 

- Mortier de pose : 0,02 x 20 x 1 = 0,40 KN/ml 

G =1,16 KN/ml 

 G2 = 7,95 KN/ml 

 Charge concentrée : 

qumur = 2,36 x (3,06 – 0,15) x1 =6,87 

qumur = 6,87 KN 

b) Charge d’exploitation : 

 Palier : Q1  = 2,5 KN /ml 

 Paillasse : Q2 = 2,5 KN /ml  

IV-3-5 : Combinaison des  charges : 

 Combinaison  à l’état limite ultime  (ELU) :  

                   1,35 G +1,5 Q 

 Palier : 

qu1 = 1,35 x4,91 + 1,5 x2,5=10,38  

qu1 = 10,38 KN/ml 

 Paillasse : 

qu2 = 1,35 x 7,95 + 1,5 x2,5= 14,48 

qu2 = 14,48 KN/ml  
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 Charge concentrée : 

1,35 x 6,87 =9,27 KN 

                           qu1= 10,38KN/ml   qu2=14,48 KN/ml              qu1 =10,38KN/ml      qmur= 9,27 KN 

 

             RA                                                                                                                      RB 

                    1,43m                     2.40m                                    1,40m 

 3,83 m 

Figure IV-3-2Schéma statique de calcul 

 Combinaison à l’état limite de service : 

      G +Q 

 Palier  

qs1 = 4,91 +2,5 = 7,41 

qs1 = 7,41 KN/ml 

 Paillasse 

qs2= 7,95 +2,5 =10,45 

 qs2 = 10,45 KN/ml 

 Charge concentrée  

qsmur =6,87 KN 

 

IV-3-6 : Calcul à l’état limite  ultime (ELU) 

a) Calcul des réactions d’appuis : 

.20,143,140,20/ 112 BAmuuu RRqqqqyF   

RA + RB = 2,40 KN39,7327,938,1040,138,1043,148,14   

          RA+RB=73,39KN        

 M/A=0

23.543,1
2

40,1
40,240,1

2

43,1
)43,1

2

40,2
(40,2 1

2

12 







 muuuB qqqqLR  

RB   23,527,9)43,17,04,2(40.138,10022,138,1043,12.140,248,14 L  

         RB = .47,56
83,3

31,216

83,3

48,4883,6561,1039,91
KN


 

         RA = 73,39-56,47 = 16,92KN. 

 

RB= 56,47 KN , RA=16,92 KN 
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x 
T(x) 

M(x) 

qu1            qu2         

RA 

 

 

b) Calcul des efforts  interne 

 1
ier

 tronçon : 0 mx 43,1  . 

T(x)=RA-qu x . 

T(x)= 16,92-10,39 x  

  KN 16,92R0xT A    

 T(x=1,43)=16,92- .07,243,138,10 KN  

m63,1
38,10

92,16

q

R
xxqR0xqR0T(x)

1u

A
1A1A  uu   

x =1,63 m        ,    1,63[0 ; 1,43]. 

 Calcul du moment fléchissant :  

M(x)=RAx-qu1
2

2

2

38,10
92,16

2
xx

x
  

M(x)=16,92 x -5,19 x
2
.  

x  =0     ,           M( x =0) = 0 KN.m. 

x  = 1,43m   ,   M( x =1,43m) = 13,58 KN.m 

 2
ieme

tronçon :1,43 mx 83,3  

T ( x ) = RA-qu1 43,1 -qu2( x -1,43)=0 

T ( x = 1,43) = 16,92-10,38   KN07,243,143,148,1443,1  . 

T ( x  = 3.83) = 16,92-10,38 .67,32)43,183,3(48,1443,1 KN  

T ( x ) = 0 x = 
48,14

78,22
= 573,1 m 

1,57 m [1,43; 3,83]. 

 

 

 

 

RA=16,92KN 

qu1 

Ty 

Mx 
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Calcul du moment fléchissant : 

M ( x ) = RA x







 










2

)43,1(

2

43,1
43,1

2

21

x
qxq uu

 

M ( x ) =16,92 x -1,43  
 













 


2

43,1
15715,038,10

2
x

x . 

M ( x =1,43) =     mKN.58,13715,043,138,1043,143,192,16   

M ( x = 3,83)=    
 

mKN.15,23
2

43,183,3
48,14715,083,338,1043,183,392,16

2














 
  

Mmax ( x =1,57) =13,73 mKN.  

 3
ème

 tronçon : 0 40,1 x  

  T(x) = qu1 x  + qum 

x = 0    T(x) = 10,38 0 +9,27 = 9,27 KN                                              

x = 1.40 KNxT 80,2327.94,138,10)(   

Moment fléchissant : 

M(x) = 
2

2

1

x
qxq uum   

x = 0 0)(  xM  

x =1.40 m mKNxM .15,23
2

40,1
38,1040,127,9)(

2

  

Afin de tenir compte des semi encastrements, les moments en travées et aux appuis seront affectés 

de 0.85 et de 0.3 respectivement. 

- En appui A : MuA = - 0.3Mu
max

 = -0,3 (13,73) = -4,12KN.m 

 - En travées : Mut = 0.85Mu
max  

= 0,85 (13,73) =11,67 KN.m 

- En appui B : MuB = -23,15 mKN.  

 

 

 

 

 

 

 

T(x) 

q

u

u

u

u

u

m 

M(x) 
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c) Diagramme des sollicitations (ELU) : 

 

qu1=10,38 KN/ml              qu2=14,48 KN/ml      qu1=10,38 KN/ml     qumur= 9,27 KN 

 

  

 

                  1,43 m 2,40 m  1,40m 

                     1,57 m 

 

T(x) KN  

16,92 

 23,80 

9,27 

           T(x) ( KN )                    2,07                                 X                                                                                                                      

 

 

 

                    32,67 

 23,15 

 

4,12 

                                                                                                                                               X 

 

 

 

M(x) (KN.m)                          11,67 
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d)  Ferraillage : 

Le calcul se fera pour une bande de 1m.                                                  At 

a) Armatures principales : 
                                                     d=13cm                                                                                                                                                                 

 Appui A: 

Muapp= 4,12KN.m                                     e=2cm 

017,0
2,14)130(1000

1012,4
μ

2

6

2







be

uapp

u
fbd

M
 

.392,0μ017,0μu SSAl   

017,0u Tableau 991,0 . 

AappA= .92,0
1034813991,0

1012,4 2

2

5

cm
d

M

st

uapp








 

Soit: Ast= 5 HA12 = 5,65 cm
2
/ml. 

 En  travée : 

Mut = 11,67 KN.m.  

048,0
2,14)130(1000

1067,11
μ

2

6

2





bc

ut

fbd

M
U

. 

SSAlU
 392,0048,0  . 

048,0μ 
U

  Tableau        975,0  

Aut = 2

2

5

64,2
1034813975.0

1067,11
cm

d

M

st

ut 






 

Soit :   As = 4 HA12 =  4,52 cm2/ml 

 Appui B : 

096,0
2,14)130(1000

1015,23
μ

2

6

2





bc

uapp

fbd

M

U
 

.392,0μ096,0μu SSAl   

096,0u  Tableau        949,0 . 

h=15cm 

Aa 
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AappB= .39,5
1034813949,0

1015,23 2

2

5

cm
d

M

st

uapp








 

Soit : As = 5 HA12 = 5,65 cm
2
/ml 

b)Armatures de répartition : 

  appuis A:  

2

65,5

4

65,5

24
 rr A

A
A

A
 

rA =1,41 cm
2 

 Soit : 4 HA8 = 2,01cm
2
/ml 

 En travée : 

 

213,1
4

52,4

4
cm

At
Ar   

Soit : 4 HA8 = 2,01cm
2
/ml 

 appuis B : 

2

65,5

4

65,5

24
 rr A

A
A

A
 

rA = 2,82cm
2 

Soit : 4 HA10 = 3,14 cm2/ml
 

IV-3-1-7 Vérification a l ELU : 

a) Vérification de la condition de non fragilité (Art : A.4.2,1/BAEL 91 modifiée 99) 

Amin = 0,23bd .57,1
400

1,2
1310023,0 228 cm

f

f

e

t   

- Appuis A : AappA= 2,35
2cm 57,1 cm

2
 

- Appui B :   AapB  =  5,65 cm
2 257,1 cm                             vérifiéecondition  

 - En travée :   Aut= 4,52cm
2 257,1 cm  
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b) Espacement des barres :  

 Armatures principales : 

Stmin (3h, 33cm) =33[cm] 

   cmSt 33,45min
                            

St cm33  

 Sur appui A : St =20 cm  33 cm       

Sur appui B : St = 20 cm  33 cm                              Condition vérifiée  

 En  travée    : St = 25cm   33 cm 

 Armatures de répartition : 

Stmin (4h, 45cm) =45 [cm] 

 

Sur appui A : St =25 cm< 45cm 

 Sur appui B : St = 25cm< 45cm                            Condition vérifiée   

 En  travée    : St = 25cm < 45 cm 

c) Vérification de la contrainte d’adhérence et  d’entraînement aux  appuis                                               

(Art 6.1, 3 /BAEL 91 modifiée 99) : 

se= 
 iud

V

9,0

max

se= 15,31,25,1.  tjf     ,   .5,1 pourHAs  

Vumax =32,67 KN 

].[84.182.114,35 cmnui   



 3,15MPa48,1

22042,8

32670

188,41300,9

1032,67
 

3

se

(Condition vérifiée). 

d) Vérification de l’effort tranchant (Art A, 552/BAEL 91 modifiée 99) : 

u= 
bd

Va

max

u=min  ][5,24,1,0 28 MPaMPafc    

u= ].[251,0
1301000

1067,32 3

MPa



  estconditionlaMPaMPa  5,2][251,0   vérifiée. 

  ][45][45,60min cmcmSt 
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Donc les armatures  transversales ne sont pas nécessaires.  

e) Influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (ArtA5.132/BAEL 91 

modifiée) : 

 Influence sur le béton :   

.780
5,1

10251309,010004,0
)9,0(4,0

3

28max KN
f

dbV
b

c
u 







 

vérifiéecondition  

 Influence sur les aciers : 

On doit vérifier que : 

Au =  
apBapA

s

u AA
V

,min
max




 

Au =
2

3

87,93
348

1067,32
mm


= 0,938cm

2AapA = 2,35cm
2 vérifiéecondition  

IV-3-1-8  Etat limite de service (ELS) : 

 Palier : qs1= 4,91+2,5 = 7,41 KN/ml 

 Charge concentre : qsm : 6,87 KN  

  Paillasse : 2sq =7,95+2,5 =10,45 KN/ml. 

 

                               qu1= 7,41KN/ml                 qu2=10,45 KN/ml          qu1 =7,41 KN/ml qmur= 6,87 KN  

 

              RA                                                                                             RB 

                         1,43m                      2.40m                                       1,40m 

 3,83 m 

 

                   Figure IV-3-3 Schéma statique de calcul 

 

 

 

 

].[78061,32max KNKNVu 
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a) Calcul des réactions d’appuis: 

.40,143,140,20/ 112 BAsmsss RRqqqqyF   

 RA + RB = 2,40 KN92,5287,641,740,141,743,145,10   

 RA + RB = 52,92KN 

 M/A=0  

23,543,1
2

40,1
40,240,1

2

43,1
)43,1

2

40,2
(40,2 1

2

12 







 smsssB qqqqLR  

      RB   23,587,6)43,17,04,2(40.141,7022,141,743,12.140,245,10 L  

      RB = .85,40
83,3

45,156

83,3

93,3599,4657,796,65
KN


 

      RA = 52,92 - 40,85 = 12,07KN. 

RB= 40,85KN,RA=12,07 KN 

b) Calcul des efforts interne : 

 1
ier

 tronçon : 0 mx 43,1  . 

T(x)=RA-qs1 x . 

T(x)= 12,07 -7,41 x  

  KN 12,07R0xT A    

T(x=1,43)=12,07- .47,143,141,7 KN

m63,1
41,7

07,12

q

R
xxqR0xqR0T(x)

1

A
1A1A 

s

ss   

x =1,63 m        ,    1,63[0 ; 1,43]. 

 

 

 

 

 

 

 

RA=13,60KN 

qu1 

Ty 

Mx 



Chapitre IV :                                                                         Calcul des éléments   

  

68 

 

RA 

 

x 
T(x) 

M(x) 

qs1            qs2         

Calcul du moment fléchissant : 

M(x)=RAx-qs1
2

2

2

41,7
07,12

2
xx

x
  

M(x)=12,07 x -3,705 x
2
. 

x  = 0     ,       M( x =0) = 0 KN.m. 

x  = 1,43m   ,   M( x =1,43m) = 9,68KN.m 

 2
ieme

tronçon :1,43 mx 83,3  

 

 

 

 

 

 

T( x ) =RA-qs1 43,1 -qs2( x -1,43) 

T( x = 1,43) = 12,07-7,41   KN47,143,143,145,1043,1  . 

T( x  = 3.83) = 12,07-7,41 .63,23)43,183,3(45,1043,1 KN  

T( x ) = 0 x  = 
45,10

42,16
 = 57,1   

 1,57 m[1,43 ;3,83].  

Calcul du moment fléchissant : 

M( x ) = RA x







 










2

)43,1(

2

43,1
43,1

2

21

x
qxq ss  

M( x ) =12,07 x -1,43  
 













 


2

43,1
45,10715,041,7

2
x

x . 

M( x =1,43) =     mKN.68,9715,043,141,743,143,107,12   

M( x = 3,83)=    
 

KNm87,16
2

43,183,3
45,10715,083,341,743,183,307,12

2














 
  

Mmax( x =1,57) =9,79 mKN.  

 3
ème

 tronçon : 0 40,1 x  

T(x) = qs1 x  + qsm 

X = 0    T(x) = 7,41 0 +6,87 = 6,87 KN                                              T(x) 

qsm 
M(x) 



Chapitre IV :                                                                         Calcul des éléments   

  

69 

 

X = 1.40 KNxT 24,1787,64,141,7)(   

Moment fléchissant : 

M(x) =
2

2

1

x
qxq ssm   

x = 0 0)(  xM  

x = 1.40m mKNxM .87,16
2

40,1
41,740,187,6)(

2

  

Afin de tenir compte des semi encastrements, les moments en travées et aux appuis seront affectés 

de 0.85 et de 0.3 respectivement. 

- En appui A : MsA= -0.3Mu
max

= -0,3 (9,79)= -2,94KN.m 

 - En travées : Mst=0.85Mu
max  

= 0,85 (9,79)=8,32 KN.m 

- En appui B : MsB = -16,87 mKN.  
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a) Diagramme des sollicitations : (ELS): 

 

      qs1=7,41 KN/ml                             qs2=10,45 KN/ml       qs1=7,41 KN/ml     qsmur= 6,87 KN 

 

  

 

                 1,43m 2,40m 1,40m 

               X = 1,66m T(x) ( KN ) 

 

                                                                                            17,24 

       12,07 

 6,87 

1,47 X                                    

 

 

 

                                                                           23,63 

                                                                                 16,87 

 

2,94 

                                                                                                                                              X 

 

 

 

                                             8,32 

 

M(x) (KN.m)   
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IV-3-1-9 Vérification à l’ELS : 

a) contrainte de compression dans le béton (Art .A.4.5,2/BAEL91 modifiée) : 

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier 

.156,0 28 MPafcbcbc   

 Appui A : 

.180,0
13100

35,2100100
1 









bd

Aa
 

180,01                                 

017,0
1

46,57

931,0

1

1

1







K
K

K



 

 

 

.1576,137,103017,0 MPaK sbc     

 MPabc 1576,1 (Condition est vérifiée) 

 En travée : 

350,0
13100

52,4100100
1 









bd

At
                    

025,0
35,39

1

35,39

908,0

1

1







K

K



 

  

 

MPabc 90,394,155025,0   

MPabc 1537,5   (Condition vérifiée). 

 Appui B : 

43,0
13100

65,5100100
1 









bd

At
                           

029,0
50,34

1

50,34

899,0

1

1







K

K



 

Tableau             

 

].[94,155
13908,052,4

1032,8

β
σ

3

1

MPa
dA

M ts
s 






].[37,103
13931,035,2

1094,2 3

1

MPa
dA

M as
s 








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MPabc 41,748,255029,0   

MPabc 1541,7   (Condition vérifiée) 

b) Etat limite d’ouverture des fissurations : 

 Tant que les fissurations sont peu nuisibles, aucune vérification n’est nécessaire. 

c) Vérification de la flèche : 

  1- Paillasse : 

 La vérification à la flèche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont satisfaites : 

vérifiéenonCondition
L

h

L

h
 0625,0

16

1
039,0

383

15
;

16

1
 

Conclusion : 

La 1
ère

condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la flèche. 

 

Calcul de la flèche :  

 La valeur de la flèche est : 
50010

2
L

f
IE

LM
f

vfv

s
  

Avec : Ev = module de déformation différé 

 

Ev= 3700 86,1081825370033
28 fc MPa 

Ifv = 
.1

1,1 0



 I
 

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

4

2323

0

223

0

94,301752
2

15
52,415

12

15100
'

2
15

12

2
''

2
15

12

cmc
h

As
bh

I

c
h

sAc
h

As
bh

I













































































 

 

].[48,255
13899,065,5

1087,16

β
σ

3

1

MPa
dA

M cs
s 





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Calcul des coefficients : 

0035,0
13100

52,4

0





db

A
  

)'(%sec armaturednervureladeutiletionladeceluiàtendusaciersdesrapportle  

4,2
50035,0

1,202,0

32

02,0

0

28 

















b

b

ft
v



  

Ad

M s

s
..1

  Avec 908,035,0
13100

52,4100100
1

0

1 






 

db

A
 

MPas 94,155
1052,4130908,0

1032,8
2

6





  

142,00;
4

75,1
1max

28

28 











ft

ft

s
  

Ifv =
40 46,24845

.1

1,1
cm

I







 

mm
L

fmm
IE

LM
f

vfv

s
6,7

500
54,4

1046,2484586,1081810

38301032,8

10 4

262





  

 

ff  La flèche est vérifiée.  

 

2- la console : 

Pour se dispenser du calcul de la flèche, on vérifie : 

 

 

 

 

 

vérifiéecondition
M

M

L

h

M

M

L

h

M

M

L

h

t

t

t

0

0

0

10

1,0
26,710

26,7

10

11,0
140

15

10


























 

Avec :    Mt = M0 =  MqS 

)(
16

1

0625,0
16

1

11,0
140

15

16

1

vérifiéecondition
L

h

L

h

L

h






















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MqS= 
 

mKN
qsL

.26,7
2

4,141,7

2

22




  

vérifiéecondition
fbd

A

f

bd

A

fbd

A

e

t

e

t

e

t

2,4

0105,0
400

2,42,4

0043,0
13100

65,5

2,4


























 

Conclusion : 

Les conditions sont vérifiées.  

IV -3-2  Poutre palière: 

Introduction: 

       La poutre palière, poutre de section rectangulaire est considérée encastrée à ses deux 

extrémités dans les poteaux; c’est une poutre de section rectangulaire 

IV 3-2-1  pré dimensionnement  

 Hauteur :    

L = 310 cm 

 

 

            Soit : h =35cm 

 Largeur : 

          0,4h cmbhb 21127,0     

Selon le RPA9 ][30
4

20

cmb

b

h

cmb














 

Donc la poutre palière aura, pour dimensions :
23530 cmhb   

IV -3-2-2 Charge revenant à la poutre : 

 - Poids propre de la poutre : ./625,22530,035.0 mlKN  

 - Réaction du palier (ELU) : 32 ,59KN/ml. 

 

.3166,20
10

310

15

310

1015
cmhh

L
h

L

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 - Réaction du palier (ELS) : 23,61KN/ml 

qu= ./141,3659,3235,163,2 mlKN  

qs = mlKN /241,2661,2363,2   

IV-3-2-3  à  l’ELU : 

 Moment isostatique : 

 M0 = 
8

)10,3(14,36

8

22



uq

= 43,41KN.m 

 M0 = 43,41KN.m. 

 

 L’effort tranchant : 

T = .02,56
2

)10,3(14,36

2
KN

qu 





 

En tenant compte des semi encastrements on aura : 

Muapp= (-0, 3) M0 = -13, 02KN.m. 

 Mut = (0, 85) M0=   36,89KN.m 
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Diagramme des 

sollicitations

 

IV-3-2-4 Ferraillage : 

 En travée : 

.392,0μ08,0
2,143330

1089,36
μ l2

3

2
SSA

fbd

M

bc

ut
b 




  

158,0b                               958,0 . 

Aut= .35,3
34833958,0

1089,36 2
3

cm
d

M

st

ut 






 

3,10m 

13,02 

36,89 

56,02 

X 

X 

M(x)  (KN.m) 

T(x) (KN) 

 

T(x)(KN) 

13,02 

56,02 

qu= 36,14KN/m 

Tableau 
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Soit : 3 HA14 = 4,62 cm
2 

 Aux appuis : 

.392,0028,0
2,143330

1002,13
2

3

2
SSA

fbd

M
l

bc

uapp

b 



 

 

056,0b                                     986,0  

.15,1
34833986,0

1002,13 2
3

cm
d

M
A

st

uapp

uapp 






 

Soit :Aapp= 3 HA10 = 2,35cm
2
 

 Le RPA99 exige que le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la 

longueur de la poutre soit 0,5% en toute section. 

 )  verifiee(Condition 25,5
100

35300,5

100

0,5bh
cm97,62,354,62 2 


 .

 

 Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux soit de 4% en zone courante. 

22 42
100

4
97,6 cm

hb
cm 


   verifiee)(Condition   

IV-3-2-5 Vérification à l’ELU :  

a) condition de non fragilité (article A.4.2, 1) : 

Amin= 228 19,1
400

1,2
333023,023,0 cm

f

f
db

e

t   

Amin =1,19 cm
2   

< min (Aua ; Aut) =2,35cm
2                                       

La condition est vérifiée 

b) Condition de l’effort tranchant (BAEL91 ArtA522) :      

).(25,3566,0

25,3)4,2513,0(min)4;13,0(min

566,0
330300

1002,56

28

3

vérifiéeConditionMPAMPa

MPAMPAf

MPa
db

V

uu

cu

u
u




















 

 

 

Tableau 
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b) Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis (BAEL91Art5.132) : 

 Influence des aciers : 

Au = uapp

s

A
T



max  

).(35,261,1
10348

1002,56 22

2

3

verifiéeConditioncmAcmA uappu 



  

 Influence sur le béton : 

 

 

c) Vérification de l’adhérence aux appuis (BAEL91, ArtA613):  
 

MPaf
ud

T
t

i

u

e
15,31,25,1.

9,0
τ 28eu

max

u 


   

i
u  : Somme des périmètres utile des armatures. 

 

 

ee MPa 



 ].[200,0

9423309,0

1002,56
τ

3

 

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

d) Ancrage des barres aux appuis (BAEL91Art6.127) : 

 La longueur de scellement droit est : 

  MPaf

f
L

tss

s

e
s

835,21,25,16,06,0

27,35
835,24

400

4

2

28

2


















 

 

Le BAEL limite Ls à 40  pour FeE 400. 

cmL

Làfixéestancragedlongueurladontnormalcrochetuncalculeraon

s

s

16404,04,0

4,0'


  

 

 

cmnui 42,90,114,33  

 

)(.59464,53

.594
5,1

25
3309,03004,064,53

)9,0(4,0 28max

verifiéeConditionKNKNT

KNKNT

f
dbT

u

u

b

c
u







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 Calcul des armatures transversales : 

Diamètre des armatures transversales : 

 

   2.2.5.7.2003..02,386

8

57,810;20;57,8min

10;
10

200
;

35

300
min

;
10

;
53

min

2 ArtversionAPRduexigencecmHAAt

HAenétrierunetcadreunprendon

mm

bh

t

t

l































 

 Espacement :  

cmSsoit

cm
h

ScouranteZone

cmSsoit

cmcmS

cm
h

SnodaleZone

t

t

t

t

t

15:

15
2

30

2
:

7:

5,725;0,112;
4

30
min

25,12,
4

min:


























 

 

e) Quantité d’armatures transversales minimales : 

vérifiéeconditioncmAcmA

cmbSA

s

t





2

min

2

2

9,002,3

9,02015003,0003,0min
 

IV-3-2-5à L’ELS : 

 

 

 

 

 

 

 

RA RB 
3,10m 

qs = 26,24kN /ml 

Schéma statique à L’E.L.S 
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 Calcul des Réactions d’appuis : 
 

 

- Moment isostatique : 

 

 
KN

Lq
M s 52,31

8

10,324,26

8

22

0 



 

- Moments corrigés : 

 En travée :   mKNMt .79,2652,3185,0   

 En appuis : mKNMa .46,952,313,0   

 

 Effort tranchant : 

V
max

= RA= RB = 40,67 KN 

KN
Lq

RR s
BA 67,40

2

10,324,26

2




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-Diagrammes des sollicitations- 

 

 

 

 

 

 

 

40,67 

26,79 

x 

x 

M(x)  (KN.m) 

T(x)  (KN) 

9,45 9,45 

40,67 

3,10m 

qs = 26,24kN /ml 
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IV-3-2-6  Vérification à L’E.L.S : 

a) Vérification de la flèche : 

Pour se dispenser du calcul de la flèche on vérifie : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

vérifiéessontconditionsLes

vérifiéecondition
fdb

A

f

db

A

fdb

A

vérifiéecondition
M

M

L

h

M

M

L

h

M

M

L

h

vérifiéecondition
L

h

L

h

L

h

e

t

e

t

e

t

t

t

t











































































2,4

.

0105,0
400

2,42,4

0047,0
3330

62,4

.

2,4

10

085,0
52,3110

79,26

10

112,0
310

35

10

16

1

0625,0
16

1

112,0
310

35

16

1

0

0

0
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b) Etat limite d’ouverture des fissurations : 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire 

c) Etat limite de compression du béton : 

On doit vérifier que : 

Mpa

f

bc

cbc

15

6,0 28








 

028,0297,0901,0237,0

237,0
3330

35,2100100

.05,9,35,2: 2
















k

db

A

mKNMcmAappuisAux

a

aa



  

Mpa
dA

M a
st 65,152

28901,035,2

1005,9

..

3








 ,      Mpak stbc 27,465,152028,0.    

MpaMpa bcbc 1527,4   vérifiéecondition  

 IV-4 Les planchers: 

IV-4-1 Plancher en corps creux : 
 

IV-4-1-1 Introduction : 
Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicite ; constitue en corps creux de 16 cm et d’une dalle de 

compression  5 [cm], reposant sur des poutrelles préfabriquées  sur chantier et disposées  suivants  le 

sens de la petite portée. 

IV-4-1-2  La  dalle de compression : 

1) Le ferraillage : 

a) Armatures  perpendiculaires aux poutrelles : 

A┴    ≥  
ef

200
  si L’ ≤ 50 [cm] 

A┴    ≥  
ef

L'4
  si   50 ≤ L’ ≤ 80 [cm] 

L’ : entre axes des poutrelles en [cm] 

Dans  notre  cas  L’ =65 [cm] 
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                         A┴    ≥  mlcm /5,0
520

654 2


 

Soit : A┴ = 5HA5 =0,98 [cm²/ml] 

Avec un espacement :    St =20 [cm] 

e) Armatures  parallèles  aux  poutrelles : 

A//  = 49,0
2

   0,98
   

2

    A



[cm²] 

Soit : A//  = 4HA5 = 0,63 [cm²/ml] 

Avec  un espacement : St = 25[cm] 

 4HA5 avec St=25cm 

 

 

 

 

 

                 5HA5 avec St =20cm 

Figure : IV-4-1-1Schéma statique  de trier soudé   

IV-4-1-3 Les poutrelles : 

Le calcul se fera pour l’étage  le plus  défavorable  puisque  les travées  sont  les même  pour tout 

l’ouvrage  

Ces poutrelles  sont sollicitées par  une charge uniformément  repartie ;le calcul se fera en deux étapes : 

1) Etapes 1 : Avant coulage de la dalle de compression 

Dans ce cas, la poutrelle est simplement appuyée sur ces deux extrémités, elle supporte  son poids  

propre, le poids du corps creux et la surcharge de  l’ouvrier. 

 

       4 [cm] 

 

                                              12[cm]  
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Figure : IV-4-1-2Section transversale de la poutrelle  

L’entre axes des poutrelles  a=65 [cm] 

a) Charges et surcharges : 

 Poids propre de la poutrelle 

       G1 = 0,12x 0,04 x 25 =0,12 [KN/ml] 

 Poids propre  du corps creux  

        G2 =0,65 x 0,95 =0,62 [KN/ml] 

Gtot= G1 +G2 = 0,12 +0,62 = 0,74 [KN/ml] 

 La surcharge de l’ouvrier  

        Q = 1[KN/ml] 

b) Le ferraillage à l’ELU : 

 Combinaison de charge : 

qu= 1,35 G +1,5Q  = 1,35 x 0,74 +1,5 x 1 = 2,5[KN/ml] 

 qu = 2,5 KN/m 

 d 4 cm 

 L= 4,90 m 12cm 

  

Figure IV-4-1-3 Schéma statique de la poutrelle  

d : hauteur utile  

 Calcul du moment  en travée : 

Mu = mKNqu .50,7
8

   4,90²
5,2

8

   l²
  

μ= 11
2,14²20120

  0 7,50x1

²

Mu   6





 bcfdb

 

μ=11 > μ1 =0,392   Section Doublement Armée 
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 L’effort tranchant  

Tu = KNqu 13,6
2

  4,90
50,2

2

   l
  

Remarque : 

la hauteur  de la poutrelle (h=4cm) étant  insuffisante  pour  disposer  02 nappe  d’armatures, il faudra  

alors lui  prévoir  des  étais  qui  serviront  comme appuis  intermédiaires. 

2) Etape 2 : Apres coulage du béton de la dalle de compression  

Dans ce cas, la poutrelle sera calculée  comme  une poutre en Té  reposant  sur  plusieurs  appuis elle  

supporte en plus  de son  poids propre  ,celui  du  corps  creux et  de  et de la dalle de compression,ainsi 

que les surcharges d’exploitations  

a) Pour  plancher d’étage  courant :(poutrelle continue à 2 travées) 

 Poids propre du  plancher   

G=5,64KN/m² 

Q=1,5KN/m² 

 Combinaison  de  charge 

 A  l’ELU 

qu= 1,35G + 1,5Q  = [1,35(5.46)+1,5(1,5)]x0,65 =6,25 

qu=6,25KN/ml 

 qu 6,25 KN/ml 

 

 3,15m 3,15m 

 

                 Figure : IV-4-1-4 schéma statique  de la poutrelle 
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 A  l’ELS 

qs = [5,46+1,5] x 0,65=4,52                    qs=4,52KN/ml 

 Dimensionnement  de la poutrelle 

h= (16+5) cm, hauteur de la section  

h0=5cm, épaisseur de la dalle de compression   

b0= 12cm, largeur  de la nervure   

b1 : largeur de l’hourdis à prendre  en compte  de chaque coté  de la nervure   

b1= min {
l0

2
 ;

l

10
 ; 8h0}  avec  

L0: distance  entre  axes  des poutrelles   

L0 = 65-12 = 53cm 

L : longueurde la plus  grande  travée  (L = 4,90m) 

D’ où  b1= 
l0

2 
=

53

2
= 26,5cm  

b1≥
1

10
=

490

10
=49cm 

b1=8ho=8x5=40cm 

b1≤ min {26,5, 49, 40cm} 

b1=26,5cm  

b=2b1+b0=2x26,5+12 

b=65cm 

 Choix  de la méthode  de calcul  

La détermination  des  effortsinternes  est  menée  à  l’aide  des  méthodes  usuelles  

Tel que : 

La méthode forfaitaire 

La méthode de  Caquot   

La méthode des (03) moments. 

 

 

h 

b 

h0 

b1 
b0 

b1 

(FigIV-4-1-5): construction de la section Té 



Chapitre IV :                                                                         Calcul des éléments   
 

88 

 

Vérification de la méthode  forfaitaire :(Art B .6.2.210 BAEL91 modifier99) 

a- Q ≤ min (2G,5 (KN)m) 

2G=2x5,46=10,92[KN/m²] 

Q=1,5KN/m² 

Q<5KN/m² condition  vérifiée  

b- Dons notre plancher est à  surcharges  d’exploitation  modérée   

Fissuration  nom  préjudiciable  à tenue  du  BA et de ses revêtements     condition  vérifiée 

        c-  Le  rapporte  des  travées 

0,8<= 
li

li+1
<=1,25 

l1

l2
= 

3,15

3,15
=1 condition  vérifiée  

d- les moments d’inerties des  sections transversales  sont les mêmes  dans  les différentes travées  

  

                  Condition vérifiée  

Conclusion : les conditions de la méthode forfaitaire  vérifiée 

 Cette  méthode est  applicable  

- Exposition de la méthode : 

Elle 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 M0dans la travée dite de 

compression, c'est-à-dire dans la travée isostatique indépendante de même portée et soumise aux 

mêmes charges que la travée considérée. 

- Application de la méthode : 

Soit α : Le rapport des charges d’exploitation à la somme des charges permanente et d’exploitation 

valeurs non pondérées :
b

b

QG

Q


  

0M  : La valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de compression ; dans une  travée de 

portéel (entre nus des appuis) supportant une charge uniformément répartie (q), ce moment 

vaut : 
8

ql
M

2

0   
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Mw et Me : les valeurs absolues des moments des moments sur appuis de gauche (w) et de     droite(e) 

dans la travée considérée. 

Mt : le moment maximal en travée dans la travée considérée. 

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

1.   
2

MM
M3,01;M05,1maxM ew

00t


  

 

2. 
0t M

2

3,01
M


 dans une travée intermédiaire. 

                
0t M

2

3,02,1
M


 Dans une travée de rive. 

Mt : Moment  max en travée, pris en compte dans le calcul de la travée considérée 

MW : Moment en valeur absolue sur l’appui de gauche de la travée considérée  

Me : Moment en valeur absolue sur l’appui de droite  de la travée considérée   

M0 : Moment  max dans la travée indépendante (de comparaison), de même portée que  la travée 

considérée  et soumise aux même  charges  

3. La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire au moins égale à : 

0M6,0  : Pour une poutre à deux travées 

0M5,0  : Pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées. 

0M4,0 : Pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre à plus de trois travées. 

Efforts tranchants : 

l

MM

2

lq
T ew

w


  

l

MM

2

lq
T ew

e


  

Mw ; Me : en valeur absolue 
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- Application de la méthode :  

22,0
5,146,5

5,1



 Donc : (0 <α =0,22 <

3

2
=0,67) 

 qu 6,25 KN/ml 

 

 3,15m 3,15m 

 

 0,6 max (M01,M02) 

            0,3M01                      0,3M02 

 2 3        4 

 

Figure IV-4-1-6 : coefficients forfaitaires  sur appuis 

- Calcul des moments isostatiques : 

Pour la travée 2-3 :       
 

kN.m7,75
8

3,156,25

8

lq
M

22

u

10 


  

Pour la travée 3-4 :       
 

kN.m7,75
8

3,156,25

8

lq
M

22

u

20 


  

- Calcul des moments aux appuis : 

  kN.m2,337,750,3M0,2M 011   

  m.kN65,475,70,6),Mmax(0,6M 02012  M  

  m.kN332,75,730,M0,2M 023   

- Calcul des moments en travées : 

     Travée 2-3 : 

63,0
2

3,02,1


 
53,0

2

3,01


 
1+0,3α =1,06 

)05,106,13,01()3,01(≥
2

01 


  etM
MM

M ew
t  

mKNMM tt .73,4)75,706,1(≥
2

)65,433,2(



  

4,91KN.m2/)3,02,1(M≥M
10t    

 

Soit :Mt = 4,91KN.m 
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  Travée 3-4 

 

mKNMM tt .73,4)75,706,1(≥
2

)65,433,2(



  

4,91KN.m2/)3,02,1(M≥M
10t    

Soit : Mt = 4,91KN.m 

 

Calcul des efforts tranchants : 

 Travée 2-3 : 

kN10,58
3,15

(-4,65)-(-2,33)

2

3,1525,6
T

l

M-M

2

lq
T

1

i

ewu
1








 

kN11,9
15,3

65,4332,

2

153,25,6
T

l

MM

2

lq
 T

2

i

ewu
2












 

Pour la travée 3-4 :  

kN61,9
153,

)332,()65,4(

2

15,325,6
T2 





  

kN08,01
513,

)332,()65,4(

2

153,25,6
T3 





  

 

 

 
 

 

Figure IV-4-1-7 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants [KN.m]  
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b) Pour  plancher d’étage  courant : (poutrelle continue à 2 travées) 

 Poids propre du  plancher   

            G=5,64KN/m² 

             Q=1,5KN/m² 

 Combinaison  de  charge 

 A  l’ELU 

qu = 1,35G + 1,5Q  = [1,35(5.46) +1,5(1,5)] x 0,65 =6,25 

qu = 6,25KN/ml 

 qu 6,25 KN/ml 

 

 3,15m 4,90m 

 

              Figure IV-4-1-8 : schéma statique  de la poutrelle 

 A  l’ELS 

qs = [5,46+1,5] x 0,65=4,52                   qs =4,52KN/ml 

 Choix  de la méthode  de calcul  

La détermination  des  efforts  internes  est  menée  à  l’aide  des  méthodes  usuelles  

Tel que :  

 La méthode forfaitaire 

 La méthode de  Caquot   

 La méthode des (03) moments 

Vérification de la méthode  forfaitaire :(Art B .6.2.210 BAEL91 modifier 99) 

a- Q ≤ min (2G,5 (KN)m) 

2G=2x5,46=10,92[KN/m²] 

Q=1,5KN/m² 

Q<5KN/m² condition  vérifiée  
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b- Dons notre plancher est à  surcharges  d’exploitation  modérée   

Fissuration  nom  préjudiciable  à tenue  du  BA et de ses revêtements     condition  vérifiée 

c- Le  rapporte  des  travées 

0,8<= 
li

li+1
<=1,25 

l1

l2
= 

3,15

4,90
=0,64 condition non vérifiée  

l2

l1
= 

4,90

3,15
=1,55  condition non vérifiée  

d- les moments d’inerties des  sections transversales  sont les mêmes  dans  les différentes travées  

  

                  Condition vérifiée  

Conclusion : 

L’une des conditions de la méthode forfaitaire  n’est  pas  vérifiée 

 Cette méthode  n’est  pas  applicable 

 on  applique  dans  ce  cas  la  méthode  des  (03)  moments 

 

 Moments  aux appuis   

Mi-1 li +2 M1 (li+li+1) +Mi+1 li+1=-(
qi  li

4
+

qi +1 li+1

4
) 

 Moments en  travée  

M(x)=μ(x)+Mi (1-
x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 moment à  l’abscisse  x de  la  travée  (i+1) 

μ(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
 

  Avec  Mi-1,Mi ,Mi+1  sont  respectivement  les  moment  en  valeur  algébrique sur  les  appuis  

« i-1 », « i » et « i+1 » 

M(x)  prend la  valeur maximale  quand T(x)=0 c’est-à-dire   

X=
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

qli +1
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 Effort  tranchant : 

T(x)=
dM (x)

dx
  =q  

li+1

2
  - qx+

Mi +1−Mi

li+1
 

Pour  

X= i =Ti=q
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

li+1
 

Li: portée   de  la travée   à  gauche  de  l’appui   « i » 

Li+1 : portée  de  la  travée  à  droit  de  l’appui   « i » 

qi+1 : charge répartie à droite de  l’appui  « i »  

qi+1 : charge  répartie à  gauche  de  l’appui  « i »  

M(x)= q
l

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li
  ) + Mi+1

x

li
 

La position  du  moment  max   
dM (x)

dx
  =0 x=

l

2
  +

Mi +1−Mi

qli
 

a) Calcul à l’ELU 

 Moments aux appuis : 

qu =6,25KN/ 

 Mi-1li + Mi (li + li+1) + Mi+1 li+1 = -(
4

  lq l q 1i 1i

3

ii 
 ) 

 Appuis i=0 

2M0 (3,15) +3,15M1=-(
4

   3,153

) 6,25 

 6,30 M0+3,15M1=-48,84 

 

 Appuis i=2 

3 ,15M0+2M1 (3,15+4,90) + 4,90M2 =-(
4

   3,153

+
4

  4,903

) 6,25 

3,15M0+16 ,1M1+4,90M2 =-232,66 

 

 Appuis i=2 

4,90M1+2M2 (4,90) =-(
4

  4,903

) 6,25 

4,90M1 +9,80M1=-183,83 

 

La résolution de  système  nous donne les  résultats suivants : 

 

M0 = -2,96 KN.m 

M1 = -9,58KN.m 

M2 = -13,96 KN.m 
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 Moments en travée : 

Le moment en travée  à distance X de l’appui « i » est donné par la relation  suivant  

  M(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 

 

X : La position du point dont le moment en travée est maximal, il  est donné par la relation suivante 

 
 dM (x)

dx
  =0                   x=  

l

2
  +

 Mi +1−Mi

q li
 

Travée  Longueur (m) X (m) M (KN.m) Ti (KN) Ti+1 (KN) 

0-1 3,15 1,24 1,84 7,74 -11,95 

1-2 4,90 2,31 7,05 14,42 -16,21 

 

 

Remarque : 

L’inconvénient de la méthode des (03) moments est qu’elle surestime les moments aux appuis et 

diminue ceux en travée ; puisque le béton est un matériau hétérogène, on réduit les moments sur appuis 

de (1/3) des valeurs trouvée et on augment ceux des travées de (1/3) des valeurs trouvée   

 

 Les moments corrigés : 

 Moment en travée  

M(0-1) = 1,84+ 0,33(1,84) =2,45 KN.m 

M(1-2) = 7,05 +0,33(7,05) =9,38 KN.m 

 Moment aux appuis 

M0 = -2,96 -0,33(-2,96) =-1,98 KN.m 

M1 = -9,58 -0,33(-9,58) =-6,42KN.m 

M2 = -13,97 -0,33(-13,97) =-9,36 KN.m 
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Figure IV-4-1-9: Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants [KN.m]  

c) Pour  plancher d’étage  courant : (poutrelle continue à 3 travées) 

 Poids propre du  plancher   

            G=5,64KN/m² 

             Q=1,5KN/m² 

 Combinaison  de  charge 

 A  l’ELU 

qu = 1,35G + 1,5Q  = [1,35(5.46) +1,5(1,5)] x 0,65 =6,25 

qu = 6,25KN/m 

 qu 6,25 KN/ml 

 

          2,60                3,15m     4,90m 

 

  Figure IV-4-1-10: schéma statique  de la poutrelle 
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 A  l’ELS 

qs = [5,46+1,5] x 0,65=4,52                   qs =4,52KN/ml 

 Choix  de la méthode  de calcul  

La détermination  des  efforts  internes  est  menée  à  l’aide  des  méthodes  usuelles  

Tel que :  

 La méthode forfaitaire 

 La méthode de  Caquot   

   La méthode des (03) moments 

 Vérification de la méthode  forfaitaire :(Art B .6.2.210 BAEL91 modifier 99) 

a- Q ≤ min (2G,5 (KN)m) 

2G=2x5,46=10,92[KN/m²] 

Q=1,5KN/m² 

Q<5KN/m² condition  vérifiée  

b- Dons notre plancher est à  surcharges  d’exploitation  modérée   

Fissuration  nom  préjudiciable  à tenue  du  BA et de ses revêtements     condition  vérifiée 

c- Le  rapporte  des  travées 

0,8<= 
li

li+1
<=1,25 

l1

l2
= 

2,60

3,15
=0,82 condition  vérifiée  

l2

l3
= 

3,15

4,90
=0,64 condition non vérifiée  

l2

l1
= 

3,15

2,60
=1,21 condition  vérifiée  

l3

l2
= 

4,90

3,15
=1,55  condition non vérifiée  

d- les moments d’inerties des  sections transversales  sont les mêmes  dans  les différentes travées  

  

                            Condition vérifiée  
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Conclusion : 

L’une des conditions de la méthode forfaitaire  n’est  pas  vérifiée 

 Cette méthode  n’est  pas  applicable 

 on  applique  dans  ce  cas  la  méthode  des  (03)  moments 

 Moments  aux appuis   

Mi-1 li +2 M1 (li+li+1) +Mi+1 li+1=-(
qi  li

4
+

qi +1 li+1

4
) 

 Moments en  travée  

M(x)=μ(x)+Mi (1-
x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 moment à  l’abscisse  x de  la  travée  (i+1) 

μ(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
 

Avec  Mi-1,Mi ,Mi+1  sont  respectivement  les  moment  en  valeur  algébrique sur  les  appuis  

« i-1 », « i » et « i+1 » 

M(x)  prend la  valeur maximale  quand T(x)=0 c’est-à-dire   

X=
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

qli +1
 

 Effort  tranchant : 

T(x)=
dM (x)

dx
  =q  

li+1

2
  - qx+

Mi +1−Mi

li+1
 

Pour  

X= i =Ti=q
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

li+1
 

Li: portée   de  la travée   à  gauche  de  l’appui   « i » 

Li+1 : portée  de  la  travée  à  droit  de  l’appui   « i » 

qi+1 : charge répartie à droite de  l’appui  « i »  

qi+1 : charge  répartie à  gauche  de  l’appui  « i »  

M(x)= q
l

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li
  ) + Mi+1

x

li
 

La position  du  moment  max   
dM (x)

dx
  =0 x=

l

2
  +

Mi +1−Mi

qli
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b) Calcul à l’ELU 

 Moments aux appuis : 

qu =6,25KN/ 

     Mi-1li + Mi (li + li+1) + Mi+1 li+1 = -(
4

  lq l q 1i 1i

3

ii 
 ) 

 Appuis i=0 

2M0 (2,6) +2,6M1=-(
4

   2,63

) 6,25 

    5,2 M0+2,6M1=-27,46 

 

 Appuis i=1 

2,6M0+2M1 (2,6+3,15) + 3,15M2 =-(
4

   2,63

+
4

  3,153

) 6,25 

2,6M0+11,5M1+3,15M2 =-76,29 

 

 Appuis i=2 

3,15M1+2M2 (3,15 + 4,90) + 4,90M3 =-(
4

   3,153

+
4

  4,903

) 6,25 

3,15M1 +16,1M1+4,90M3=-232,66 

 

 Appuis i=3 

4,90M2+2M3(4,90+3,40) =-(
4

   4,903

) 6,25 

4,90M2 +16,6M3=-183,83 

 

La résolution de  système  nous donne les  résultats suivants : 

 

M0 = -3,71KN.m 

M1 = -3,14KN.m     

M2 = -9,65 KN.m 

M3 = -13,93KN.m 

 Moments en travée : 

Le moment en travée  à distance X de l’appui « i » est donné par la relation  suivant  

  M(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 

 

X : La position du point dont le moment en travée est maximal, il  est donné par la relation suivante 

 
 dM (x)

dx
  =0                   x=  

l

2
  +

 Mi +1−Mi

q li
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Travée  Longueur (m) X (m) M (KN.m) Ti (KN) Ti+1 (KN)       

0-1 2,60 1,34 1,86 8,34 -7,91      

1-2 3,15 1,24 1,70 7,78 -11,91      

2-3 4,90 2,31 7,03 14,44 -16,19      

 

 Les moments corrigés : 

 Moment en travée  

  M (0-1) = 1,86+ 0,33(1,86) =2,47 KN.m 

  M (1-2) = 1,70 +0,33(1,70) =2,26 KN.m 

  M (2-3) = 7,03+0,33(7,03) =9,35KN.m 

 Moment aux appuis 

    M0 = -3,71 -0,33(-3,71) =-2,49KN.m 

    M1 = -3,14 -0,33(-3,14) =-2,10KN.m 

    M2 = -9,65 -0,33(-9,65) =-6,47 KN.m  

     M3 = -13,93 -0,33(-13,93) =-9,33 KN.m 

 

 

Figure IV-4-1-11 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants [KN.m]  
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d) Pour  plancher d’étage  courant : (poutrelle continue à 9 travées) 

 Poids propre du  plancher   

            G=5,64KN/m² 

             Q=1,5KN/m² 

 Combinaison  de  charge 

 A  l’ELU 

qu = 1,35G + 1,5Q  = [1,35(5.46) +1,5(1,5)] x 0,65 =6,25 

qu = 6,25KN/ml 

  Schéma statique de la poutrelle : 

 

(1)          (2)             (3)            (4)         (5)            (6)          (7)            (8)            (9) 

       L = 0    2,60m    3,15m    3,15m      1,75m   3,40m      1,75m    3,15m       3,15m     2,60m    L = 0 

Figure IV-4-1-12 : Schéma statique de la poutrelle : 

 A  l’ELS 

qs = [5,46+1,5] x 0,65=4,52                   qs =4,52KN/ml 

 Choix  de la méthode  de calcul  

La détermination  des  efforts  internes  est  menée  à  l’aide  des  méthodes  usuelles  

Talque :  

 La méthode forfaitaire 

 La méthode de  Caquot   

   La méthode des (03) moments 

Vérification de la méthode  forfaitaire :(Art B .6.2.210 BAEL91 modifier 99) 

a- Q ≤ min (2G,5 (KN)m) 

2G=2x5,46=10,92[KN/m²] 

Q=1,5KN/m² 

Q<5KN/m² condition  vérifiée  
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b- Dons notre plancher est à  surcharges  d’exploitation  modérée   

Fissuration  nom  préjudiciable  à tenue  du  BA et de ses revêtements     condition  vérifiée 

c- Le  rapporte  des  travées 

0,8<= 
li

li+1
<=1,25 

l1

l2
=

2,60

3,15
=0,82    condition  vérifiée  

l2

l3
 =

3,15

3,15
=1    condition  vérifiée   

l3

l4
=

3,15

1,75
=1,8  condition non  vérifiée   

l4

l5
=

1,75

3,40
=0,51   condition non  vérifiée   

l5

l6
=

3,40

1,75
=1,94 condition non  vérifiée   

l6

l7
=

1,75

3,15
=0,55      condition  vérifié 

l7

l8
=

3,15

3,15
=1 condition vérifiée   

l8

l9
=

3,15

2,60
=1,21      condition  vérifié 

d- les moments d’inerties des  sections transversales  sont les mêmes  dans  les différentes travées  

  

                  Condition vérifiée  

Conclusion : 

L’une des conditions de la méthode forfaitaire  n’est  pas  vérifiée 

 Cette méthode  n’est  pas  applicable 

                      On  applique  dans  ce  cas  la  méthode  des 03 moments 

 Moments  aux appuis   

Mi-1 li +2 M1 (li+li+1) +Mi+1 li+1=-(
qi  li

4
+

qi +1 li+1

4
) 

 Moments en  travée  

  M(x)=μ(x)+Mi (1-
x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 moment à  l’abscisse  x de  la  travée  (i+1) 

μ(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
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  Avec  Mi-1,Mi ,Mi+1  sont  respectivement  les  moment  en  valeur  algébrique sur  les  appuis  

  « i-1 », « i » et « i+1 » 

M(x)  prend la  valeur maximale  quand T(x)=0 c’est-à-dire   

X=
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

qli +1
 

 Effort  tranchant : 

T(x)=
dM (x)

dx
  =q  

li+1

2
  - qx+

Mi +1−Mi

li+1
 

Pour  

X= i =Ti=q
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

li+1
 

Li: portée   de  la travée   à  gauche  de  l’appui   « i » 

Li+1 : portée  de  la  travée  à  droit  de  l’appui   « i » 

qi+1 : charge répartie à droite de  l’appui  « i »  

qi+1 : charge  répartie à  gauche  de  l’appui  « i »  

M(x)= q
l

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li
  ) + Mi+1

x

li
 

La position  du  moment  max   
dM (x)

dx
  =0 x=

l

2
  +

Mi +1−Mi

qli
 

c) Calcul à l’ELU 

 Moments aux appuis : 

qu =6,25KN/ 

     Mi-1li + Mi (li + li+1) + Mi+1 li+1 = -(
4

  lq l q 1i 1i

3

ii 
 ) 

 Appuis i=0 

2M0 (2,6) +2,6M1=-(
4

   2,63

) 6,25 

    5,2 M0+2,6M1=-27,46 

 

 Appuis i=1 

2,6M0+2M1 (2,6+3,15) + 3,15M2 =-(
4

   2,63

+
4

  3,153

) 6,25 

2,6M0+11,5M1+3,15M2 =-76,29 

 

 Appuis i=2 

3,15M1+2M2 (3,15 + 3,15) + 3,15M3 =-(
4

   3,153

+
4

  3,153

) 6,25 
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3,15M1 +12,6M2+3,15M3=-97,67 

 

 Appuis i=3 

3,15M2+2M3(3,15+1,75) + 1,75M4=-(
4

   3,153

+
4

  1,753

) 6,25 

3,15M2 +9,80M3+1,75M4=-57,21 

 

 Appuis i=4 

1,75M3+2M4(1,75 + 3,40) + 3,40M5=-(
4

   1,753

+
4

  3,403

) 6,25 

1,75M3 +10,30M4 +3,40M5=-69,78 

 

 Appuis i=5 

3,40M4+2M5(3,40 + 1,75) + 3,15M6=-(
4

   3,403

+
4

  1,753

) 6,25 

3,40M4 +10,3M5+1,75M6 =-69,78 

 

 Appuis i=6 

1,75M5+2M6(1,75+3,15) + 3,15M7=-(
4

   1,753

+
4

  3,153

) 6,25 

3,15M5 +11,5M6+2,60M7=-57,21 

 

 Appuis i=7 

3,15M6+2M7 (3,15 + 3,15) + 3,15M8=-(
4

   3,153

+
4

  3,153

) 6,25 

3,15M6 +12,6M7+3,15M8=-97,67 

 

 Appuis i=8 

2,60M7+2M8(2,60) =-(
4

  2,603

) 6,25 

2,60M7+5,2M8=-27,46 

 

La résolution de ce système  nous  donne  les résultats  suivant : 

M0 = -3,13 KN.m 

 M1 = -4,30 KN.m 

 M2 = -5,89 KN.m 

 M3 = -3,12 KN.m 

 M4 = -4,69KN.m 

 M5 = -4,69 KN.m 

 M6 = -3,12 KN.m 
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 M7= -5,89 KN.m 

M8= -4,30 KN.m 

M9 = -3,13 KN.m 

 Moments en travée : 

Le moment en travée  à distance X de l’appui « i » est donné par la relation  suivant  

  M(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 

 

X : La position du point dont le moment en travée est maximal, il  est donné par la relation suivante 

 
 dM (x)

dx
  =0                   x=  

l

2
  +

 Mi +1−Mi

q li
 

travée Longueur[m] X [m] Mmax [KN.m] Ti  [KN] Ti+1 [KN] 

0-1 2,60 1,23 1,58 7,68 -8,58 

1-2 3,15 1,49 2,67 9,34 -10,35 

2-3 3,15 1,71 3,31 10,72 -8,96 

3-4 1,75 0,73 -1,45 4,57 -6,37 

4-5 3,40 1,70 4,34 10,63 -10,63 

5-6 1,75 1,01 -1,45 6,37 -4,57 

6-7 3,15 1,43 3,31 8,96 -10,72 

7-8 3,15 1,65 2,67 10,35 -9,34 

8-9 2,60 1,37 1,58 8,58 -7,68 

 

 Les moments corrigés : 

 Moment en travée  

  M (0-1) = 1,58+ 0,33(1,58) =2,10 KN.m 

  M (1-2) = 2,67+0,33(2,67) =3,55 KN.m 

  M (2-3)= 3,31+0,33(3,31) =4 ,40KN.m 

  M (3-4) = -1,45+ 0,33(-1,45) =-1,93 KN.m 

  M (4-5) = 4,34 +0,33(4,34) =5,77KN.m 

  M (5-6)= -1,45+0,33(-1,45) =-1,93KN.m 

  M (6-7) = 3,31+ 0,33(3,31) =4,40KN.m 

  M (7-8) = 2,67 +0,33(2,67) =3,55 KN.m 

  M (8-9)= 1,58+0,33(1,58) =2,10KN.m 
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 Moment aux appuis 

    M0 = -3,13 -0,33(-3,13) =-2,10KN.m 

    M1 = -4,30 -0,33(-4,30) =-2,88KN.m 

    M2 = -5,89 -0,33(-5,89) =-3,94 KN.m  

     M3 = -3,12 -0,33(-3,12) =-2,10 KN.m 

    M4 = -4,69 -0,33(-4,69) =-3,14KN.m 

    M5 = -4,69 -0,33(-4,69) =-3,14KN.m 

    M6 = -3,12 -0,33(-3,12) =-2,10KN.m 

    M7 = -5,89 -0,33(-5,89) =-3,94KN.m 

    M8 = -4,30 -0,33(-4,30) =-2,88KN.m 

    M9 = -3,13 -0,33(-3,13) =-2,10 KN.m 

 

 

Figure IV-4-1-13 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants [KN.m] 

 

e) Pour  plancher d’étage  courant : (poutrelle continue à 7 travées) 

 Poids propre du  plancher   

            G=5,64KN/m² 

             Q=1,5KN/m² 
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 Combinaison  de  charge 

 A  l’ELU 

qu = 1,35G + 1,5Q  = [1,35(5.46) +1,5(1,5)] x 0,65 =6,25 

qu = 6,25KN/ml 

 

                       (1)          (2)                 (3)                          (4)                    (5)                (6)             (7)             

       L = 0    2,60m    3,15m         4,90m           3,40m             4,90m               3,15m      2,60m   L = 0 

Figure IV-4-1-14 : Schéma statique de la poutrelle : 

 A  l’ELS 

qs = [5,46+1,5] x 0,65=4,52                   qs =4,52KN/ml 

 Choix  de la méthode  de calcul  

La détermination  des  efforts  internes  est  menée  à  l’aide  des  méthodes  usuelles  

      Tel que :  

La méthode forfaitaire 

 La méthode de  Caquot   

La méthode des (03) moments 

 Vérification de la méthode  forfaitaire :(Art B .6.2.210 BAEL91 modifier 99) 

a- Q ≤ min (2G,5 (KN)m) 

2G=2x5,46=10,92[KN/m²] 

Q=1,5KN/m² 

Q<5KN/m² condition  vérifiée  

b- Dons notre plancher est à  surcharges  d’exploitation  modérée   

Fissuration  nom  préjudiciable  à tenue  du  BA et de ses revêtements     condition  vérifiée 

c-  Le  rapporte  des  travées  

0,8<= 
li

li+1
<=1,25 

l1

l2
=

2,60

3,15
=0,82 condition  vérifiée  
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l2

l3
 =

3,15

4,90
=0,64    non  vérifiée   

l3

l4
=

4,90

3,40
=1,44    non  vérifiée   

l4

l5
=

3,40

4,90
=0,69   non  vérifiée   

l5

l6
=

4,90

3,15
=1,55 non  vérifiée   

l6

l7
=

3,15

2,60
=1,21   condition  vérifiée   

d-  les  moments  d’inerties  des  section  transversales  sont  les mêmes  dans  les  différentes  travées 

 Condition  vérifiée 

Conclusion : 

L’unedes conditions de la méthode forfaitaire  n’est  pas  vérifiée 

 Cette méthode  n’est  pas  applicable 

 on  applique  dans  ce  cas  la  méthode  des  (03)  moments 

 Moments  aux appuis 

Mi-1 li +2M1 (li+li+1) +Mi+1li+1=-(
qi  li

4
+

qi +1 li+1

4
) 

 Moments en  travée  

M(x)=μ(x)+Mi (1-
x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 moment à  l’abscisse  x de  la  travée  (i+1) 

μ(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
 

Avec  Mi-1,Mi ,Mi+1  sont  respectivement  les  moment  en  valeur  algébrique sur  les  appuis  

« i-1 », « i » et « i+1 » 

M(x)  prend la  valeur maximale  quand T(x)=0 c’est-à-dire   

X=
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

qli +1
 

 Effort  tranchant : 

T(x)=
dM (x)

dx
=q  

li+1

2
  -qx+

Mi +1−Mi

li+1
 

Pour  

X=i=Ti=q
li+1

2
  +

Mi +1−Mi

li+1
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Li: portée   de  la travée   à  gauche  de  l’appui   « i » 

Li+1 : portée  de  la  travée  à  droit  de  l’appui   « i » 

qi+1 : charge répartie à droite de  l’appui  « i »  

qi+1 : charge  répartie à  gauche  de  l’appui  « i »  

M(x)= q
l

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li
)+Mi+1

x

li
 

La position  du  moment  max   
dM (x)

dx
  =0 x=

l

2
  +

Mi +1−Mi

qli
 

d) Calcul à l’ELU 

 Moments aux appuis : 

qu=6,25KN/ 

Mi-1li + Mi(li + li+1)+Mi+1 li+1 =-(
4

  lq l q 1i 1i

3

ii 
) 

 Appuis i=0 

2M0 (2,6) +2,6M1=-(
4

   2,63

) 6,25 

    5,2 M0+2,6M1=-27,46 

 

 Appuis i=1 

2,6M0+2M1 (2,6+3,15) + 3,15M2 =-(
4

   2,63

+
4

  3,153

) 6,25 

2,6M0+11,5M1+3,15M2 =-76,29 

 

 Appuis i=2 

3,15M1+2M2 (3,15 + 4,90) + 4,90M3=-(
4

   3,153

+
4

  4,903

) 6,25 

3,15M1+16,1M2+4,90M3=-232,66 

 

 Appuis i=3 

4,90M2+2M3(4,90+3,40) + 3,40M4=-(
4

   4,903

+
4

  3,403

) 6,25 

4,90M2+16,6M3+3,40M4=-245,24 

 

 Appuis i=4 

3,40M3+2M4(3,40 + 4,90) + 4,90M5=-(
4

   3,153

+
4

  4,903

) 6,25 

3,40M3 +16,6 +4,90M5=-245,24 

 

 Appuis i=5 

4,90M4+2M5(4,90 + 3,15) + 3,15M6=-(
4

   4,903

+
4

  3,153

) 6,25 
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4,90M4+16,1M5+3,15M6 =-232,66 

 

 Appuis i=6 

3,15M5+2M6(3,15 + 2,60) + 2,60M7=-(
4

   3,153

+
4

  2,603

) 6,25 

3,15M5 +11,5M6+2,60M7=-76,29 

 

 Appuis i=7 

2,60M6+2M2(2,60) =-(
4

  2,603

) 6,25 

2,60M6 +5,2M7=-27,46 

 

La résolution de ce système  nous  donne  les résultats  suivant : 

M0 = -3,93 KN.m 

 M1 = -2,70 KN.m 

M2 = -11,05 KN.m 

 M3 = -9,55 KN.m 

M4 = -9,55 KN.m 

M5 = -11,05 KN.m 

M6 = -2,70 KN.m 

 M7 = -3,93 KN.m 

 Moments en travée : 

Le moment en travée  à distance X de l’appui « i » est donné par la relation  suivant  

M(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 

 

X : La position du point dont le moment en travée est maximal, il  est donné par la relation suivante 

 
 dM (x)

dx
  =0                   x=

l

2
+

 Mi +1−Mi

q li
 

travée Longueur[m] X [m] Mmax [KN.m] Ti  [KN] Ti+1 [KN] 

0-1 2,60 1,38 1,98 8,60 -7,65 

1-2 3,15 1,15 1,44 7,19 -12,49 

2-3 4,90 2,50 8,46 15,62 -15 

3-4 3,40 1,70 -0,51 10,63 -10,63 

4-5 4,90 2,40 8,46 15 -15,62 

5-6 3,15 2 1,44 12,49 7,19 

6-7 2,60 1,22 1,98 7,65 -8,60 

 



Chapitre IV :                                                                         Calcul des éléments   
 

111 

 

Exemple de calcul  

 Moment fléchissant : 

Travée (0-1)  L01 =2,60 m 

x=  
l

2
  +

 Mi +1−Mi

q li
  =  

2,60

2
  +

 −2,70 −(−3,93)

6,25x 2,60
=1,37 

x=1,37 m
 

M(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 

 

M(1,37)=6,25
2,60

2
 x 1,37-6,25

1,37²

2
  + (-3,93) (1-

1,37

2,60
) + (-2,70)

1,37

2,60
  = 1,98 

M(1,37) = 1,98 KN.m 

 

 Effort tranchant : 
 

T(x)=
dM (x)

dx
  =q  

li+1

2
  - qx+

Mi +1−Mi

li+1
 

T(x)=
dM (x)

dx
 =6,25  

2,60

2
  - 6,25(1,37) +

(−3,93)−(−2,70)

2,60
  =8,60 KN 

T(x)=
dM (x)

dx
 =-6,25  

2,60

2
- 6,25(1,37) +

(−3,93)−(−2,70)

2,60
  =-7,65 KN 

 Les moments corrigés : 

 Moment en travée  

  M (0-1) = 1,98+ 0,33(1,98) =2,63 KN.m 

  M (1-2) = 1,44+0,33(1,44) =1,92 KN.m 

  M (2-3)= 8,46+0,33(8,46) =11,25KN.m 

  M (3-4) = -0,51+ 0,33(-0,51) =-0,68 KN.m 

  M (4-5) = 8,46 +0,33(8,46) =11,25KN.m 

  M (5-6)= 1,44+0,33(1,44) =1,92KN.m 

  M (6-7) = 1 ,98+ 0,33(1,98) =2,63KN.m 

 Moment aux appuis 

    M0 = -3,93 -0,33(-3,93) =-2,63KN.m 

    M1 = -2,70 -0,33(-2,70) =-1,81KN.m 

    M2 = -11,05 -0,33(-11,05) =-7,40 KN.m  
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     M3 = -9,55 -0,33(-9,55) =-6,40 KN.m 

    M4 = -9,55 -0,33(-9,55) =-6,40KN.m 

    M5 = -11,05-0,33(-11,05) =-7,40KN.m 

    M6 = -2,70 -0,33(-2,70) =-1,81KN.m 

    M7 = -3,93 -0,33(-3,939) =-2,63KN.m 

 

 

Figure IV-4-1-15 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants [KN.m] 

 

 Calcul des armatures : à l’ELU : 

 

1- Armatures  longitudinales : 

Armatures  entravées  

M
t
 max=13,05KN.m 

Le moment  équilibré  par la dalle  de compression 

M0=b x h0 x fbc(d- 
h0

2
)  avec  fbc=14,2Mpa 

M0= 0,65x0,05x14,2x10
3 
(0,19-

0,05

2
  ) 

M0=76,15KN.m 

M
t
max=13,05Kn.m<76,15KN .m 
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L’axe neutre est dans la table de compression  

Donc on calcule une   section rectangulaire  

      b= 65cm  et  h=21cm 

μ =
bufbd 2

t  M
=

22

5

101965

 1013,05






 

=0,0391 

μ= 0,0391<μ1=0,392                      S.S.A 

μ= 0,0391                𝛽=0,980 

A= cm
s

01,2
10400/1,15190,980

1013,05

/fd

M
2

5

 e

max
t







   

Soit:   At =2HA14+1HA12=4,21cm2 

Aux appuis :( M
a
max=-8,53KN.m) 

La  table étant  entièrement tendue, le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur 

B0=12cm et de hauteur  h=21 cm 

      μ  = 
bcf2

max
a

bod

M





2

5

10348190,925

108,53
1,39 cm

2
 

Soit  2HA12 =2,26 cm
2 

a) Espacement des armatures longitudinales (Art. A.5.1.22.BAEL91 modifiée 99) 

St≤ min (0, 9d, 40 cm) 

St≤ min (17,1cm, 40 cm)=17,1cm 

St=15 cm 

b) Armatures transversales : (Art.7.2.2/BAEL91) modifiée 99 

ɸ=min (h/35, b0/10, ɸ1) 

ɸt=min(
35

21
, 

10

12
, 1,2 ) = (0,6 , 1,2  ,1,2  )= 0,6 cm 

Les armatures  transversales  sont  réalisées  par  un  étrier  de  ɸ6. 
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 Vérification  à  l’ELU : 

a) Condition de non fragilité : 

 En travée : 

Amin=0,23 b0.d.ft28 /fe  = 0,2312192,1/400 = 0,28 cm
2 

At = 4,21 cm
2
> Amin = 0,28 cm

2
   => Condition vérifiée 

 aux appuis : 

Amin= 0,23b0.d.ft28/fe = 0,2312192,1/400 = 0,28 cm
2
 

Aa = 2,26 cm
2 

>Amin =0,28 cm
2
=> Condition vérifiée. 

b)Vérification de l’effort tranchant : (Vu
max 

= 15,62 KN) 

 

vérifiéeConditionMPaMPa

MPaMPafc

MPa

dbV

uu

u

u

uu









25,368,0

25,35;13,0min

68,0

1901201062,15

28

3

0

max









 

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

 

 

 

 

 

Conclusion :Pas de risque d’entraînement des barres longitudinales. 

 

 

 

 

)(15,312,1

12,1
36,751909,0

1045,14

.36,751214,32)1

9,0
:

15,3

3

28

vérifierconditionMPaMPa

MPa

mmnupour

ud

V
avec

MPaf

sese

se

i

i

u
se

tsese



























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c) L’influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (Art : A.5. 1. 313) 

 Sur le béton 

KNVKNV

KNV

bd
f

V

uu

u

b

c
u

8,13662,15

8,13612,019,09,0
5,1

1025
4,0

9,04,0

3

0
28











 

 Sur l’acier :  

.

00449,0
199,0

1040,7
62,15

400

15,1

9,0

15,1

2

max

ssuffisantesontcalculéesarmaturesLes

A

d

M
V

f
A

a

a

u

e

a





























 

e) l’ancrage des barres : 

  MPaf tsu 83,21,25,16,06,0
2

28

2   , avec HApours 5,1  

La longueur de scellement droit : cm
f

L
su

e
s 40,42

83,24

400
2,1

4






  

La longueur d’ancrage mesurée hors crochets est : cmLL sc 96,164,0   

 

 Calcul à l’ELS 

 Moments aux appuis : 

qu=4,52KN/ml 

Mi-1li + Mi (li + li+1) + Mi+1 li+1 = -(
4

  lq l q 1i 1i

3

ii 
 ) 

 Appuis i=0 

2M0 (2,6) +2,6M1=-(
4

   2,63

) 4,52 

5,2 M0+2,6M1=-19,86 

 

 Appuis i=1 

2,6M0+2M1 (2,6+3,15) + 3,15M2 =-(
4

   2,63

+
4

  3,153

) 4,52 

2,6M0+11,5M1+3,15M2 =-55,18 
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 Appuis i=2 

3,15M1+2M2 (3,15 + 4,90) + 4,90M3 =-(
4

   3,153

+
4

  4,903

) 4,52 

3,15M1 +16,1M2+4,90M3=-168,26 

 

 Appuis i=3 

4,90M2+2M3(4,90+3,40) + 3,40M4=-(
4

   4,903

+
4

  3,403

) 4,52 

4,90M2 +16,6M3+3,40M4=-177,36 

 

 Appuis i=4 

3,40M3+2M4(3,40 + 4,90) + 4,90M5=-(
4

   3,153

+
4

  4,903

) 4,52 

3,40M3 +16,6 +4,90M5=-177,36 

 

 Appuis i=5 

4,90M4+2M5(4,90 + 3,15) + 3,15M6=-(
4

   4,903

+
4

  3,153

) 4,52 

4,90M4 +16,1M5+3,15M6 =-168,26 

 

 Appuis i=6 

3,15M5+2M6(3,15 + 2,60) + 2,60M7=-(
4

   3,153

+
4

  2,603

) 4,52 

3,15M5 +11,5M6+2,60M7=-55,18 

 

 Appuis i=7 

2,60M6+2M2(2,60) =-(
4

  2,603

) 4,52 

2,60M6 +5,2M7=-19,86 

 

La résolution de ce système  nous  donne  les résultats  suivant : 

M0 = -2,84 KN.m 

M1 = -1,96 KN.m 

 M2 = -7,99 KN.m 

M3 =-6,91 KN.m 

 M4 = -6,91 KN.m 

M5 = -7,99 KN.m 

M6 = -1,96 KN.m 

 M7 = -2,84 KN.m 
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 Moments en travée : 

Le moment en travée  à distance X de l’appui « i » est donné par la relation  suivant  

  M(x)=q
li+1

2
  x-q

x²

2
  +Mi (1-

x

li+1
) + Mi+1

x

li+1
 

 

X : La position du point dont le moment en travée est maximal, il  est donné par la relation suivante 

 
 dM (x)

dx
  =0                   x=  

l

2
  +

 Mi +1−Mi

q li
 

travée Longueur[m] X [m] Mmax [KN.m] Ti  [KN] Ti+1 [KN] 

0-1 2,60 1,38 1,43 6,21 -5,54 

1-2 3,15 1,15 1,04 5,21 -9,04 

2-3 4,90 2,50 6,13 11,30 -10,86 

3-4 3,40 1,70 -0,37 7,70 -7,70 

4-5 4,90 2,40 6,13 10,86 -11,30 

5-6 3,15 2 1,04 9,04 -5,21 

6-7 2,60 1,23 1,43 5,54 -6,21 

 

 Les moments corrigés : 

 Moment en travée  

M (0-1) = 1,43+ 0,33(1,43) =1,90 KN.m 

M (1-2) = 1,04+0,33(1,04) =1,38 KN.m 

  M (2-3)= 6,13+0,33(6,13) =8,15KN.m 

M (3-4) = -0,37+ 0,33(-0,37) =-0,49 KN.m 

M (4-5) = 6,13 +0,33(6,13) =8,15KN.m 

M (5-6)= 1,04+0,33(1,04) =1,38KN.m 

 M (6-7) = 1 ,43+ 0,33(1,43) =1,90KN.m 

 Moment aux appuis 

M0 = -2,84 -0,33(-2,84) =-1,90KN.m 

M1 = -1,96-0,33(-1,96) =-1,31KN.m 

 M2 = -7,99 -0,33(-7,99) =-5,35 KN.m  

 M3 = -6,91 -0,33(-6,91) =-4,63 KN.m 

M4 = -6,91-0,33(-6,91) =-4,63KN.m 

M5 = -7,99-0,33(-7,99) =-5,35KN.m 
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  M6 = -1,96 -0,33(-1,96) =-1,31KN.m 

  M7 = -2,84 -0,33(-2,84) =-1,90KN.m 

 Vérification à l’ELS : 

     a) Etat limite d’ouverture des fissures : 

Les fissurations étant peu nuisible, aucune vérification n’est à effectuer. 

     b) Etat limite de résistance à la compression du béton : 

s

s
ssbc

bcbcbc

Ad

M
avecK

MPaavec






1

:

15:






  

 En travée : 

 










 84,1

1912

21,4100100

0

1
db

As

          

K=0,071 

                                                                            1 0,828 

 

MPa
Ad

Mt

s

s 05,123
1021,419828,0

1015,8

.. 3

6








  

bc  = K  MPas 1574,8  )( vérifiéeCondition . 

 Sur appuis :                                                                   










 99,0

1912

26,2100100

0

1
db

As

             

K=0,048 

                                                     1 0,861 

MPa
Ad

Ma

s

s 69,152
1026,219861,0

1035,5

.. 3

6








  

bc = K MPas 1533,7  )( vérifiéeCondition  

      c) Calcul de la flèche : (Art. B6.5.2/ BAEL91) 

50010

2
L

f
IE

lMt
f

vfv

s

v   

Avec :Ev = module de déformation différé 
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Ev= 3700 86,1081825370033
28 fc MPa 

Ifv =
.1

1,1 0



 I
 

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

I0 = 
2

2

20
100

3

0
0

3

2

3

1
0 )(15)

2
()(

12
)()(

3
CVA

h
Vhbb

h
bbVV

b
t   

      I0 =
22

3
33 )223,13(21,415)

2

5
77,7(5)1265(

12

5
)1265()23,1377,7(

3

12
  

I0 =27015,06 cm
4 

Avec: V1 = 
0B

S xx  

               V2=h - V1 

B0 =b0 x h+ (b-b0) x h0 +15 At 

B0 =12 x 21+ (65-12) x 5+15 x4,21 = 580,15 cm² 

Sxx = dA
h

bb
hb

t 


15
2

)(
2

0
2

0

2

0  

Sxx = 
3

22

35,45081921,415
2

5
)1265(

2

2112
cm


 

V1 = cm77,7
15,580

35,4508
  

               V2=h - V1 = 21-7,77 =13,23 cm 

Calcul des coefficients : 

0184,0
1912

21,4

0





db

A
  

)'(%sec armaturednervureladeutiletionladeceluiàtendusaciersdesrapportle  

89,0
)554,02(0184,0

1,202,0

32

02,0

0

28 

















b

b

ft
v



  

Ad

M s

s
..1

  Avec 828,084,1
1912

21,4100100
1

0

1 






 

db

A
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MPas 05,123
1021,4190828,0

1015,8
2

6





  

67,00;
4

75,1
1max

28

28 











ft

ft

s
 D’où ;Ifv =

40 90,18615
.1

1,1
cm

I







 

                  La flèche est vérifiée.  

IV-4-2 Calcul de la  dalle pleine : 
Les portées « xl  et yl  » d’un panneau de dalle sont mesurées  entre les nus des appuis  

La dalle est considérée comme  portant dans deux directions si   14,0  
y

x

l

l
 

La dalle est considérée comme portant uniquement dans le sens de la petite portée si 4,0 
y

x

l

l
 

La méthode de calcul se fera en utilisant la méthode exposée au BAEL91/modifiée 99 
 

a) Calcul à l’ELU : 

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

 

 A’ELU 

qu = 1,35 G + 1,5 Q 

 

qu = 1,35 x 5,11 + 1,5 x 1,5 =9,15 KN/ml 
 

 A’ELS 

 

qs= G+ Q 

 

qs= 5,11 + 1,5 =6,61 KN/ml 
 

 

mlx 20,1  

mly 0,3  

 

14,04,0
00,3

20,1
 

y

x

l

l

 
Donc la dalle est considérée comme portant  dans deux sens  

 
2

xuxx lqMXSensX  

  

xyy MMYSensY    

 

x  Et y  : sont des coefficients multiplicateurs donnés en fonction de  et de   qui est le coefficient 
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0      À l’ELU 

2,0      À l’ELS 

4,0      Du tableau          1094,0x    ;  25,0y  

 

         Sens  X-X : 

mKNlqM xuxx .44,12,115,91094,0 22  

  

Sens Y-Y :

  

mKNM y .36,044,125,0   

 

 Moment aux appuis  

         Sens  X-X : 

 

mKNMM x

a

x .43,044,13,03,0 

  

Sens Y-Y : 

 

mKNMM x

a

y .43,044,13,03,0 

  

 Moment en travée  

Sens  X-X : 

 

mKNMM x

t

x .22,144,185,085,0 

   

Sens Y-Y : 

 

mKNMM x

t

y .31,043,085,085,0 

 b) Ferraillage  

 En travée 

Sens  X-X : 

μ =
bufbd 2

t

x  M
 = 005,0

2,1413100

 101,22
2

3





 

μ= 0,005 <μ1=0,392                  S.S.A 

μ= 0,005            𝛽=0,9975 

        A= cm
s

27,0
400/1,15130,9975

101,22

/fd

M 3

 e

t

x 





   
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Soit  4HA8 =2,01 cm
2
   avec un espacement de 25cm  

Sens Y-Y : 

 

desbarresmemeyx  :

 

μ =
bufbd 2

t

y  M
 = 001,0

2,1413100

 100,31
2

3





 

μ= 0,001<μ1=0,392                       S.S.A 

μ= 0,001            𝛽=0,999 

A= 2
3

 e

t

x 070,0
400/1,15130,999

100,31

/fd

M
cm

s







   

Soit  4HA8 =2,01 cm
2
     avec  un espacement de 25cm 

 

 Aux appuis  

 
a

xM  = mKN.43,0Ma

y   

μ =
bufbd 2

a

x  M
 = 002,0

2,1413100

 100,43
2

3





 

μ= 0,002 <μ1=0,392                     S.S.A 

μ= 0,002          𝛽=0,999 

        A= 2
3

 e

a

x 095,0
400/1,15130,999

100,43

/fd

M
cm

s







   

  Soit  4HA8 =2,01 cm
2
   avec un espacement de 25cm 

 

c) Vérification à l’ELU 

 Condition de non fragilité (Article B.7, 4/BAEL91 modifié 99)  

hb
l

l
A

y

x
x 












 3

2

0  

hbAy  0

 

xA  Et  yA  : Taux  minimaux d’acier en travée dans le sens (X)  et dans le sens (Y)  

0  : Taux d’armatures (acier HAFeE400 0008,00   
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xl  Et  yl  : Dimension de la dalle  avec yx ll   

 Aux  appuis 

20 56,115100
0,3

20,1
3

2

0008,0
3

2
cmhb

l

l
A

y

x
x 
























 

 

 

 En travée  

2

0 2,1151000008,0 cmhbAy    

érifiéeconditionvhbAy  0  

 Diamètre minimal des barres (art. A.7.21/BAEL91 modifié99) 

On  doit vérifier que : 

mm
h

15
10

150

10
max   

érifiéconditionvmmmm  158 max 
 

 Ecartement des barres (Art A.5.2,42/BAEL91 modifiée 99) 

L’écartement  des armatures d’une même  nappe soumise à un chargement concentrique ne doit pas 

dépasser les valeurs suivantes   

 Armatures xA parallèles à xl  

cmcmcmcmhSt 33)33,45min()33,3min(   

vccmSt .25   

 Armatures yA   parallèles à yl  

cmcmcmcmhSt 45)45,60min()33,4min(   

vccmSt .25   

 

 

érifiéeconditionvhb
l

l
A

y

x
x 












 3

2

0
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 Vérification de l’effort tranchant 

Sens x-x  

 Avec  P = 9,15 x 1,20 x 3 = 32,94KN 

 

 

Sens y-y  

 Avec  P = 9,15 x 1,20 x 3 = 32,94KN 

 

 

vérifiéeConditionMPaMPa

MPaMPafc
fc

MPa

dbV

uu

u

u

uu

















33,3035,0

33,35;
5,1

2,0min

035,0

13010001057,4

28
28

3

0

max









 

 Vérification de l’adhérence et de l’entrainement des barres 

 

 

 

 

 

 

 

d) Vérification à l’ELS 

qs = 5,11 + 1,5 =6,61 KN/ml 
 

 

14,04,0
00,3

20,1
 

y

x

l

l

 

y

u
l

p
V




3

KNVu 66,3
33

94,32





xy

u
ll

p
V




2

KNVu 57,4
20,132

94,32





)(15,340,0

40,0
48,1001309,0

1057,4

.48,100814,34

9,0
:

15,3

3

28

vérifierconditionMPaMPa

MPa

mmnupour

ud

V
avec

MPaf

sese

se

i

i

u
se

tsese



























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4,0   Du tableau     1115,0x    ;  293,0y  

 

         Sens  X-X : 

mKNlqM xuxx .06,12,161,61115,0 22  

  

Sens Y-Y :

  

mKNM y .31,006,1293,0 
 

 

 Moment aux appuis  

         Sens  X-X : 

 

mKNMM x

a

x .32,006,13,03,0 

  

Sens Y-Y : 

 

mKNMM x

a

y .32,006,13,03,0 

  

 Moment en travée  

Sens  X-X : 

 

mKNMM x

t

x .90,006,185,085,0 

   

       Sens Y-Y : 

 

mKNMM x

t

y .26,031,085,085,0 
 

 

 

 Etat limite de compression du béton  

Si les conditions suivant   sont vérifiées, aucune vérification n’est nécessaire  

La section est rectangulaire  soumise à la flexion simple   

1002

1 28cf






Avec : 

s

u

M

M
  

bu

f

b
fdb

M



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Zone  Sens    
b  

1002

1 28cf





  
  Vérification  

Sur  

appuis 

X-X 1,34 0,001 0,42 0,0025 C.V 

Y-Y 1,34 0,001 0,42 0,0025 C.V 

En 

travée  

X-X 1,35 0,004 0,425 0,0050 C.V 

Y-Y 1,19 0,001 0,345 0,0025 C.V 

 

    Condition de vérification pour le calcul de la flèche  

 Etat limite de déformation  

Pour ne pas avoir à faire une vérification  de  la flèche,  le BAEL (art .7.5) exige que la condition 

suivante soit vérifiée  

xser

x

ser

a l
M

M
h 










020
;

80

3
max  

20,1
06,120

90,0
;

80

3
max 










h  

cmmh 5050,020,1042,0   

vérifiéeconditioncmcmh .515   

Donc il n’est pas nécessaire de vérifier la flèche 
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Introduction : 

     Dans cette partie, on présentera les différentes étapes de l’introduction des données dans 

l’application du logiciel ETABS V9.7 et une vérification de toutes les exigences du RPA. 

V.1- Introduction des données : 

La structure sera modélisée en tenant compte des différentes étapes suivantes : 

 Choisir l’unité qui est KN.m 

 Définition des matériaux : 

 

- Introduire le poids volumique du béton ( ρ = 25 KN/m 3) 

- Module d’élasticité ( E = 32164195 KN/m² ) 

- Coefficient de poisson ( υ = 0,2 à l’ELS et 0 à l’ELU) 

 Introduire la géométrie de base : 

- Introduire le nombre de files porteuses dans le sens transversal (x-x) 

- Introduire le nombre de files porteuses dans le sens longitudinal (y-y) 

- Introduire les longueurs des travées entre axe des deux sens 

- Introduire le nombre de niveaux 

- Introduire la hauteur de chaque niveau. 

 Introduire les sections des différents éléments porteurs : 

- Poutres : 

 Poutres principales (30x40). 

 Poutres secondaires (30x35). 

 Poutres de chainages (20x20). 

- Poteaux : 

 Poteaux d’entre sol, RDC (45x45) 

 Poteaux du 1er  , 2éme et 3éme niveau (40x40) 

 Poteaux du4éme  et 5éme niveau (30x30) 

- Les voiles : 

              Tous les voiles sont d’une épaisseur de 20cm. 

 

- Les planchers : 

Tous les planchers sont en corps creux de (16 + 5). 

 

 

- Les balcons et porte à faux : 

Ils sont tous en dalle pleine avec une épaisseur de 15cm. 
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 Introduire les différentes charges statiques : 

 

 Les charges permanentes  

 Le plancher d’étage courant 2,7 KN/m2
 

 Le plancher terrasse 2,75 KN/m2
 

 Les balcons 5,11 KN/m2
 

 

 Les surcharges  d’exploitations : 

 Le plancher d’étage courant 0,975 KN/m2 

 Le plancher terrasse 0,659 KN/m2 

 Les balcons 3,5 KN/m2 

 

 Introduire les différentes charges sismiques : 

 Introduire les données du spectre. 

 Importer et introduire le spectre de réponse dans l’ETABS. 

 Définir les combinaisons : 

 Introduire celles des charges statiques (ELU et ELS) . 

 Introduire celles des charges accidentelles (G+Q±E et 0,8G±E). 

 Lancer l’analyse de la structure et visualisation des résultats. 

 

V.2- Vérifications des résultats : 

Cette étape consiste à vérifier toutes les exigences du RPA qui sont : 

- La période fondamentale de la structure. 

- L’excentricité. 

- Le pourcentage des masses participantes au dernier mode et la torsion au 1er  et 2eme  

modes. 

- L’effort tranchant à la base. 

- Les déplacements relatifs. 

 

V.2-1. Vérification de la période empirique « T » : 

La période trouvée avec le logiciel doit être comprise entre la période empirique et celle 

majorée. 

 Calcul de la période empirique T : 

T : la période fondamental de la structure.  

T = CTx hN
3/4                  T=0,05 x 22,020,75 T = 0.51s  

- h N : hauteur mesurée en mètres à partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau 

(N) 
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- CT : coefficient en fonction du système de contreventement, du type de remplissage et 

donné par le tableau 4.6 (RPA 99). 

Notre bâtiment est en contreventement assuré par portiques et voiles en béton armée CT  =0.05. 

 Calcul de la période empirique majorée : 

Tmaj = T + 30%              T = T x 1.3 Tmaj = 0.51 x 1.3                  Tmaj =  0.66 s 

 Détermination de la période trouvée par le logiciel (ETABS) : 

La période trouvée avec le logiciel est donnée dans le tableau ci-dessous : 

mode 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 

période 0,55 0,54 0,42 0,13 0,13 0,10 0,06 0,05 0,04 0,03 0,03 0,02 

 

 Comparaison des résultats trouvée : 

T=0,51s <Teta=0,55 s<Tmaj = 0,66s                     condition vérifiée 

V.2- Vérification de l’effort tranchant à la base : 

V.2.1- Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente : 

𝑽 =
𝐀.𝐃.𝐐

𝐑
.W [formule (4.1) de RPA 99] 

 Coefficient d’accélération de zone « A » :  

Le coefficient « A » est donné par le tableau (4-1 RPA 99) suivant la zone sismique et le 

groupe d’usage du bâtiment.  

A= 0,20 (groupe 2, zone IIb) 

 Coefficient de comportement global de la structure « R » : 

Le coefficient « R » est donné par le tableau ( 4-3 RPA 99) en fonction du système de 

contreventement. 

R= 5 (contreventement mixte portique /voile) 

 Poids total de la structure  « W » : 

Wx = WY = 36291,2 KN 
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 Détermination du facteur d’amplification dynamique moyen « D » : 

Le facteur « D » se calcule par la formule suivante : 

 2,5η                                                0≤ T ≤T2 

                    D =     2,5η T2 /T   2/3                                  T2≤ T ≤ 3.0 S  

 2,5η T2 /3     2/3 x    3/T      5/3    T ≥ 3.0 S 

 T2 : période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 

(RPA 99). 

Le bâtiment est réalisé sur un sol meuble de site S3          T2  = 0,50S 

On a   T2≤ T ≤ 3.0 S  0,50s ≤ 0,51s ≤ 3s  D= 2,5η   T2 /T   2/3 

 Détermination du facteur de correction d’amortissement « η » : 

Le facteur de correction d’amortissement η qui est donné par la formule suivante : 

7,0
ξ2

7
η 




 

Avec 𝛏(%) : est le pourcentage d’amortissement critique. 

Notre projet sera réalisé par des portiques en béton armé et des remplissages en maçonnerie 

rigide           𝛏= 10D’où 7,076,0
102

7
η 




 
 

Condition vérifiée
 

Donc   D= 2,5 x 0,76 x0,98 =1,86 D = 1,86 

 Facteur de qualité « Q » : 

                           Q = 1 +    𝑃𝑞
𝑞=6
𝑞=1  

Avec : pq  la pénalité à retenir si le critère de qualité (q) est satisfait ou non, sa valeur est 

donnée par le tableau (4-4 RPA99). 
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 Tableau des critères de qualités : 

 

Critère (q) pq 

observé Non observé 

1.Condition minimales sur les files de contreventement / 0,05 

2.Redondance en plan 0 / 

3. Régularité en plan  0 / 

4. Régularité en élévation / 0,05 

5.Controle de qualité des matériaux  0 / 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution 0 0,10 

 

        QX =QY =1+0,05+0+0+0,05+0+0,10 =1,20 

 

 Tableau récapitulative des résultats : 

Le facteur La valeur trouvée 

Le facteur de qualité Q 1,20 

Facteur d’amplification dynamique moyen D 1,86 

le coefficient de comportement R 5,00 

Coefficient d’accélération de zone A  0,20 

Le poids total de la structure Wt en KN 36291,2 

 

 L’application numérique du calcul de l’effort tranchant à la base : 

Vx =Vy =  
0,20X1,86X1,20 

5
X 36291,20 = 3240,08KN 

Vxetabs = 2902,62KN > 80% Vx = 2592,06KN………..Condition vérifiée. 

Vyetabs = 2976,86KN >80% Vy =2592,06KN………..Condition vérifiée. 

V-3 : Vérification de l’excentricité : 

Dans cette étape on doit vérifier que l’écartement entre le centre de torsion et le centre de 

gravité soit inférieur ou égal à « 5% x L » dans les deux sens. 

Dans le sens transversal (x-x) : ex  = XCCM – XCR ≤ 5% Lx 

Dans le sens longitudinal (y-y) : e y = YCCM – YCR ≤ 5% LY 
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Niveaux XCCM YCCM XCR YCR ex ey 5%Lx 5%Ly observation 

Niveau 1 12,272 9,943 12,31 9,665 0,021 0,235 1,225 0,873 OK 

Niveau 2 12,271 10,009 12,316 9,589 0,034 0,437 1,225 0,873 OK 

Niveau 3 12,272 9,957 12,318 9,514 0,043 0,441 1,225 0,873 OK 

Niveau 4 12,27 10,168 12,32 9,462 0,05 0,701 1,225 0,873 OK 

Niveau 5 12,269 10,175 12,321 9,42 0,056 0,74 1,225 0,873 OK 

Niveau 6 12,267 10,165 12,321 9,383 0,06 0,742 1,225 0,873 OK 

Niveau 7 12,285 10,348 12,322 9,482 0,055 0,866 1,225 0,873 OK 

 

V-4 : Vérification de la participation massique : 

C’est le pourcentage de participation des voiles dans la dissipation de l’énergie dégagée par le 

séisme et qui doit être supérieur à 90% dans les deux sens (xx et yy). 

 Le tableau représente les résultats : 

 

mode SumUX SumUY SumUZ 

1 68,5133 0,0678 0 

2 68,5861 69,6743 0 

3 69,8092 69,6808 0 

4 87,3481 69,682 0 

5 87,3494 87,0723 0 

6 87,538 87,0728 0 

7 93,9616 87,0729 0 

8 93,9616 93,7963 0 

9 94,0104 93,7964 0 

10 97,2119 93,7964 0 

11 97,2119 97,2373 0 

12 97,2507 97,2373 0 

 

 

V-5 : Vérification des déplacements relatifs : 

Cette étape consiste à déterminer le déplacement de chaque niveau par rapport au niveau 

inférieur et qui ne doit pas dépasser 1% de sa hauteur. 

∆K ≤δR   avec  ∆K = δ K  - δ K-1  et δR = 1%He 

-δ K x (Ux) : c’est le déplacement de chaque niveau dans le sens transversal par rapport à la base 

de la structure. 

-δ Ky (Uy) : C’est déplacement de chaque niveau dans le sens longitudinal par rapport à la base 

de la structure. 
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-∆Kx = δxK  - δxK-1  (formule 4-20 de RPA99). C’est le déplacement de chaque niveau dans le 

sens transversal  par rapport à la base. 

-∆Ky = δyK  - δyK-1  (formule 4-20 de RPA99). C’est le déplacement de chaque niveau dans le 

sens longitudinal  par rapport à la base. 

-δR = 1%He (He : hauteur d’étage) : le déplacement relatif de chaque niveau par rapport à la 

base. 

 vérification des déplacements relatifs sous la charge sismique E :  

 

- Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant : (Ex  = Ey ) 

Niveau ∆Kx = δxK  - δxK-1   

 sens (x-x) 
∆Kx = δxK  - δxK-1  

sens (y-y) 
δR Conclusion 

7eme 0,000753 0,000176 0,0306 C. vérifiée 

6eme 0,000794 0,000186 0,0306 C. vérifiée 
5eme 0,00081 0,000193 0,0306 C. vérifiée 
4eme 0,000791 0,000191 0,0306 C. vérifiée 
3eme 0,00071 0,000174 0,0306 C. vérifiée 
2eme 0,000539 0,000132 0,0306 C. vérifiée 
1eme 0,000239 0,000058 0,0306 C. vérifiée 

 

V-6. Justification vis-à-vis de l’effet  P-∆ : 

             L’effet P-∆ est un effet non linéaire (de second ordre) qui se produit dans chaque 

structure ou les éléments sont soumis à des charges axiales. Cet effet est étroitement lié à la 

valeur de la force axiale appliquée (P) et le déplacement (∆). 

La valeur de l’effet  P-delta dépend de : 

 La valeur de la force axiale appliquée. 

 La rigidité ou la souplesse de la structure globale. 

 La souplesse des éléments de la structure. 

En contrôlant la souplesse, la valeur de l’effet P-delta est souvent gérée de telle façon à être 

considérée négligeable et donc ignoré, dans le calcul. 

Il y’ a deux types d’effet P-delta : 

- Le grand effet P-∆ : correspondant à la structure prise globalement dans son ensemble. 

- Le petit effet P-δ : au niveau des éléments de la structure. 

Le RPA 99 version 2003 ne préconise que les effets du 2eme ordre où les effets P-∆ peuvent 

être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux, 

si :-Ɵk< 0,10 : les effets du 2eme ordre sont négligés. 
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- 0,10 < ƟK <0,20 : il faut augmenter les effets de l’action sismique calculés par un facteur 

égale à 1/(1-Ɵk). 

- ƟK > 0,20 : la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

Avec : Ɵk = 
𝐏𝐤 𝐱 ∆𝐤

𝐕𝐤 𝐱 𝐇𝐤
 

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du niveau k. 

Vk : effort tranchant d’étage au niveau K. 

 ∆k : déplacement relatif du niveau ‘k’ par rapport au niveau k-1. 

Hk : hauteur de l’étage k. 

 Tableau des vérifications de l’effet P-delta : 

 

Remarque : comme les coefficients Ɵk< 0,10 pour chaque niveau (k) et dans les deux sens, 

donc on peut négliger l’effet P-delta dans le calcul des éléments structuraux. 

V-7-justification du système de contreventement : 

Les charges verticales revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel à l’aide de 

l’option « section cut ». 

Les efforts sismiques revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel à l’aide de 

l’option « section cut ». 

 Suivants x-x : 

Efforts repris par l’ensemble : 2808,85 KN 

Efforts repris par les portiques : 306,24 KN 

Efforts repris par les voiles : 2507,60 KN 

 Sens x-x (sousEx) sens y-y (sous Ey) 

Niv P(kN) ∆k(m) Vk x Hk Pk x ∆k Ɵk ∆k(m) Vk x Hk Pk x ∆k Ɵk 

7 5526,49 0,0007 2651,79 3,869 0,0015 0,0001 2722,70 0,553 0,0002 

6 5313,28 0,0008 4441,28 4,251 0,0010 0,0002 4554,29 1,063 0,0002 

5 5366,86 0,0008 5861,49 4,293 0,0007 0,0002 6024,16 1,073 0,0002 

4 5178,49 0,0008 6975,79 4,143 0,0006 0,0002 7172,95 1,036 0,0001 

3 5132,86 0,0007 7867,32 3,593 0,0005 0,0002 8084,06 1,027 0,0001 

2 5070,91 0,0005 8498,87 2,535 0,0003 0,0001 8721,55 0,507 0,0001 

1 
4702,26 0,0002 8882,01 0,940 0,0001 0,0001 9109,19 0,470 0,0001 
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 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 10,90% 

 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 89,27% 

 Suivants y-y : 

Efforts repris par l’ensemble : 2375,35 KN 

Efforts repris par les portiques : 241,56KN 

Efforts repris par les voiles : 2135,45 KN 

 

 Pourcentage des efforts repris par les portiques par rapport à l’ensemble : 10,16% 

 Pourcentage des efforts repris par les voiles par rapport à l’ensemble : 89,89% 

Remarque : 

On constate que : l’effort repris par les voiles est plus important que celui repris par les 

portiques et cela dans les deux sens (les voiles vont reprendre plus de 90% des sollicitations 

dues aux charges horizontales)  

Donc le système de contreventement est constitué par voiles porteurs en béton armé. 

NB :au début nous avons choisi un système de contreventement mixte (R=5 coefficient de 

comportement de la structure).Après les différents essais de disposition de voiles, et l’étude au 

contreventement, les résultats nous ont donnés un contreventement par des voiles porteurs 

R=3,5) 

 

Conclusion : 

Toutes les vérifications aux exigences du RPA sont vérifiées, donc on peut passer au ferraillage. 
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VII-1  Ferraillage des poteaux : 

 VII-1-1  Introduction :  

 Les poteaux sont calculés en  flexion composée dans les deux sens (transversal et 

longitudinal) à l’ELU. En précédant à des vérifications à l’ELS 

Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans les 

deux sens et en tenant compte de trois types de sollicitations : 

-Effort normal maximal et moment correspondant  Nmax – Mcorr 

-Effort normal minimal et moment correspondant  Nmin- Mcorr 

-Moment fléchissant maximal et effort normal correspondant Mmax- Ncorr 

Mx : moment du poteau dans le sens longitudinal 

My : moment du poteau dans le sens transversal  

     Figure VII-1 : Sollicitations 

 VII-1-2    Combinaisons de calcul  

 BAEL 91 /modifiée 99 

       - ELU : 1,35G +1,5Q                   

        - ELS : G+Q 

 RPA 99/modifiée 2003 

       -G+Q ±E      

       -0,8G  ± E                        
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VI -1-3  Vérification de flambement  

Si l’élancement  « λ ≤ 50 », on ne tient pas compte dans nos calculs du risque de 

flambement, dans le cas contraire il y a lieu de tenir compte du risque du flambement 

dans les calculs de la flexion composée des poteaux 
i

L f
  

fL  : Longueur de flambement  07,0 lL f   

i  : Rayon de giration 
B

I
i 

 

Pour les poteaux carrés nous avons  
a

l f
12  

Dimension des poteaux  

Niveau  Section (cm²) λ λ ≤ 50 

Entre –sol ; RDC 45 x 45 16,49 Vérifié 

1er ; 2eme ; 3eme 40 x 40 18,55 Vérifié 

4eme ; 5eme 35 x 35 21.20 Vérifié 

VII-1-4  Recommandation du RPA 2003 

a) Armatures longitudinales :  

 Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence (HA), droites et sans  

crochets 

 Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section de béton sont :   

-  Le pourcentage minimal d’armature sera 0,009 b x h en Zone IIb : 

      Entre –sol ; RDC              (45 x 45)                   Amin= 0,009 (45 x 45) =18,225 cm²  

     Etages (1 ; 2 ; 3)             (40 x 40)                 Amin = 0,009 (40 x 40) = 14,40cm² 

     Etages (4 ; 5)           (35 x 35)                         Amin = 0,009 (35 x 35) = 11,025 cm² 

- Le pourcentage maximal en zone courante sera 0,04 b x h :  

     Entre –sol ; RDC                (45 x 45)               Amax = 0,04 (45 x 45) =81 cm²  

     Etages (1 ; 2 ; 3)                (40 x 40)                    Amax = 0,04 (40 x 40) = 64 cm² 

     Etages (4 ; 5)           (35 x 35)                         Amax = 0,04 (35 x 35) = 49 cm² 
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- Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera 0,06 b x h : 

     Entre –sol ; RDC    (45 x 45)          Amax= 0,06 (45 x 45) = 121,5 cm²  

     Etages (1 ; 2 ; 3)              (40 x 40)                    Amax = 0,06 (40 x 40) = 96 cm² 

     Etages (4 ; 5)         (35 x 35)                    Amax = 0,06 (35 x 35) = 73,5 cm² 

- Le diamètre minimum  de 12 mm 

- La longueur  minimale des recouvrements  est de 50ɸ en zone  IIb 

- La distance entre les barres  verticales  ne doit pas  dépasser  20 cm en zone IIb 

- Les jonctions par recouvrement  doivent être  si possibles,  à l’extérieur  des zones 

nodales (zones  critiques)  

- La  zone nodale est constituée par le  nœud  poteaux- poutres  proprement  dit et les 

extrémités des barres  qui y concourent    

b) Armatures  transversales  

 Empêcher les déformations transversales  du béton et le flambement des 

armatures   longitudinales  

 Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement  

 Positionner les armatures longitudinales  

        Leur  calcul se fait à l’aide de la formule suivante : 

et

ua

t

t

fh

V

S

A







  (RPA99 révisée 2003/Art7.4.2.2) 

     Avec : 

      Vu : effort tranchant de calcul. 

ht : hauteur totale de la section brute. 

fe : contrainte limite élastique de l’acier des armatures transversales. 

a  : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort   

tranchant. 












575.3

55.2

g

g

a




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 Avec : 

:g  
Élancement géométrique 

At : armatures transversales. 

   St : espacement des armatures transversales. 

 La valeur maximum d’espacement en zone IIb est fixée comme suit :  

- Dans la zone nodale : 

 St ≤ 10 cm 

- Dans la zone courante : 

St ≤ min 







l

hb
10;

2
;

2

11  

Avec   : diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau 

 Quantité d’armatures transversales minimale : (RPA99 révisée 2003/Art7.4.22) 

t

t

bS

A
   En % est donné comme suite : 

      Si %3,05g  . 

      Si %.8,03g   

       Si 53  g   interpoler entre les valeurs précédentes   

    Calcul d’élancement :(élancement géométrique) 










b

L

a

L ff

g ,  

Avec :  

« a » et « b » : représentent les dimension de la section droite du poteau dans la direction 

de la déformation considérée. 

Lf : longueur de flambement du poteau. 

- Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135 0  ayant une 

longueur droite de 10 t minimum 

a 

b 
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VII-1-5 calcul des armatures à l’ELU  

VII -1-5-1  Les armatures longitudinales  

1) Exposé la méthode de calcul à l’ELU 

Chaque poteau est soumis à un effort normal N (de compression ou de traction) et à un 

moment fléchissant M ce qui nous conduit à étudier deux cas suivants : 

- Section partiellement comprimée (S.P.C)      

- Section entièrement comprimée (S.E.C)                  

   Calcul de centre de pression        
u

u
u

N

M
e   

 

a) Section partiellement comprimée (SPC) 

La section est partiellement comprimée si l’une des deux conditions suivantes est vérifiée  









 '

2
c

h

N

M
e

u

u
u

 

              (d- c) Nu - Mf bcfbh
h

c 2'
81,0337,0 








  A  

Avec    Mf : moment par rapport  au centre de gravité des armatures intérieures  

)
2

()
2

( c
h

NMec
h

NgNM uuuuf   
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En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes : 

     Avec    

bu

b
fbd

Mf
2



 

MPa
f

f
b

c
bc 20,14

85,0 28 







 

392,0 b                   La section est simplement armée  (S.S.A) 

s

f

f
d

M
A




 

0' A  

D’où la section réelle est    
s

u
s

N
AA


 1         Si l’effort est négatif  

Si  As est négatif  












e

t
s

f

f
hb

hb
A 2823,0;

1000
max  

392,0 b                   La section est simplement armée  (S.S.A) 

On calcule 

bclr fdbM  2  

rf MMM   
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Avec  Mr : moment ultime pour une section simplement armée  

ssr

r

cd

M

d

M
A

 )( '





  

scd

M
A

)( '

'




                  Avec  MPa

f

s

e
s 348


  

     La section réelle d’armatures  

'' AAs   

s

u
s

N
AA


 1  

b) Section entièrement comprimé (S.E.C) 

      La section est entièrement comprimée si l’une des conditions suivantes est vérifiée  









 '

2
c

h

N

M
e

u

u
u

 

   fu McdN '

bcfbh
h

c 2'
81,0337,0 








  A  

Deux cas peuvent se présenter 

 1er cas : 

   fu McdN '   ASSfbhch bc ..5,0 2'   

 
 '

' 5,0

cd

hdfhbM
A

s

bcu







 

'A
fhbN

A
bc

bcu 



  
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A’ : Armatures comprimée  

 A : Armatures tendues 

 2eme cas  

   fu McdN '   ASSfbhch bc ..5,0 2'   

s

bcu fhbN
A




'  

    A= 0. 

     Avec : 

 

.

857,0

357,0

'

2

'

h

c

fbh

McdN

bc

uu








 

Si      0
N

M
e   (excentricité nulle ; compression pure) ; le calcul se fera à l’état limite 

de stabilité  de forme et la section d’armature sera 
s

bcu fBN
A




  

Avec  B : Aire de la section du béton seul. 

σs : contrainte  de l’acier. 
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 Les armatures longitudinales : 

 

 

 

Zone  Section  Sollicitation  M  

(KN.m) 

N 

 (KN) 

eu 

(m) 

(h/2–c) 

(m) 

Obs A’s 

(cm²) 

As 

(cm²) 

Ami 

(cm²) 

Aadopt 

(cm²) 

Chois 

des 

barres 

Zone I 45 x 45 Nmax- Mcorr 10,95 -2152.42 0.005 0.195 SEC 0 0 18.225 18.71 4HA20 

+ 

4HA14 
Nmin - Mcorr -6,66 -307,37 0.022 0.195 SEC 0 0 

Ncorr - Mmax -98,90 -1469,05 0.067 0.195 SEC 0 0 

Zone II 40 x 40 

 

Nmax- Mcorr 29,79 -1473.07 0.020 0.17 SEC 0 0 14.40 16.09 8HA16 

Nmin - Mcorr -12,27 -147,4 0.083 0.17 SEC 0 0 

Ncorr - Mmax -108,08 -560,83 0.193 0.17 SPC 0 2,75 

Zone III 35 x 35 

 

Nmax- Mcorr 20,85 -599,26 0.035 0.145 SEC 0 0 11.025 12.31 8HA14 

Nmin- Mcorr -13,21 -52,25 0.253 0.145 SPC 0 0,41 

Ncorr- Mmax -86,60 -152,93 0.566 0.145 SPC 0 6.79 



Chapitre VI :                             ferraillage des éléments de la structure                 
 

145 
 

VI-1-5-2 Calcul des armatures transversales : 

1. Diamètre des aciers : 

cmLt 67,6
3

20

3

1 max   

 

Soit : mmt 8  

max

L  : Le plus grand diamètre des armatures longitudinales 

Nous adoptons des cadres de section 8401,2 2 HAcmAt 
 

Dans la zone nodale :    St ≤ 10cm              St =10cm 

Dans la zone courante :    St ≤ min (
2

1b
; 

2

1h
; l10 )= ( cm14)4,110;

2

35
;

2

35
   

 Soit  St = 12cm 

Avec  l =     mm est le diamètre minimal des armatures longitudinales des poteaux  

Calcul g   et de   Atmin 

Poteaux (45x45) 

76,4
45

3067,07,0 0 



a

l

a

L f

g
               

g > 5             %36,0
 t

t

Sb

A
 

Zone nodale :  

Atmin = 0,0036x 45 x 10 = 1,62 cm2

 
Zone courante : 

Atmin = 0,0036x 45 x 12 =1,944 cm2 

Atmin =1, 62 cm2 

 At = 2,01 cm2 

Atmin=1,944cm2 

 Longueur de recouvrement 

cmLR 1000,25050    

 Délimitation de la zone nodale : 

- Au niveau des poutres : L’= 2 x h  

h : hauteur de la poutre 

- Au niveau des poteaux : 
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       h’ = max (
6

eh
; 1b ; cm60 ) 

b1 et h1 : dimensions du poteau  

he : hauteur entre nu des poutres 

        h’ = max (
6

eh
; 45 ; 45 ; cm60 )=60cm 

h’ = 60cm dans les poteaux du toutes les étage  

 

 

- Longueur d’ancrage (BAEL 91modifiée 99/Arti A.6.1.221) 

su

e
s

f
l










4
MPaftssu 835,21,2)5,1(6,06,0 2

28

2  
 

MPaff ct 1,206,06,0 2828   

5,1       Pour les aciers à haute adhérence  

Pour  T20 :       cmls 55,70
835,24

4000,2







 

Pour  T16 :       cmls 44,56
835,24

4006,1







 

Pour  T14 :       cmls 38,49
835,24

4004,1





  

- Vérification au cisaillement 

28cdb

u

b f
bd

V
  (RPA art7.4.3.2) 
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










504,0

5075,0

g

g

d



  

Tableaux récapitulatifs    

Niveaux 
vu 

(KN) 
g  a  b h d  b  b  obser 

 

 

Entre –sol 

RDC 

33,53 4,76 3,75 45 45 0,04 0,177 1 
vérifie 

1,2, 3  45,55 5,335 2,5 40 40 0,075 0,307 1,875 vérifie 

4,5 44,33 6,12 2,5 35 35 0,075 0,395 1,875 vérifie  

 

VI-1-5-3 Vérification vis-à-vis de l’état limite de service   

Pour  le cas des poteaux, on vérifie l’état  limite de compression du béton  

MPaf bccbcbc 156,0 28  
 

(BAEL 99 Arti .4.5.2). 
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Zone  Nser 

(KN)  

Mser 

(KN.m) 

As (cm²) 
bup MPa infb

MPa 

bc MPa 
OBS 

Zone I 
Nmax= -

1775,25 

Mcorr= 

9,07 

 

18,71 

7,23 6,5 15 C.V 

Nmin=     

-254,42 

Mcorr=     

-5,47 

1,21 0,76 15 C.V 

Ncorr=      

-1096,84 

Mmax= 

42,06 

5,95 2,54 15 C.V 

Zone II 
Nmax=     

-1214,27 

Mcorr= 

24,62 

 

16,09 

7,23 4,43 15 C.V 

Nmin=      

-121,7 

Mcorr= -

10,08 

1,16 0,01 15 C.V 

Ncorr=      

-407,64 

Mmax=     

-54,61 

5,19 0 15 C.V 

Zone III 
Nmax=     

-489,52 

Mcorr= 

17,10 

 

12,31 

4,55 1,59 15 C.V 

Nmin=     

-42,56 

Mcorr=    

-10,78 

1.35 0 15 C.V 

Ncorr=     

-129,75 

Mmax=  

-52,68 

6.25 0 15 C.V 

 

Conclusion  

Le ferraillage des poteaux est récapitulé dans le tableau suivant : 

 

Zone  Niveau  Section (cm2) Armature 

longitudinaux  

Zone I Entre sol ; RDC 45 x 45 4HA20 + 4HA14 

Zone II 1er ; 2eme ; 3eme étage  40 x 40 8HA16 

Zone III 4eme ; 5eme étage  35 x 35 8HA14 
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 VI-2 Ferraillage des poutres  

VI-2-1 Introduction : 

Les poutres sont calculées en flexion simple a l’ELU et vérifiées a l’ELS ; les 

sollicitations  maximales sont déterminées par les combinaisons suivantes : 

ELU : 1,35 G + 1,5 Q 

ELS : G + Q 

RPA99 modifiée 2003 :G + Q ± E 

RPA99 modifiée 2003 :0 ,8G  ± E 

VI -2-2 Recommandation du RPA 99 Version 2003 

a) Armatures longitudinales  (Arti  7.5.2.1) 

 Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre, 

est 0,5% en toute section  

        Poutres principales : Amin= 0.005 x 30 x 40 =6 cm2 

         Poutres secondaires : Amin= 0.005 x 30 x 35 =5,25 cm2 

 Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux  est de 4% en zone courante et de 

6% en zone de recouvrement  

 En zone courante : 

Poutres principales : Amax = 0,04 x 30 x40 = 48 cm2 

Poutres secondaires : Amax = 0,04 x 30 x35 = 42cm2 

 En zone recouvrement : 

Poutres principales : Amax = 0,06 x 30 x40 = 72 cm2 

Poutres secondaires : Amax = 0,06 x 30 x35 = 63cm2 

 La longueur minimale de recouvrement et de  50 en zone IIb 

 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poutres de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochets  à 90°. 
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b) Armatures transversales (Arti 7 .5.2.2) : 

 

 La quantité minimale des armatures transversales est donnée par :  

At= 0,003St x b 

 L’espacement maximum entre les armatures transversales est donné comme suite : 

St= min 







12,

4

h
 En zone nodale et en travée si les armatures sont nécessaires  

St

2

h


                                        

En zone de recouvrement (en dehors de la zone nodale) 

 : Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales  

 Le premier cadre doit être disposé à 5cm au plus du l’appui de l’encastrement  

 

Remarque : 

Au moins  la moitié de la section de l’armature inférieure nécessaire en travée est 

prolongée à une distance des appuis au plus égale à  1/10 de la portée 

VI-2-3 Ferraillages des poutres à l’ELU : 

 Armatures longitudinales : 

Dans  le cas d’une  flexion simple, on  a les étapes suivantes : 

As : la section d’armatures tendues  

As’ : la section d’armatures comprimées  

 

 

Avec : 

h : hauteur de la section du béton. 

b : largeur de la section de béton. 

d : hauteur utile (d=h  c). 

c : distance entre la fibre la plus  tendue et le centre de gravité des armatures tendues. 



Chapitre VI :                             ferraillage des éléments de la structure                 
 

151 
 

 Calcul du  moment réduit : 

bc

u

b
fbd

M
2

 Avec    uM  : moment de flexion supporté par la section 

fbc =
b

28cf85,0
, .MPa2,14f5,1 bcb   

st
s

ef


  , .MPa34815,1 sts   

Les armatures seront calculées à l’état limite ultime  « ELU » sous l’effet des sollicitations 

les plus défavorables et dans les situations suivantes : 

392,0 lb 
         

   La section est simplement armée (S .S.A) c.a. dire  la section   

comprendra que des aciers tendus alors : As=
s

u

d

M

 
. 

392,0 lb  La section est doublement  armée (S .D.A) c.a. dire  la section  

comprendra  des aciers tendus, ainsi que des aciers comprimées 

On calcul :     

ru

bcrr

MMM

fdbM



 2
 

Avec  

Mr : moment ultime pour une section simplement armée  

Mu : moment maximum  à l’ELU dans les poutres  

 Armatures tendues :
  s

'

sr

r
s

cd

M

d

M
A







  

 Armatures comprimées :
  s

'

'

s
cd

M
A




  

 

 

 

 

 

 

 

Asc 

Ast 

Mu 

=

 
Mu  

AN 

Ast1 

Mr + M d-c
’ 

Asc 

 

Ast2 
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Remarque : le ferraillage se fait par zone telque :  

Zone I : entre –sol, RDC 

Zone II : 1er, 2eme et  3eme  étage  

Zone III : 4eme, 5eme étage  

 

VI-2-4 Vérification de BAEL 91 : 

La vérification à effectués sont  les suivantes : 

a) Condition de non fragilité  (BAEL 91  /Arti .4.2.1) 

La section  minimale des  armatures  longitudinales est  

e

t

f

f
dbA 28

min 23,0   

b) Influence  de l’effort tranchant aux appuis (BAEL91 / Arti A.5.1.32) 

 Influence sur le béton : 

289,0267,0 cu fbdT   

 Influence sur les armatures : 











d

M
T

fA u
u

s

es

9,0
 

c) Vérification  de l’adhérence et de  l’entrainement  des barres (BAEL 91 / Arti 

.6.1.3) 

La valeur limite  de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures  

sese    , 



i

u
se

Ud

T

9,0

max

  

MPafcse 15,31,25,128   

   Avec :  =1,5   pour l’acier HA (coefficient de scellement) 
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    La contrainte d’adhérence au niveau  de l’appui le plus sollicité doit être  




i

u
s

Ud

T

9,0
  Avec :   nU i  

 iU  : Périmètre minimal circonscrit  à la section droite des barres  

d) Vérification de la contrainte tangentielle 

 

MPaMPa
f

db

V

b

c
u

u
u 33.3)5;

2,0
min( 28 





  

VI-2--5 : Vérification à l’ELS  

Les états limites des services sont définis compte tenue des exploitations et de la durabilité  

de  la construction  les  vérifications  qui  leurs sont relatives : 

 Etat limite d’ouverture des fissurations (exemple de calcul pour les fissurations non 

préjudiciables) 

 Etat limite de résistance  du béton en compression  

 Etat limite de déformation 

 

a) Etat limite d’ouverture  des fissures   

La fissuration dans le cas des poutres étant considérée  peu  nuisible ; alors cette 

vérification n’est pas nécessaire.  

b) Etat limite de  compression du béton 

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

MPaf
K

K cbsb 156.0
1

28

1

   

Ad

M ser
s




1


(Contrainte de traction des aciers) 

      A : Armatures  adoptées  à l’ELU 
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11 Ket Sont tirés des tableaux en fonction de    
db

Aadp






100
1  

        Les résultats  des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants 

         Les contraintes sont en (MPa) 

c) Vérification de la flèche  

 

         On fait le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. 

           Sens principal : la flèche est : mm
L

f 8,8
500

4400

500
  

            Sens secondaire : la flèche est : mm
L

f 8,9
500

4900

500
  

           La valeur de la flèche est : f
IE

LM
f

vfv

s


10

2

 

        Avec :Ev = module de déformation différé 

 

Ev= 3700 86,1081825370033
28 fc MPa 

Ifv =
.1

1,1 0



 I
 

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

de la section. 

        I0 =



















































23223

'
2

15
122

''
2

15
12

c
h

As
bh

c
h

sAc
h

As
bh

 

    Calcul des coefficients : 




0084,0

5

02,0 28 
ft

v  










 0;

4

75,1
1max

28

28

ft

ft

s
  

)'(%sec armaturednervureladeutiletionladeceluiàtendusaciersdesrapportle  

db

A

0

  
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       La contrainte dans les aciers tendus : 

Ad

M s

s
..1

   

 
b  s  )(28 MPafc  )(MPafbu  )(MPafe  )(MPast  

Situation 

durable 

1,5 1,15 25 14,2 400 348 

Situation 

accidentelle 

1,15 1 25 18,5 400 400 

 Armatures longitudinales : 

a. Poutres principales (30 x 40) : 

 Tableau du type de ferraillages des poutres en travée 

Type de 

poutres 

Zone  Mmax(KN.m) b 

(cm) 

d 

(cm) 

fbu(KN/cm
2
) μ μl conclusion 

Poutres 

principales 

Zone I 55,48 30 37 14,2 0,095 0,392 SSA 

Zone 

II 

55,64 30 37 14,2 0,095 0,392 SSA 

Zone 

III 

61,62 30 37 14,2 0,106 0.392 SSA 

 

 Tableau des sections d’armatures calculées et celles adoptées 

 

type des 

poutres 

zone Mmax(KN.

m) 

d 

(cm) 

μ 𝛽 σst 

(KN/c

m
2
) 

Acal 

(cm
2
) 

Aadopté 

(cm²) 

section 

P
o

u
tr

es
 

p
ri

n
ci

p
al

es
 

Zone 

I 

55,48 37 0,095 0,949 34,8 4,54 5,65 5HA12 

Zone 

II 

55,64 37 0,095 0,949 34,8 4,55 5,65 5HA12 

Zone 

III 

61,62 37 0,106 0,944 34,8 5,07 5,65 5HA12 
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 Tableau du type de ferraillages des poutres aux appuis 

 

Type de 

poutres 

Zone  Mmax(KN.m) b (cm) d (cm) fbu(KN/cm
2
) μ μl conclusion 

Poutres 

principales 

Zone I 93,09 30 37 18.5 0,122 0,392 SSA 

Zone 

II 

107,00 30 37 18.5 0,140 0,392 SSA 

Zone 

III 

106,06 30 37 18.5 0,140 0.392 SSA 

 

 Tableau des sections d’armatures calculées et celles adoptées 

 

type des 

poutres 

zone Mmax(K

N.m) 

d 

(cm) 

μ 𝛽 σst 

(KN/cm
2
) 

Acal 

(cm
2
) 

Aadopté 

(cm²) 

section 

P
o
u
tr

es
 

p
ri

n
ci

p
al

es
 

Zone I 93,09 37 0,122 0,935 40,00 6,73 8,01 3HA14 

+3HA12 

Zone II 107,00 37 0,140 0,924 40,00 7,82 8,01 3HA14 

+3HA12 

Zone III 106,06 37 0,140 0,924 40,00 7,79 8,01 3HA14 

+3HA12 

 

 Poutres secondaires  (30 x 35) : 

 Tableau du type de ferraillages des poutres en travée 

Type de 

poutres 

Zone  Mmax(KN.m) b 

(cm) 

d 

(cm) 

fbu(KN/cm
2
) μ μl conclusion 

Poutres 

secondaires 

Zone 

I 

16,96 30 32 14,2 0,038 0,392 SSA 

Zone 

II 

35,08 30 32 14,2 0,080 0,392 SSA 

Zone 

III 

39,40 30 32 14,2 0,090 0.392 SSA 
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 Tableau des sections d’armatures calculées et celles adoptées 

 

type des 

poutres 

zone Mmax(

KN.c

m) 

d 

(cm) 

μ 𝛽 σst 

(KN/c

m
2
) 

Acal 

(cm
2
) 

Aadopté 

(cm²) 

section 

P
o

u
tr

es
  

se
co

n
d

ai
re

s 
 

Zone I 16,96 32 0,038 0,981 34,8 1,55 5,68 5HA12 

Zone II 35,08 32 0,080 0,958 34,8 3,28 5,65 5HA12 

Zone III 39,40 32 0,090 0,953 34,8 3,71 5,65 5HA12 

 

 Tableau du type de ferraillages des poutres aux appuis 

 

Type de 

poutres 

Zone  Mmax(K

N.cm) 

b (cm) d (cm) fbu(KN/cm
2
) 

μ μl conclusio

n 

P
o
u
tr

es
 

se
co

n
d
ai

re

s 

Zone I 137,48 30 32 18.5 0,242 0,392 SSA 

Zone II 166,04 30 32 18.5 0,292 0,392 SSA 

Zone 

III 

154,11 30 32 18.5 0,270 0.392 SSA 

 

 Tableau des sections d’armatures calculées et celles adoptées 

 

type des 

poutres 

zone Mmax(KN.

cm) 

d 

(cm) 

μ 𝛽 σst 

(KN/c

m
2
) 

Acal 

(cm
2
) 

Aadopté 

(cm²) 

section 

P
o
u
tr

es
  

se
co

n
d
ai

re
s 

Zone 

I 

137,48 32 0,242 0,859 40,00 12,50 12,81 3HA14+3

HA20 

Zone 

II 

166,04 32 0,292 0,823 40,00 15,76 16,6 4HA20 

+2HA16 

Zone 

III 

154,11 32 0,270 0,839 40,00 14,35 18,84 3HA20+3

HA20 

 

 Armatures transversales :  

 cm
bh

lt 3;2,1;14,1min
10

;;
35

min 







   

Soit :  mmt 8  

On choisira 1cadre+ 1 étrier   

Soit : At = 4HA8=2,01cm2 

La quantité minimale des armatures transversales est donnée par : 
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bSA tt  003,0  

 L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :   









 cm

h
St 30;12;

4
minmax 

En zone nodale ; si les armatures comprimées sont nécessaires 

2

h
St 

 

En dehors de la zone nodale  

Avec : 

t  : Etant le plus petit  diamètre des armatures longitudinales 

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de 

l’appui ou de l’encastrement. 

 Poutres principales (30 x 40) : 

 cmcmcmcmSt 30;4,14;10min30;2,112;
4

40
minmax 










 

 Soit : tS = 8cm  …….en zone nodale 

cm
h

St 20
2

40

2


 

                    Soit : tS = 15cm……..en  dehors de la zone nodale 

272,0308003,0 cmAt 

 

Soit : (1cadres de     + 1 étrier de) ………en zone nodale 

235,13015003,0 cmAt 

 

Soit : (1cadres de     + 1 étrier de) ………en dehors de la zone nodale 
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 Poutres secondaires (30 x 35) : 

)30;4,14;75,8min(30;2,112;
4

35
minmax cmcmcmcmSt 










 

 Soit : tS = 8cm  …….en zone nodale 

cm
h

St 5,17
2

35

2


 

                     Soit : tS = 15cm……..en  dehors de la zone nodale 

272,0308003,0 cmAt 

 

Soit : (1cadres de     + 1 étrier de) ………en zone nodale 

235,13015003,0 cmAt 

 

Soit : (1cadres de     + 1 étrier de) ………en dehors de la zone nodale 

 Vérification à l’ELU : 

1) Condition de non fragilité  (BAEL 91  /Arti .4.2.1) 

e

t

f

f
dbA 28

min 23,0 

 

- Poutres principales (30 x 40) cm2 : 

340,1
400

1,2
373023,0min A

 
2

min 340,1 cmA 

 

-  Poutres secondaires (30 x 35) cm2 : 

159,1
400

1,2
323023,0min A

 
2

min 159,1 cmA   
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2) Vérification  de l’adhérence et de  l’entrainement  des barres   (BAEL 91 / Arti 

A.6.1, 3) 

La valeur limite  de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures  

sese    , 



i

u
se

Ud

T

9,0

max

  

MPafcse 15,31,25,128   

       Avec :  =1,5   pour l’acier HA (coefficient de scellement) 

        La contrainte d’adhérence au niveau  de l’appui le plus sollicité doit être  




i

u
s

Ud

T

9,0
  Avec :   nU i  

 iU  : Périmètre minimal circonscrit  à la section droite des barres  

Poutres principales (30 x 40) : 

 

 

 

MPas 75,1
2453709,0

105,142 3







 

MPaMPa sese 15,375,1  
 

 Condition vérifiée  

 

- Poutres secondaires (30 x 35) : 

  68,37323214,3  iU
 

MPas 746,1
8,3763209,0

1051,189 3







 

MPaMPa sese 15,3746,1  
 

                       Condition vérifiée 

  50,244,132,1314,3  iU
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3) Vérification de la contrainte tangentielle : (BAEL 99.art A.5.1) 

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite 

ultime, cette justification est conduite à partir de la contrainte  « u  » prise 

conventionnellement  égale à : 

db

Tu
u


 uT  : Effort tranchant max à l’ELU 

- Poutres principales (30 x 40) : MPau 28,1
370300

1050,142 3





  

- Poutres secondaires (30 x 35) : MPau 97,1
320300

1051,189 3





  

      Dans le cas où la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier : uu  
 

    Avec :  

MPaMPa
f

b

c
u 33,3)5;

2,0
min( 28 




 

- Poutres principales (30 x 40) :  MPaMPa uu 33,328,1    

                         Condition vérifiée

 

- Poutres secondaires (30 x 35) :  MPaMPa uu 33,397,1    

 

Condition vérifiée 

4) Influence de l’effort tranchant   

 Influence sur le béton  

b

c
uu

fbd
TT


2890,040,0 

  

 Poutres principales : 

KNTu 5,142  

KNT u 666
5,1

102530,037,090,040,0 3





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KNTKNT uu 6665,142                  Condition vérifiée  

 Poutres secondaires : 

KNTu 511,189  

KNT u 576
5,1

102530,032,090,040,0 3





 

KNTKNT uu 57651,189                 Condition vérifiée  

 Influence sur les armatures  

.
d9,0

M
V

f

15,1
A u

u

e

a 







  

     Avec   Mu : est pris avec son signe. 

Si   







 0

9,0 d

M
V u

u  la vérification n’est pas nécessaire.  

 Pour les poutres principales : 090,157
37,09,0

88,99
5,142

9,0





d

M
V u

u  

 Pour les poutres secondaires : 05,227
32,09,0

120,10
51,189

9.0





d

M
T u

u  

         Donc aucune vérification n’est nécessaire. 

5) Calcul de la longueur de scellement au droit des barres :  

(BAEL 91 modifié 99/Art 6.1, 21) 

Elle correspond à la longueur d’acier adhérent au béton, nécessaire  pour que l’effort de 

traction ou de compression demandé  à la barre puisse être mobilisé : 

e

e
s

f
l










4
 

835,21,2)5,1(6,06,0 2

28

2  te f  

     Pour les T20 : cmmls 54,707054,0
835,24

400020,0







 

    Pour les T16 : cmmls 43,565643,0
835,24

400016,0






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    Pour les T14 : cmmls 38,494938,0
835,24

400014,0







 

    Pour les T12 : cmmls 32,424232,0
835,24

400012,0







 

    Les règles du (BAEL91/ Arti .A.6.1) admette que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminé par un crochet normal est assuré lorsque, la longueur de la partie ancrée, mesurée  

hors crochet, au moins égale à (0,4 ls pour les aciers HA). 

     Pour les T20 : cmla 216,284.054,70 

 

     Pour les T16 : cmla 572,224.043,56 

 

    Pour les T14 : cmla 752,194.038,49 

 

    Pour les T12 : cmla 928,164.032,42 
 

6) Délimitation de la zone nodale : (RPA99modéfie 2003/Art 7.4.2.1 

 Sens principal : 

hL  2'  

cmhb
h

h e








 60;;;

6
max 11

'  

h : hauteur de la poutre  

11ethb  : Dimensions du poteau 

he : hauteur entre nus  des poteaux  
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 Les poutres : 

cmL 80402'  Poutres principale de (30 x 40) 

cmL 70352'  Poutres secondaires  de (30 x 35) 

  Remarque :  

Le cadre d’armature transversales doit être disposé à 5cm au plus du nus d’appui ou 

d’encastrement. 

 Vérification à l’ELU : 

a) Etat limite d’ouverture  des fissures   

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré  peu  nuisible ; alors cette 

vérification n’est pas nécessaire. 

b) Etat limite de déformation  du béton  en compression   

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

MPaf
K

K cbsb 156.0
1

28

1

   

Ad

M ser
s




1


(Contrainte de traction des aciers) 

      A : Armatures  adoptées  à l’ELU
 

11 Ket  Sont tirés des tableaux en fonction de    
db

Aadp






100
1  

     Les résultats  des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants  

     Les contraintes sont en (MPa). 

 Poutres principales (30 x 40) : 

1) En travée  

 

zone  Mmax 

[KN .m

] 

As 

(cm2) 
1  1  1K  

s
 

MPa
 

b  
MPa

 
b
 

MPa
 

Obs 

Zone I 45,31 5,65 0,509 0,892 31,62 242.98 7,68 15 C.V 

Zone II 45,43 5,65 0,509 0,892 31,62 243,62 7,70 15 C.V 

ZoneIII 50,03 5,65 0,509 0,892 31,62 268,30 8,48 15 C.V 
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2) Aux appuis   

 

zone Msmax 

[KN .m] 

As 

(cm
2
) 

1  1  1K  
s
 

MPa
 

b  
MPa

 
b  

MPa
 

Obs 

Zone I 66,19 8,01 0,722 0,8768 25,60 254,72 9,95 15 C.V 

Zone II 76,04 8,01 0,722 0,8768 25,60 292,62 11,43 15 C.V 

Zone III 81,60 8,01 0,722 0,8768 25,60 314,02 12,27 15 C.V 

 

 Poutres secondaires  (30 x 35) : 

1) En travée  

 

zone Mmax 

[KN .m] 

As 

(cm2) 

1  1  1K  
s
 

MPa
 

b  
MPa

 
b  

MPa
 

Obs 

Zone I 13,79 5,65 0,588 0,886 29,01 86,10 2,96 15 C.V 

Zone II 28,58 5,65 0,588 0,886 29,01 178,41 6,15 15 C.V 

Zone III 32,06 5,65 0,588 0,886 29,01 200,14 6,90 15 C.V 

 

2) Aux appuis   

 

zone Ms max 

[KN .m] 

As 

(cm
2
) 

1  1  1K  s
MPa b MPa

 b MPa
 Obs 

Zone I 44,05 12,81 1,42 0,842 17,36 127,10 7,32 15 C.V 

Zone II 88,31 16,6 1,729 0,8313 14,63 199,98 13,67 15 C.V 

Zone III 97,92 18,84 1,962 0,824 13,44 197,11 14,66 15 C.V 

 

c) 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. 

      On prend le cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens. 
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d) Vérification de la flèche  

         On fait le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. 

 Sens principal : la flèche est : mm
L

f 8,8
500

4400

500
  

 Sens secondaire : la flèche est : mm
L

f 8,9
500

4900

500
  

      La valeur de la flèche est : f
IE

LM
f

vfv

s


10

2

 

      Avec :Ev = module de déformation différé 

 

Ev= 3700 86,1081825370033
28 fc MPa 

Ifv =
.1

1,1 0



 I
 

 

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

section. 

     I0 =



















































23223

'
2

15
122

''
2

15
12

c
h

As
bh

c
h

sAc
h

As
bh

 

   Calcul des coefficients : 




0084,0

5

02,0 28 
ft

v  










 0;

4

75,1
1max

28

28

ft

ft

s
  

)'(%sec armaturednervureladeutiletionladeceluiàtendusaciersdesrapportle  

db

A

0

  

    La contrainte dans les aciers tendus : 

Ad

M s

s
..1

 
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 Sens principale : 

 

zone Zone I Zone II Zone III 

Ms (KN.m) 45,31 45,43 50,03 

L (cm) 440 440 440 

Ev (MPa) 10818,86 10818,86 10818,86 

h (cm) 40 40 40 

A (cm2) 5,65 5,65 5,65 

  0,0051 0,0051 0,0051 

v  1,65 1,65 1,65 

)(MPa  242,98 243,63 196,67 

  0,892 0,892 0,892 

  0,48 0,48 0,51 

I0 (cm4) 177818,68 177818,68 177818,68 

If (cm4) 109152,09 109152,09 106218,05 

f (mm) 7,43 7,45 8,43 

f (mm) 8,8 8,8 8,8 

Obs C.V C.V C.V 

 

 Sens secondaire : 

 

zone Zone I Zone II Zone III 

Ms (KN.m) 13,79 28,58 32,06 

L (cm) 490 490 490 

Ev (MPa) 10818,86 10818,86 10818,86 

h (cm) 35 35 35 

A (cm2) 5,65 5,65 5,65 

  0,00588 0,00588 0,00588 

v  1,43 1,43 1,43 

)(MPa  86,10 178,41 200,14 

  0,886 0,886 0,886 

  0,11 0,42 0,46 

I0 (cm4) 125006,20 125006,20 125006,20 

If (cm4) 118816,92 85909,55 82945,36 

f (mm) 2,57 7,38 8,57 

f (mm) 9,8 9,8 9,8 

Obs C.V C.V C.V 
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Conclusion : Le ferraillage des poutres est récapitulé  dans le tableau  suivant 

Zone   Poutres 

principales  

Poutres secondaires  

Zone I 
 

En travée 5HA12 5HA12 

Aux appuis 3HA14+3HA12 3HA12+3HA20 

Zone II En travée 5HA12 5HA12 

Aux appuis  3HA14+4HA12 2HA16+4HA20 

Zone III En travée  5HA12 5HA12 

Aux appuis  3HA14+3HA12 3HA20+3HA20 

 

VI-3 ferraillage  des voiles  

VI-3-1 : Introduction 

Le voile est un élément structural  du contreventement soumis à des forces verticales et à 

des forces horizontales, donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures 

en flexion composée sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges 

permanentes (G) et aux surcharges d’exploitations (Q) ainsi sous l’action des sollicitations 

horizontales dues aux séismes. 

Pour faire face à ces sollicitations, on doit prévoir trois types d’armatures : 

- Armatures verticales  

- Armatures horizontal  

- Armatures transversales 

VI-3-2 : Combinaisons d’action  

Les combinaisons d’actions  sismiques  et  d’actions dues aux charges verticales à prendre 

sont données ci-dessous : 

 BAEL 91 modifiée 99 : 

- ELU : 1,35G +1,5Q 

- ELS : G + Q 

 RPA 99 modifiée 2003 
- G +Q ± E 

- 0,8G ±E 

VI-3-3 : Ferraillage des trumeaux  

La méthode utilisée est  la méthode de RDM qui se fait pour une bonde de largeur (d). 

 

 



Chapitre VI :                             ferraillage des éléments de la structure                 
 

169 
 

 Exposé de la méthode : 

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des 

sollicitations les plus défavorables (N, M)  en utilisant les formules suivantes. 

I

VM

B

N

max
σ


  

 

I

VM

B

N

min
σ


  

 

Avec  

B : section du béton ; B = L x e 

L : longueur du voile  

e : épaisseur du voile  

I : moment d’inertie du trumeau 

V et V’ : bras de levier ; 
2

voile
L

'VV   

Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement  du fichier résultat  

d’étude au chargement. 

Le découpage de diagramme des contraintes  en bande de largeur (d) est donné par :  









 c

e L
h

d
3

2
;

2
min  

Avec : 

eh  : Hauteur entre nus des planchers du voile considéré 

cL  : La longueur de la zone comprimée 

L
σσ

σ

c
L 




minmax

max  

tL  : Longueur tendue  ct LLL   

Les efforts normaux dans les différentes  sections sont donnés en fonction du diagramme 

des contraintes obtenues : 

 Section partiellement comprimée (S.P.C) 

ed
2

σσ
N 1min

1 


  

e)(L
2

σ
N t

1

2  d  
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Figure VI-3-1 : Digramme d’une S.P.C 

La section d’armatures verticales  d’une  SPC est égale    : 
s

i

σ

N

v
A   

e : épaisseur du voiles  

 A : section d’armatures verticales  

sσ  : Contrainte dans les aciers correspondant à un allongement de 10‰ =348 MPa. 

 Section entièrement  comprimée (S.E.C)  

ed
2

σ
max

σ
N

1

1 


  

ed
2

σσ
N

21

2 


  

 

Figure VI-3 -2 : diagramme d’une section S.E.C 

La section d’armatures  verticales d’une SEC est égale à :   
s

bci

σ

fBN

v
A


  

B : section du tronçon considéré 

sσ  : Contrainte dans les aciers   

bcf  : Contrainte de calcul dans le béton  

Situation courante : MPa348σs   ; MPa2,14fbc   

Situation accidentelle  : MPa400σs   ; MPa48,18fbc   
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 Section entièrement tendue (S.E.T)    

ed
2

σ
max

σ
N

1

u1 


  

ed
2

σσ
N 21

u2 


  

La section d’armatures verticales d’une S.E.T est égale à :
s

i

σ

N

v
A   

 

 Figure VIII – 3-3 : diagramme d’une S.E.T 

 

VI-3-3-1 : Armatures minimales : 

- Compression du béton  

2cm4
min

A  Par mètre de parement mesuré perpendiculaire à ces armatures  

%0,5
B

A
%0,2 min         Avec  B : section du béton comprimée  

- Traction simple :  

e
f

fB

min
A c28

      Avec  B : section du béton tendue 

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au 

moins égale 0,2% de la section horizontale du béton tendue. 

VI-3-3-2 : Armatures horizontales :  

 Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de   

10 Φ. D’après le BEAL 91   :        
4

v
A

AH   

  D’après le RPA 2003 :     B%0,15AH   Globalement dans la section du voile  

B%0,10AH                Globalement dans la section du voile 

 Les barres  horizontales doivent être disposées vers l’extérieur. 
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VI-3-3-3 : Armatures transversales 

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 

Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles 

dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la 

compression d’après l’article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003. 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingles au 

mètre carré. 

 Armatures de coutures :  

          Le long des joints de reprise de coulage, l’effort tranchant doit être repris par les 

aciers de coutures dont la section est donnée par la formule : 

u
V1,4T:Avec

e
f

T
1,1

vj
A





  

T : Effort tranchant calculé au niveau considéré 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les 

efforts de traction dus aux moments de renversement. 

VI-3-3-4 : Espacement :  

D’après l’art 7.7.4.3  du RPA révisé 2003, l’espacement des barres horizontales et 

verticales doit être inférieur à la plus petite des deux valeurs suivantes :

  cmcmcm

cmStaussi

30S30,30min
t

S

30et,e1,5St

t 


 

 Avec :      e = épaisseur du voile  

          A chaque extrémité du voile l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 

10

1
 de la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit être au plus égale à 15cm. 
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VI-3-3-5 : Longueur de recouvrement  

Elles doivent être égales à : 

 40Φ pour les barres situées dans les zones où le renversement du signe des efforts est 

possible. 

 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous l’action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

 

VI-3-3-6 : Diamètre maximal  

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
10

1
de 

l’épaisseur du voile.  

VI-3-4 : Vérification   

 Exigence de RPA  

 Zone tendue :  

On doit vérifier que : tA tl0,2%b  

Avec : At : Section total d’armatures verticale de la zone tendue  

tlb  : Section de la zone tendue  

 Globalement dans la section du voile : 

On doit vérifier que   :   %15,0
S

S

b

a   

Avec     Sb : section total du béton  

              Sa : section total des armatures  

 Zone courante : 

On doit vérifier que : )
10

8,0(%10,0
l

bAc   

Avec : section brute du béton :
10

8,0
l

b  

La longueur de la zone courante : )
10

2(
l

l   

cA  : Section des armatures de la zone courante  
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VI-3-5 : Vérification à L’ELS : 

Pour cet état, il considère l’effort : Nser = G + Q  

MPa15
c28

f0,6
b

σ

b
σ

A15B

N

b
σ







 

Avec : 

Nser: Effort normal appliqué 

B    : Section du béton  

A   : Section d’armatures adoptée  

VI-3-5-1 : Vérification de la contrainte de cisaillement :  

 D’après le RPA99 révisé 2003 : 

c28
f0,2

b
τ

b
τ  = 5 MPa 

 

 

calcul,u
V1,4V   

Avec : 

b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  

d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 

h : Hauteur totale de la section brute  

D’après le BAEL 91 : 

Il faut vérifier que : 

db

u
V

u
τ

u
τ

u
τ






 

Avec : 

ntcisaillemedecontrainte:
u
τ  














 4MPa,

b
γ

cj
f

0,15min
u

τ  ;  Pour la fissuration préjudiciable. 

 

 

db

V

b
τ

0




Chapitre VI :                             ferraillage des éléments de la structure                 
 

175 
 

VI-3-6 : Exemple de calcul : 

 Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinal  d’un voile qui se trouve à l’entresol    

L = 1.85m , e = 20cm  

mLVV,mI 930,02/'106,0 4   

   B = 0,37 2m  

 

 

Lc = 0,49   La section est partiellement tendue        Lt = 1,36m 

   Le découpage de diagramme est en deux  bandes de longueur (d) 

Avec : 

,33m0
c

L
3

2
,

2

e
h

mind1 













  

  Soit un tronçon d1 = 0,68m    12d dlt 
 

dadepter= 0.68 

 Longueur d’extrémité  

cmm 202,0
10

2

10

l
  

 Espacement : 

   En zone courante :     cmcmcm 3030;301,5e;30cmminS   

      Soit St =20cm 

   En zone d’extrémité : cmDcm 1010
2

S
D   

 Détermination de N : 

     Zone tendue :  

t

t

L

dL )(
σ 1min

1





 

05,4095
36,1

)68,036,1(11,8190
σ1 


  

KN39.8352,00,68
2

4095.058190.11
N1 







 
  

KN/m²11,8190σ 

KN/m²41,2961σ

min

max






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KN46,2780,20,68
2

05,4095
N2   

VI-3-6-2 : Calcul des armatures  

 Armatures verticales : 

cm²88,20
400

10835,39
Av1 


  

cm²96,6
400

10278,46
Av2 




 

 Armatures de couture  

cm²64,0
400

1062,16
4.11.1

f

T
1,1A

e

vj 




 

Avec : T= 1.4 x V                V : effort tranchant calculer 

2

t

vjv1
v1 cm76,10

1,362

0,680,64

2

20,88

l2

A

2

A
A 






d
       Soient  7HA14 = 10,78 cm²  

    2

t

vjv2
v2 cm64,3

1,362

0,68-1,360.64

2

6,96

l2

A

2

A
A 







dlt
  Soient  4 HA12 = 4,52cm²

 

 Armatures minimales : 










 


e

t28
min

f

fB
,%B0,2maxA

 

²14,7
4002

1.2100027.0
;

2

27.01002.0
max

f

fB
,%B0,2maxA

e

t28
min cm






















 
  

 

 Armatures horizontales :  

  ²05,405,4;83,3max27.010015,0;
4

3,15
maxAH cmAH 








  

Soit : 4HA12 = 4,52cm² 

 

Armatures  transversales : 

 

   Les deux nappe d’armatures doivent être relié avec aux moins quatre (4) épingles par 

mètre  carré on adopte 4HA8 =2,01 cm2. 

 Espacement 

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire la condition suivante : 

  cm301,5e;30cmminS                  condition vérifiée. 
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 Vérification à L’ELS : 

Pour cet état, en considère l’effort : Nser = G + Q  

MPa15
c28

f0,6
b

σ

b
σ06,5

1014,23)15(20,37

101930,94

b
σ

4-

-3







 MPa

 

VI-3-7 : ferraillage des voiles : 
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 (Voiles Longitudinaux : VL1 - VL2 – VL5 - VL6) : 

 Zone I II III 

Caractéristiques 

géométriques 

L (m) 1,85 1,85 1,85 

e (m) 0,2 0,2 0,2 

B (m²) 0,37 0,37 0,37 

I (m
4
) 0,106 0,106 0,106 

V = (L/2) 0,925 0,925 0,925 

he 2,71 2,71 2,71 

  

T (KN) 16,620 88,630 139,750 

Nser   (KN) 2088,830 1575,770 639,640 

σmax    (KN/m
2
) 2961,410 337,280 507,270 

σmin    (KN/m
2
) -8190,11 -4468,13 -1951,39 

Nature de la section SPC SPC SPC 

Lc 0,49 0,13 0,38 

Lt 1,36 1,72 1,47 

d 0,33 0,09 0,25 

d adopté 0,68 0,86 0,73 

Lt-  d adopté 0,68 0,86 0,74 

σ1 -4091,173 -2234,264 -981,216 

N1 835,13 576,41 214,08 

N2 277,67 192,18 72,44 

armatures verticales 

Av1/bande (cm
2
) 20,88 14,41 5,35 

Av2/bande (cm
2
) 6,94 4,80 1,81 

Avj (cm
2
) 0,64 3,41 5,38 

A’v1/bande/nappe 10,60 8,06 4,01 

A’v2/bande/nappe 3,63 3,26 2,26 

armatures minimales   
Amin/bande/nappe  (cm

2
) 7,13 9,03 7,71 

Ferraillage adopté 

pour les armatures 

verticales 

A’v1 adopté   (cm
2
)   10,78 10,78 7,92 

A’v2  adopté  (cm
2
)   4,52 4,27 3,12 

Choix de A (cm
2
) Bande 1 7HA14 7HA14 7HA12 

Choix de A (cm
2
) Bande 2 4HA12 4HA12 4HA10 

Espacement (cm) Bande 1 15 15 15 

  Bande 2 20 20 20 

Armatures 

horizontales 

AH /nappe        (cm2) 3,83 3,76 2,76 

AH adopté        (cm2) 4,52 4,52 3,14 

choix de la section   4HA12 4HA12 4HA10 

                   Espacement    

St (cm)   25 25 25 

Armatures 

transversales At  adoptées   4 épingles HA8/m²   

Vérification des 

contraintes 

 

τb 0,070 0,373 0,588 

  τu 0,050 0,266 0,420 

  σbc 5,062 3,901 1,645 

5MPab 

2,5MPau 
15MPabc 



Chapitre VI :                             ferraillage des éléments de la structure                 
 

179 
 

(Voiles Longitudinaux : VL4 – VL4) : 

 Zone I II III 

Caractéristiques 

géométriques 

L (m) 2,15 2,15 2,15 

e (m) 0,2 0,2 0,2 

B (m²) 0,43 0,43 0,43 

I (m
4
) 0,166 0,166 0,166 

V= (L/2) 1,075 1,075 1,075 

he 2,71 2,71 2,71 

  

T (KN) 129,850 177,960 263,050 

Nser   (KN) 1930,940 1379,700 560,900 

σmax    (KN/m
2
) 4112,800 1230,520 433,330 

σmin    (KN/m
2
) -7508,47 -3547,67 -1290,61 

Nature de la section SPC SPC SPC 

Lc 0,76 0,55 0,54 

Lt 1,39 1,60 1,61 

d 0,51 0,37 0,36 

d adopté 0,70 0,80 0,80 

Lt-  d adopté 0,69 0,80 0,81 

σ1 -3724,801 -1769,739 -649,144 

N1 786,33 425,39 155,18 

N2 256,68 140,93 52,55 

armatures verticales 

Av1/bande (cm
2
) 19,66 10,63 3,88 

Av2/bande (cm
2
) 6,42 3,52 1,31 

Avj (cm
2
) 5,00 6,85 10,13 

A’v1/bande/nappe 11,09 7,03 4,46 

A’v2/bande/nappe 4,45 3,47 3,20 

armatures minimales   
Amin/bande/nappe  (cm

2
) 7,29 8,38 8,45 

Ferraillage adopté pour 

les armatures verticales 

A’v1 adopté   (cm
2
) 12,32 9,05 9,36 

A’v2  adopté  (cm
2
) 4,52 4,52 4,52 

Choix de A (cm
2
) Bande 1 8HA14 8HA12 8HA10 

Choix de A (cm
2
) Bande 2 4HA12 4HA12 4HA12 

Espacement (cm) Bande 1 15 15 15 

  Bande 2 20 20 20 

Armatures horizontales 

AH /nappe        (cm2) 4,21 3,39 3,47 

AH adopté        (cm2) 4,52 4,52 4,52 

choix de la section 4HA12 4HA12 4HA12 

                   Espacement    St 

(cm)   25 25 25 

Armatures transversales At  adoptées   4 épingles HA8/m²   

Vérifications des 

contraintes 

 

τb 0,470 0,644 0,952 

  τu 0,336 0,460 0,680 

  σbc 4,051 2,990 1,238 

5MPab 
2,5MPau 

15MPabc 
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(Voiles transversaux : VT1 ; VT2 ; VT3 ; VT4) : 

 Zone I II III 

Caractéristiques 

géométriques 

L (m) 2,15 2,15 2,15 

e (m) 0,2 0,2 0,2 

B (m²) 0,43 0,43 0,43 

I (m
4
) 0,166 0,166 0,166 

V=(L/2) 1,075 1,075 1,075 

he 2,66 2,66 2,66 

  

T(KN) 21,930 35,680 54,810 

Nser   (KN) 1515,980 1344,260 546,090 

σmax    (KN/m
2
) 1037,290 1857,530 3311,880 

σmin    (KN/m
2
) -5399,44 -5124,07 -4101,32 

Nature de la section SPC SPC SPC 

Lc 0,35 0,57 0,96 

Lt 1,80 1,58 1,19 

d 0,23 0,38 0,64 

d adopté 0,90 0,80 0,60 

Lt-  d adopté 0,90 0,78 0,59 

σ1 -2704,995 -2526,265 -2032,520 

N1 729,40 612,03 368,03 

N2 244,40 196,54 119,81 

armatures verticales 

Av1/bande (cm
2
) 18,23 15,30 9,20 

Av2/bande (cm
2
) 6,11 4,91 3,00 

Avj (cm
2
) 0,84 1,37 2,11 

A’v1/bande/nappe 9,33 8,00 5,13 

A’v2/bande/nappe 3,27 2,80 2,02 

armatures minimales   
Amin/bande/nappe  (cm

2
) 9,47 8,28 6,24 

Ferraillage adopté 

pour les armatures 

verticales 

A’v1 adopté   (cm
2
) 12,32 9,05 6,28 

A’v2  adopté  (cm
2
) 4,52 3,14 3,14 

Choix de A (cm
2
) Bande 1 8HA14 8HA12 8HA10 

Choix de A (cm
2
) Bande 2 4HA12 4HA10 4HA10 

Espacement (cm) Bande 1 15 15 15 

  Bande 2 20 20 20 

Armatures 

horizontales 

AH /nappe        (cm2) 3,83 3,48 3,61 

AH adopté        (cm2) 4,52 4,52 4,52 

choix de la section 4HA12 4HA12 4HA12 

                   Espacement    

St  (cm)   25 25 25 
Armatures 

transversales At adoptées   4 épingles HA8/m²   

Vérifications des 

contraintes 

 

τb 0,079 0,129 0,198 

  τu 0,057 0,092 0,142 

  σbc 3,241 2,907 1,210 

5MPab 

2,5MPau 

15MPabc 
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(Voiles transversaux : VT5 ; VT6 ; VT7 ; VT8) : 

 Zone I II III 

Caractéristiques 

géométriques 

L (m) 2 2 2 

e (m) 0,2 0,2 0,2 

B (m²) 0,4 0,4 0,4 

I (m
4
) 0,133 0,133 0,133 

V=(L/2) 1 1 1 

he 2,66 2,66 2,66 

  

T(KN) 16,320 21,210 36,400 

Nser   (KN) 943,790 696,310 276,880 

σmax    (KN/m
2
) 3400,390 1629,380 3487,020 

σmin    (KN/m
2
) -6891,29 -5033,2 -4396,99 

Nature de la section SPC SPC SPC 

Lc 0,66 0,49 0,88 

Lt 1,34 1,51 1,12 

d 0,44 0,33 0,59 

d adopté 0,67 0,75 0,60 

Lt-  d adopté 0,67 0,76 0,52 

σ1 -3443,577 -2534,733 -2031,787 

N1 692,44 567,59 385,73 

N2 230,44 192,86 104,72 

armatures verticales 

Av1/bande (cm
2
) 17,31 14,19 9,64 

Av2/bande (cm
2
) 5,76 4,82 2,62 

Avj (cm
2
) 0,63 0,82 1,40 

A’v1/bande/nappe 8,81 7,30 5,20 

A’v2/bande/nappe 3,04 2,62 1,63 

armatures minimales   
Amin/bande/nappe  (cm

2
) 7,03 7,93 5,86 

Ferraillage adopté pour 

les armatures verticales 

A’v1 adopté   (cm
2
) 10,78 10,78 7,92 

A’v2  adopté  (cm
2
) 3,14 3,14 2,01 

Choix de A (cm
2
) Bande 1 7HA14 7HA14 7HA12 

Choix de A (cm
2
) Bande 2 4HA10 4HA10 4HA8 

Espacement (cm) Bande 1 15 15 15 

  Bande 2 20 20 20 

Armatures horizontales 

AH /nappe        (cm2) 3,10 3,10 2,20 

AH adopté        (cm2) 3,14 3,14 3,14 

choix de la section 4HA10 4HA10 4HA10 

          Espacement    

St(cm)   25 25 25 

Armatures transversales At adoptées   4 épingles HA8/m²   

Vérifications des 

contraintes 

 

τb 0,063 0,082 0,142 

  τu 0,045 0,059 0,101 

  σbc 2,167 1,620 0,658 

5MPab 
2,5MPau 

15MPabc 
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Introduction : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objectif la transmission au sol des 

efforts apportés par la structure, ces efforts consistent en : 

 Un effort normal : charges et surcharges verticales. 

 Une force horizontale :résultante de l’action sismique. 

 Un moment qui peut être de valeur variable, qui s’exerce dans les différents plans. 

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et résistance aux sollicitations 

extérieures en : 

 Fondations superficielles : 

Utilisées pour les sols de grande capacité portante ; elles sont peu profondes (semelles isolées, 

semelles filantes, radiers). 

 Fondations profondes : 

Utilisées dans le cas des sols de faible capacité portante ou le cas où le bon sol se trouve à une 

profondeur (pieux et puits). 

Etude géométrique 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. 

IX-1.Choix du type de fondation : 

Le choix du type de fondation se fait en fonction du type de la superstructure et des 

caractéristiques topographiques et géologiques du terrain. Ce choix doit satisfaire : 

 La facilité d’exécution  

 Le tassement du sol  

 Une réalisation et une conception économique 

 L’importance de la superstructure 

 La stabilité de l’ouvrage 

Pour le cas de la structure étudiée nous avons le choix entre des semelles filantes et un radier 

général, en fonction des résultats du dimensionnement, on adoptera le type de semelle 

convenable. 
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IX-2.Dimensionnement : 

IX-2.1. Semelles filantes sous voiles : 

L

QG
B

LB

QG

S

N

SOL

SOLSOL

S









  

Avec : 

 B : La largeur de la semelle. 

 L : Longueur de la semelle. 

sol : Contrainte admissible du sol. 

G et Q : Charge et surcharge permanente revenant au voile considéré. 

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants : 

 Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal) : 

voile Ns  (kN) L(m) B(m) S (m2) 

VL1 1879,92 1,85 5,08 9,40 

VL2 1879,92 1,85 5,08 9,40 

VL3 1925,82 2,15 4,47 9,61 

VL4 1925,82 2,15 4,47 9,61 

VL5 1879,92 1,85 5,08 9,40 

VL6 1879,92 1,85 5,08 9,40 

Somme 56,81 

 

 Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal) : 

Voile Ns (kN) L(m) Bc(m) S(m2) 

VT1 1740,57 2,15 4,05 8,71 

VT2 1740,57 2,15 4,05 8,71 

VT3 1740,57 2,15 4,05 8,71 

VT4 1740,57 2,15 4,05 8,71 

VT5 827,87 2,00 2,06 4,12 

VT6 827,87 2,00 2,06 4,12 

VT7 827,87 2,00 2,06 4,12 

VT8 827,87 2,00 2,06 4,12 

Somme 51,31 

 

SV =  si =108,12 m2 
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IX-2-2. Semelles filantes sous poteaux : 

 Etape de calcul 

 Détermination de  la résultante des charges  iNR  

 Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e

iii 
  

 

 Détermination de la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

 

 
6

L
e Répartition trapézoïdale. 

  
6

L
e Répartition triangulaire 

 








 


L

e6
1

L

N
qmin 







 


L

e6
1

L

N
qmax

 

 

  






 


L

e3
1

L

N
q 4/L

 

 Application : 

 Détermination de la résultante des charges : 

 Le calcul se fera pour le portique transversal. 

 

Poteaux Ns ei Ns x ei Mi 

C85 1165,54 -8,5 -9907,09 -2,59 

C89 993,07 -4,35 -4319,85 -4,93 

C92 1610,13 0 0 -8,35 

C95 1189,83 4,35 5175,76 -11,27 

C97 1387,68 8,50 11795,28 10,84 

 =6346,25  =2744,10  = -16,30 

 

Les coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle : 

 

Ns

MeN
e

iii 


 
Avec : ei= distance entre le poteau (i) et le centre de la semelle. 

e : excentricité. 
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- Distribution des sollicitation- 

 

 Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles : 

 

e= 0,42 m< L/6 = 17/ 6= 2,83Répartition trapézoïdale des contraintes. 

 

qmin = Nt /L . (1- 6. e/ L) = 317,30KN/m2 

qmax= Nt /L . (1+ 6. e/ L) = 425,43 KN/m2 

q(L/4) = Nt /L . (1+ 3. e/ L) =399,43KN/m2 

IX-2-3-Détermination de la largeur de la semelle : 

 B≥ q(L/4) /sol = 399,43 / 200 =1,99 m  donc on prend B = 2,00 m 

On aura donc S = 2,00 x 17 =34,00 m2  

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : ST = S x n + Sv 

ST = 34,00 x10 +108,12 = 448,12m2 

Avec : n : nombre de portique dans le sens considéré. 

 La surface total du bâtiment : Sbat= 437,995 m2  

Le rapport de la surface des semelles par rapport à la surface totale de la structure est de :   

SsemelleX100 / Sbat= 448,12x100/ 437,995 = 102,31%  >50%. 

Conclusion : 

Vue que les semelles filantes occupent plus de 50% de la surface du sol d’assise, nous 

opterons pour un radier générale. 

 

 

M1 

M2 
M3 

M4 

e 

R 

N1 N2 N3 N4 
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IX-3- Etude de radier général : 

Un radier est défini comme étant une fondation superficielle  travaillant comme un 

plancher renversé dont les appuis sont constitués par  les poteaux de l’ossature, il est soumis à 

la réaction du sol diminuée du poids propre du radier. 

Le radier est : 

 Rigide en son plan horizontal ; 

 Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de la fondation ; 

 Facilité de coffrage ; 

 Rapidité d’exécution. 

 

IX-3-1- Pré dimensionnement du radier : 

 Selon la condition d’épaisseur minimale : 

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin≥ 25 cm) 

 Selon la condition forfaitaire : 

a) Sous voiles : 

83,0518,0
5

15,4

8

15,4

58

maxmax  hh
L

h
L

 

h : épaisseur du radier  

Lmax : distance entre deux voiles successifs ; 

D’après ces conditions, nous adopterons une épaisseur du radier de  h = 80cm. 

 

b. Sous poteaux : 

 Dalle : 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante  

20

L
h max

d  ,  

Avec une hauteur  minimale de 25cm 

cmhd 75.20
20

415
  

                 Soit 𝒉𝒅 = 30 cm 

 Nervure : 

La nervure du radier  doit vérifier la condition suivante : 

cm
L

hn 5.41
10

415

10

max   

Soit  𝒉𝒏= 50 cm 

 

0,4hn ≤ b ≤ 0,7hn 18 ≤ b ≤ 31,5 

On opte pour : b = 30cm 
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 Condition de longueur d’élasticité : 

 

max
4

e L
2

bK

IE4
L 







  

  Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, 

le radier est rigide s’il vérifie : 

emax L
2

L 


    Ce qui conduit à : 3

4

max
E

K3
L

2
h














  

 

 

Avec : 

     Le : Longueur élastique ; 

           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 MPafE c 86,108183700 3
28   

 Lmax : Distance maximale entre nus des nervures. 

D’où : mh 81,0
86.10818

403
15,4

2
3

4















 

 

 

 Conclusion : 

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :  

ℎ r = 80 cm………..Hauteur de radier. 

ℎ𝑛𝑒𝑟 = 50cm…….Hauteur de la nervure. 

𝑏𝑛𝑒𝑟  =  30 cm…….Largeur de la nervure. 

ℎ𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒  =  30 cm……Hauteur de la dalle. 

 
IX-3-2- Détermination des efforts : 

 

 Détermination de la surface nécessaire du radier : 

ELU : Sradier  ≥ 
𝑁𝑢

2 𝑥 ′𝑠𝑜𝑙
 =  

64590,73

2 𝑥 200
 = 161,47 m² 

ELS : Sradier  ≥ 
𝑁𝑠

′𝑠𝑜𝑙
 =  

53419,56

 200
 =  267,09m² 

 

D’où : Srad= max ( Srad ;ELU/Srad ;ELS) = 267,09m² 

 

Sbat=437,995m² >Srad =267,09m² 
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La surface du bâtiment et supérieur à la surface nécessaire du radier, à cet effet le  BAEL, 

nous impose un débord minimal qui sera calculé comme suite : 

cmcmcm
h

Ldéb 4030;
2

80
max30;

2
max 
















  

On opte pour un débord  de   𝐿𝑑𝑒𝑏 = 45 cm  

Donc : la surface totale du radier :   𝑆𝑟𝑎𝑑 = 𝑠𝑏𝑎𝑡𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡  +𝑠𝑑é𝑏𝑜𝑟𝑑  

Avec : Sdéb= (25,10+17,45) x 2 x 0,45 + 0,45 x 0,45 x 4 = 39,105 cm² 

Srad = 437,995 + 39,105 = 477,10 cm² 

 

IX-3-3- Calcul des sollicitations à la base du radier : 

Charge permanente (poids total du bâtiment) : G = 36291,20 KN 

 Poids de radier : 

G = poids de la dalle + poids de la nervure + poids de TVO + poids de la dalle flottante 

 Poids de la dalle : 

Pde la dalle = Sradx hd xb  = 477,10 x 0,30 x 25 = 3578,25 KN 

 

Pde la dalle = 3578,25 KN 

 Poids des nervures :  

Pner = bn (hn –hd) x L x n x b 

n: nombre de portique dans  le sens considérée   

Pner : [ (0,3 x (0,45 – 0,3) x 25,10 x 7 )  + (0,3 x (0,45 – 0,3) x 17,45 x 8 )] x 25 = 354,71 KN 

 

Pner = 354,71 KN 

 

 Poids de la dalle flottante:   

Pdalle flottante = Srad x ep x b  = 477,10 x 0,1 x 25 = 1192,75 KN 

Pdf = 1192,75 KN 

 Poids de TVO : 

PTVO = (Srad– Sner) x (hrad- hner) x . 

Avec: Sner= (0,45 x 25,1 x 7) + (0,45 x 17,45 x 8) = 141,88 m² 

Ptvo= [ (477,10 – 141,88) x (0,8 – 0,45)] x 17 = 1994,55 KN 

PTVO = 1994, 55 KN 
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 La charge permanente apporté sur le radier GT : 

GT  = P (superstructure) + P (infrastructure) 

GT  = 36291,20 + 7120,26  

GT = 43411,46 KN 

 La surcharge d’exploitation : 

Surcharge de bâtiment :Q =22054,09 KN 

Surcharge du radier : Q = 3,5 x 477,10 = 1669,85 KN 

QTOT = Qrad+ Qbat=1669,85 + 22054,09 = 23723,94 KN 

IX- 3-4-  combinaison d’action : 

 Etat limite ultime : 

Nu = 1,35 GTOT + 1,5QTOT =94191,38 KN 

 Etat limite de service : 

Ns = GTOT + QTOT= 67135,4 KN 

IX-3-5- Vérifications : 

1- Vérification de la contrainte de cisaillement :  

Il faut vérifier que : uu 
 

 















 MPa4;

f15,0
min

db

T

b

28c

max

u

u  

MPaMPa

MPamkN

kNT

L

S

bNL
q

u

u

rad

u

u

5,24;
5,1

2515,0
min

517,1/22,1517
27,01

65,409

65,409
2

15,4

10,477

138,94191

2
.

2
T

m27,00,30,9  0,9.h  d   ; 1mb

2

max

maxmaxmax

u

d








 






















 

uu   Condition vérifiée 
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2- Vérification de la stabilité du radier : 

 Calcul du centre de gravité du radier : 

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suite : 

 

m
S

YS
Ym

S

XS
X

i

ii

G

i

ii

G 725,8;55,12 












 
 

 

Avec : 

              Si : Aire du panneau considéré ; 

              Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

 Moment d’inertie du radier : 

4
33

4
3

3

10,22995
12

1,2545,17

12

21,11114
12

45,171,25

12

m
xhxb

I

m
xbxh

I

yy

xx





 

 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est 

sollicité par les efforts suivants : 

 Efforts  normaux  (N) dus  aux charges verticales. 

 Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré. 

 

hTMM  00
 

 

 

Avec : 

 0M  : Moment sismique à la base de la structure ; 

 0T  : Effort tranchant à la base de la structure ; 

h : Profondeur de l’infrastructure. 

 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne  

 

4

3 21
m


  

On doit vérifier que : 

 

L’ELU : SOLm 


 2
4

3 21 


  

2 

1 

Figure. Diagramme des contraintes  
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 L’ELS : SOLm 


 



4

3 21  

 

 V
I

M

S

N

rad
2,1 

 

 

 Sens transversal : 

A partir de logiciel ETABS on tire M0x et T0x 

 

 A l’ELU : 

M0x = 29591,87 KN.m    ;   T0x = 2902,62 KN 

Mx = 29591,87 + 2902,62 x 0,80 = 31913,96 KN.m 

²/83,21455,12
10,22995

96,31913

10,477

38,94191
max mKNxX

I

M

S

N
G

yy

x

rad

u 

  

²/18055,12
10,22995

96,31913

10,477

38,94191
min mKNxX

I

M

S

N
G

yy

x

rad

u 

 

 

²/12,206
4

18083,2143

4

3 minmax mKN
x

m 








  

 

m = 206,12K/m²   < 2’sol =2 x 200 = 400KN/m²              condition vérifiée. 

  A l’ELS : 

²/12,15855,12
10,22995

96,31913

10,477

40,67135
max mKNxX

I

M

S

Ns
G

yy

x

rad

  

 

²/30,12355,12
10,22995

96,31913

10,477

40,67135
min mKNxX

I

M

S

N
G

yy

x

rad

S   

²/41,149
4

30,12312,1583

4

3 minmax mKN
x

m 








  

m = 149,41K/m²   <’sol = 200KN/m²              condition vérifiée. 
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 Sens longitudinal : 

A partir de logiciel ETABS on tire M0y et T0y 

 

 A l’ELU : 

M0y = 36664,56 KN.m    ;   T0y = 2976,86 KN 

My = 36664,56 + 2976,86 x 0,80 = 31913,96 KN.m

²/20,226725,8
21,11114

56,36664

10,477

38,94191
max mKNxY

I

M

S

N
G

XX

Y

rad

u 

 

 

²/64,168725,8
21,11114

56,36664

10,477

38,94191
min mKNxY

I

MY

S

N
G

XXrad

u 

 

²/81,211
4

64,16820,2263

4

3 minmax mKN
x

m 








  

 

m = 211,81K/m²   < 2’sol =2 x 200 = 400KN/m²              condition vérifiée. 

 

  A l’ELS : 

²/49,169725,8
21,11114

56,36664

10,477

40,67135
max mKNxY

I

M

S

Ns
G

XX

Y

rad

  

 

²/93,111725,8
21,11114

56,36664

10,477

40,67135
min mKNxY

I

M

S

N
G

XX

Y

rad

S   

²/10,155
4

93,11149,1693

4

3 minmax mKN
x

m 








  

m = 155,10K/m²   <’sol = 200KN/m²              Condition vérifiée 

 

3- Vérification au poinçonnement : 

 Aucun calcul n’exigé si la condition suivante est satisfaite : 

 

bccu fhN  /)045,0( 28  

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. 

 b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m) 
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 Calcul du périmètre utile c : 

 

 Poteaux : 

      mhbabac 58,0245,045,02222   

KNNu 42,2152  

KNNu 30005.1/)250008,05045,0( 
 

 

 Voile : 

     

KNN

KNN

mhbaba

u

u

c

5040250006.58,0045,0

16,2526

6.58,0212,02222







 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure. Périmètre utile des voiles et des poteaux 

b
’=

b
+h

 

a’ 

a 

b
 

 h/2 

 h/2 

 

 

 Nu a 

 REFEND 

 RADIER 

 45°

  b 
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IX-4. Ferraillage du radier : 

1. Ferraillage de la dalle : 

 La dalle du radier sera étudiée comme une plaque rectangulaire soumise à un 

chargement uniforme, et encastrée sur quatre côtés, on distingue deux cas : 

 

 1er Cas : 

 

Si  𝜌< 0,4 la flexion longitudinale est négligeable. 

8

L
qM

2
x

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  portée     Lx : 
2
xuxox LqM   

 Dans le sens de la grande portée     Ly : oxyoy MM   

 

Les coefficients x ,y sont données par les tables de PIGEAUD. 

Avec : 

  yx

y

x LLavec
L

L
  

Remarque : 

      Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin 

d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte  la même section 

d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.  

 

 

2.  Identification du panneau : 

Lx= 4,35-0,45= 3,90m   ; Ly= 4,90- 0,45 = 4,45m 

 

8760,
45,4

90,3

L

L
ρ

y

 x

 
sensdeux  les dans  travailledalle la1ρ0,4   

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. 

 

 

 

Ly=4,45m 

Lx=3,90 
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L’E.L.U : 

    mkNmx
S

G
ELUq

rad

rad

mum /88,1961
10,477

26,7120
81,211   

L’E.L.S : 

    mkNmx
S

G
ELSq

rad

rad

msm /17,1401
10,477

26,7120
10,155 

 
 

IX-3-Calcul a’ L ELU : 

𝑞𝑢= 196,88KN/m2 










0,740

0,0478
88,0

y

x






 
1- Calcul des moments M0X et M0Y : 

 
KN.m91,10513,1430,740MuM

KN.m13,1433.9088,1960,0478lquM

0Xy0Y

22

xxx0X




 

 

 

Remarque : 

Afin de tenir compte de l’encastrement de cette dalle au niveau des nervures, nous 

allons affecter aux moments isostatiquesles coefficients réducteurs suivants : 

 

 Mapp =   0,3 M0 pour un appui de rive 

 0,5M0 pour un appui intermédiaire 

 

Mtravée= 0,85M0 

 

Les résultats sont mentionnés dans le tableau ci-dessous : 

Sens X-X Sens Y-Y 

M. 

Isostatique 

(M0)enKN.m 

M. aux appuis en 

KN.m 

M. en 

travée 

en.KN.m 

M. 

Isostatique 

(M0)enKN.m 

M. aux appuis en 

KN.m 

M. en 

travée 

en.KN.m Appui 

de rive 

Appui 

intermédiaire 

Appui 

de rive 

Appui 

intermédiaire 

143,13 42,94 71,56 121,66 105,91 31,77 52,95 90,02 
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2- Ferraillage dans le sens x - x : 

 Calcul de ferraillage minimum : 

  30W
bh

A
W X

x  

Avec : w0 = 0,0008 pour HA et Fe 400  

 bhWAx  30min Amin= 0,0008 x 100 x 30 x (3- 0,88)=5,08cm² 

Axmin= 5,08 cm² 

 Aux appuis de rives: 

0,392
l

u0410,
14,272100

1094,42

fdb

M
u

2

3

b

2

ax

u 








u

 

La section est simplement armée.  

979,0β041,0u u  (Tableau) 

 

 

          As< Amin = 5,08cm² 

 

Soit : mlCmHA /16,6144 2  ;  

 Avec : St = 20 cm < min (3h, 33 cm) 

 Aux appuis intermédiaires: 

0,392
l

u0,069
14,272100

1056,71

fdb

M
u

2

3

bc

2

ax

u 






  

La section est simplement armée.  

964,0β069,0u u  (Tableau) 

2
2

stt

sa cm90,7
34,872964,0

1056,71

Bdσ
MA 




  

Soit : mlCmHA /24,9146 2  ;  

 Avec : St = 20 cm  < min (3h, 33 cm) 

 En  travée :  

0,392U117,0
14,227100

1066,121

fdb

Mtμ l2

3

bc

2u 






   

2
2

stt

sa cm67,4
34,872979,0

1094,42

dσ
MA 







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La section est simplement armée. 

937,0102,0μ u  
  (Tableau) 

2
2

st

st cm81,13
34,872937,0

1066,121

σd
MtA 









 

Soit :  
mlCmHA /07,14167 2

 

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

3- Ferraillage dans le sens y - y : 

 Calcul de ferraillage minimum : 

 0W
bh

A
W

y

y bhWAy 0min   

Aymin= 0,0008 x 100 x 30 = 2,4 cm² 

 

 Aux appuis de rives: 

l2

3

bc

2

ay

u U0,3920,030
14,272100

10,77,31

fdb

M
μ 







   

La section est simplement armée 

0,9850300,μu   (Tableau) 

²40,2cm41,3
34,8720,989

1077,31

σd

M
A min

2
2

st

ay

sa cmA 









 

Soit :   5HA12 =5,65 cm2/ml. 

Avec : St = 25 cm < min (4h, 45 cm). 

 

 Aux appuis intermédiaires: 

0,392
l

u0510,
14,272100

1095,52

fdb

M
u

2

3

bc

2

ay

u 






  

La section est simplement armée.  

973,0β051,0u u  (Tableau) 

2
2

stt

ay

sa cm79,5
34,872973,0

1095,52

Bdσ

M
A 




  
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Soit : mlCmHA /78,6126 2  ;  

 Avec : St = 25 cm  < min (4h, 45 cm). 

 

 En  travée :  

0,392U086,0
14,227100

1002,90

fdb

Mtμ l2

3

bc

2u 






   

 

La section est simplement armée. 

955,0086,0μu     (Tableau) 

2
2

st

st cm03,10
34,872955,0

1002,90

σdB
MtA 







  

Soit :  mlCmHA /06,12166 2  

Avec : St = 25 cm.< min (4h, 45 cm). 

IX-4-Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (BAEL91, Art 4.2.1) : 

Il faut vérifier que : AS   ≥ Amin 

sens zone As  (cm²) Amin (cm²) observation 

x-x Appui de rive 6,16 5,08  

 

Condition 

vérifié 

Appui 

intermédiaire 

9,24 5,08 

travée 14,07 5,08 

y-y Appui de rive 5,65 2,40 

Appui 

intermédiaire 

6,78 2,40 

travée 12,06 2,40 
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IX-5-Calcul à l’ELS : 

qs = 140,17KN /m 










0,818

0,0549
88,0

y

x






 

Calcul des moments Mx, My. 

 
KN.m73,9504,1170,818MuM

KN.m,04,1173.9017,1400,0549lquM

0Xy0Y

22

xSx0X





 

IX-6- Vérification à l’ELS : 

;   = 
bxd

100xA S b  ≤ ’b= 15Mpa avec : b =
k

s
et   b =

s

S

xdxA

M


 

K et β sont donnés en fonction de  

 Tableau de vérification : 

Sens zone Ms 

(KN.cm) 

As 

cm² 

b 

cm 

d  

cm 
 k β s 

kn/cm² 

b 

kn/cm²             

’b 

kn/cm² 

ob

s 

x-x Appui 3511,2 6,16 100 27 0,228 50,36 0,923 22,87 0,45 1,5 cv 

5852 9,24 100 27 0,342 39,95 0,909 25,80 0,65 1,5 cv 

travée 9948,4 14,07 100 27 0,521 52,57 0,891 29,39 0,56 1,5 cv 

y-y appui 2871,9 5,65 100 27 0,209 52,87 0,926 20,33 0,38 1,5 cv 

4786,5 6,78 100 27 0,251 47,69 0,920 28,42 0,60 1,5 cv 

travée 8137,05 12,06 100 27 0,446 34,19 0,898 27,82 0,81 1,5 cv 

 

IX-7- Ferraillage du débord : 

Le débord est assimilé à une console soumise à une charge uniformément répartie, le 

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

1- Sollicitation de calcul : 

 

 à l’ELU :qu =196,88KN/m                                                                             qu 

mKN
x

MU .93,19
2

²45,088,196

2

xL²qu
  

 

 45cm 
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 à l’ELS :    qs= 140,17KN/m 

mKN
x

M S .19,14
2

²45,017,140

2

xL²qS
  

2- Calcul des armatures : 

 Armatures principales : 

b = 100cm     d = 27cm      fbc= 14,2Mpa     s= 348Mpa  

0,392U019,0
14,227100

1093,19

fdb

Muμ l2

3

bu

2u 






 

 

La section est simplement armée. 

99,0019,0μu     (Tableau) 

2
2

s

U cm14,2
34,87299,0

1093,19

σd
MuA 










 

Soit :  mlCmHA /65,5125 2  

Avec : St = 25 cm.  

 Armatures de répartitions : 

2u

r cm41,1
4

65,5

4

A
A 

 

Soit :  mlCmHA /39,3123 2  

Avec : St = 20cm 

3- Vérification à l’ELU : 

 Vérification de la condition de non fragilité : 

2

e

t28
min cm26,3

400

7x2,10,23x100x2

f

0,23xbxdxf
A 

 

Au = 5,65cm² > Amin = 3,26cm²    ………….Condition vérifiée 

Au = 3,39cm² > Amin =  3,26cm²    ………….Condition vérifiée 
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IX-8-Etude de la nervure : 

Afin d’éviter tout risque de soulèvement du radier (vers le haut), celui-ci est muni de nervures 

(raidisseurs) dans les deux sens. 

Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel ETABS.  

 Sens longitudinal (x-x) : 

 

-Le chargement à l’ELU en KN- 

 

 

-Diagramme des moments fléchissant à l’ELU en KN.m- 

 

 

 

-Diagramme des efforts tranchants à l’ELU en KN- 
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-le chargement à l’ELS en KN- 

 

 

 

 

 

-Diagramme des moments fléchissant à l’ELS en KN.m-  

 

 

 

 

 

-Diagramme des efforts tranchants à l’ELS en KN- 
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 Sens transversal (y-y) : 

 

 

 

-Le chargement à l’ELU en KN- 

 

 

 

-Diagramme des moments fléchissant à l’ELU en KN.m- 

 

 

 

-Diagramme des efforts tranchants à l’ELU en KN- 
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-le chargement à l’ELS en KN- 

 

 

-Diagramme des moments fléchissant à l’ELS en KN.m-  

 

 

 

 

 

-Diagramme des efforts tranchants à l’ELS en KN- 
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 Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants : 

Tableau des sollicitations : 

Sens longitudinal (x-x) Sens transversal (y-y) 

Mtu max = 267,59KN.m Mtu max=285,49KN.m 

Mau max = 335,71KN.m Mau max = 386,24KN.m 

Mts max = 191,67KN.m Mts max =204,49KN.m 

Mas max = 240,47KN.m Mas max =276,66KN.m 

Tu max = 485,96KN Tu max =514,41 KN 

 

1- Calcul du ferraillage : 

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

b = 30cm       d = 77cm        fbc= 14,2Mpa         s= 34,8Mpa  

  M(kn.m) μ β Acal(cm²) choix Aadop(cm²) 

Sens 

longitudinal 

Appui 335,71 0,132 0,929 13,48 3HA20+3HA14 14,04 

travée 267,59 0,106 0,944 10,57 3HA20+3HA14 14,04 

Sens 

transversal 

Appui 386,24 0,152 0,917 15,71 3HA20+3HA14 14,04 

travée 204,49 0,080 0,958 7,96 3HA20+3HA14 14,04 

 

2- Vérification à l’état limite ultime: 

 Condition de non fragilité (BAEL91,Art 4.2.1) : 

2

e

t28
min cm78,2

400

x2,10,23x30x77

f

0,23xbxdxf
A 

 

 Armatures transversales : 

 Diamètre minimal : 

Selon BAEL 91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier :   

2l
t cm67,6

3
20

3





 

Soit : St = 8mm 
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 Espacement des armatures : 

- Zone nodale : 

ST ≤  min (  cmx
h

TMAX
r 20212;

4

80
minS12;

2 t 









  

Soit : St = 15cm 

- En zone courante : 

cm
hr 40

2

80

2
St 

 

Soit : St = 20cm 

 Armatures transversales minimales : 

Amin= 0,003 x Stx b = 0,003 x 20 x 30 = 1,80cm² 

Soit: At = 4HA8 = 2,01 cm² (1cadre + 1 étrier) 

 

 Vérification de la contrainte de cisaillement : 

 

MPaMPa
f

db

T

b

c

u

u

u 5,24;
15.0

min
.

28max













  

Sens x-x : MPaMpa
x

x
uu 33,310,2

770300

1096,485 3

   

Sens y-y : MPaMpa
x

x
uu 33,322,2

770300

1041,514 3

   

3- Vérification à l’ELS : 

;   = 
bxd

100xA S b  ≤ ’b= 15Mpa avec : b =
k

s
et   s =

s

S

xdxA

M


 

K et β sont donnés en fonction de  
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 Tableau de vérification : 

 zone Ms 

KN.m 

As 

(cm²) 

b 

(cm) 

d  

(cm) 
 k β s 

KN/cm

² 

b 

kn/cm

² 

’b 

kn/cm

² 

obs 

x-x appui 240,47 14,04 30 77  

0,61 

 

28,10 

 

0,884 

25,16 0,89 1,5 CV 

travée 191,67 14,04 30 77 20,05 0,71 1,5 CV 

y-y appui 276,66 14,04 30 77 28,94 1,02 1,5 CV 

travée 204,49 14,04 30 77 21,39 0,76 1,5 CV 
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Schéma de ferraillage du radier général 

 

 

  

  

  

 

 

                                                  Etrier T8 

 

 

 

 

3
0
 c

m
 

5
0
cm

 

Cavalier en 

HA10 
Cavalier en HA10 

Armature de peau 

5 HA12/ml 

(St=25cm) 

 

4 HA14/ml 

(St=20cm) 

6 HA16/ml 

(St=25cm) 

7HA 16/ml 

(St=20cm) 

 

4 HA 14  (St=15cm) 

3 HA 20  (St=15cm) 

 

ÉpingleT8 

1 Cadres  HA 8 

Schéma détaillant les armatures de la nervure 

30 cm 

2HA12 (armatures de  peau) 

 

3 HA 14 
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Conclusion général 

 

                    Le projet de fin d’étude que nous venons de réaliser consiste en 

l’étude d’un immeuble à ossature auto-stable mixte (voiles-portique). 

                      Il nous a permis la mise en application des connaissances acquises 

durant notre formation et une recherche variée à travers des ouvrages et des sites 

internet ; dans lesquels nous avons découvert plusieurs autres méthodes de calcul. 

                       Sachant que le calcul de l’ingénieur ne se limitepas seulement à la 

stabilité de de l’ouvrage, celui-ci doit prendre en compte aussi : 

- La longévité 

- L’économie. 

- La facilité dans la réalisation. 

- L’utilisation des matériaux locaux. 



 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 Maîtrise du BAEL91 et  DTU associés   (JEAN PERCHAT, 

JEAN ROUX) 

 

 Béton armé. BAEL 91 modifié 99 et DTU associés  

(JEAN- PIERRE  MOUGIN)                      

 

 DTR. BC. 22. Charges permanentes et surcharges d’exploitation. 

 

 Règles BAEL 91 modifiés 99. 

 

 DTR. BC. 2.48. Règles Parasismique Algériennes 

(RPA99/version 2003). 

 

 MARIAUS DIVER, (Calcul pratique des tours en béton armé).  

 

 VICTOR DAVIDOVICI, (Formulaire de béton armé Tome 2).  

 

 Cours et TD pris le long  du  cursus. 

 

 RPA.99. Règles Parasismiques Algériennes.D.T.R-B.C-2.48. 

 

 Mémoires de fin d’études des promotions précédentes.   
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