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Introduction 
 

 

 

Toute étude de projet d’un bâtiment dont la structure et 

en béton armé, a pour but d’assurer la stabilité et la 

résistance des bâtiments ainsi que sa sécurité. 

 

On sait que le développement économique dans les pays  

industrialisés privilégie la construction verticale dans un 

souci d’économie de l’espace. 

 

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix 

(construction vertical) a cause des dégâts comme le 

séisme qui peuvent lui occasionner. Pour cela il ya lieu 

de respecter les normes et les recommandations 

parasismiques qui rigidifient convenablement la 

structure (BAEL91 modifie 99, RPA99V2003). 

 

 Chaque étude de projet a des buts : 

 La sécurité : assures la stabilité de l’ouvrage 

 Economie : sert a diminuer les couts du projet  

 Confort 

 Esthétique 

Dans le cadre de ce projet nous avons procédé au calcul 

d’un bâtiment en béton armé usage d’habitation et 

commercial implantée dans une zone de moyenne 

sismicité comportant Sous-sols un RDC et 8 étages. 
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I) Présentation de l’ouvrage : 
     Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de l’ouvrage  avec  ses différentes 

caractéristiques, ainsi que ses éléments constitutifs et leurs caractéristiques mécaniques. 
 

I-1)description de l’ouvrage : 
Le projet ,qui fait l’objet de cette étude , est constitué de : 

 

 Un sous-sol a usage commercial. 

 Un rez-de-chaussée a usage commercial. 

 08 étages a usages d’habitation. 

 Une terrasse inaccessible. 

 Une cage d’ascenseur. 

 Une cage d’escalier. 

 

I-2) caractéristique géométrique : 

 
Longueur total du bâtiment 29m 

Largeur total du bâtiment 18.40m 

Hauteur total du bâtiment                         19.38m  

Hauteur de sous-sol  
2.55m 

 
Hauteur du rdc 4.08m 

Hauteur des étages courants 3.06m 

 

 

 

I-3) les données du site : 
    

      Le bâtiment est implanté dans une zone classée par l’RPA 99/V2003 comme : 

 Une zone de moyenne sismicité (zone IIa) 

  L’ouvrage appartient au groupe 2 

  Le site est considère comme meuble S3 

  Contrainte admissible du sol 2bar 
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I-4)ossature et système constructif adopté : 
 Ossature :  

Vu que le bâtiment dépasse cinq niveaux la réglementation en vigueur impose 

d’assurer le contreventement par voile ou mixte  

 Portique transversaux et longitudinaux destinés essentiellement a reprendre  

les charges et les surcharges verticales. 

 Voiles en béton armé sont disposés dans les deux sens (longitudinal et 

transversal) constituant un système de contreventement rigide et assurant la 

stabilité de l’ensemble  de l’ouvrage vis-vis des charges horizontales en plus 

des charges verticales. 

 Planchers :  
 Planchers en corps creux : tous les planchers des étages seront en corps creux, 

le plancher terrasse comportera un complexe d’étanchéité et une forme de 

pente pour faciliter l’écoulement des eaux pluviales. 

 Dalles pleine en béton armé : des dalles pleines en béton armé sont prévues 

au niveau des balcons. 

 

 Maçonnerie : 
Les murs extérieures sont réalisé en doubles parois en briques creuses (15cm ; 

10cm) séparées par un vide de 5cm. 

Les murs intérieures sont réalisés en simple cloison en brique creuse de 10 cm 

d’épaisseur. 

 Escaliers : 
Le bâtiment est muni d’une cage d’escaliers assurant la circulation sur toute la 

hauteur de bâtiment. Ces escaliers comportent deux volées et  

Seront constituées de paliers et paillasses coulés sur place. 

 

 

                   
 
 

  

 

 

 

 

 

 

 

           RDC  

 
 1er Etage+Etage courant 

 

    Sous- sol 
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 Revêtement : 
Les revêtements utilisés sont : 

 Carrelage pour les planchers et les escaliers. 

 Céramique pour les sales d’eaux et cuisine. 

 Enduit plâtre pour les cloisons intérieures et les plafonds. 

 Enduit ciment pour les murs de façade, la cage d’escaliers  et les 

plafonds des salles d’eaux et les locaux humides. 

Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable 

évitant la pénétration des eaux pluviales. 

 Acrotère : 
     L’acrotère est un élément en béton armé vient se greffer à la périphérie de la 

terrasse. 

 

I-5) caractéristique mécanique des matériaux : 
 

a) Le Béton : 
       le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment granulats (sable,         

gravillons) et d’eau de gâchage, le béton est défini du point vue mécanique par sa 

bonne résistance a la compression, a l’âge de 28 jours par un essai sur éprouvettes 

normalisées elle est notée « 𝑓𝑐𝑗 » (avec  j l’âge de béton). 

       Dans notre cas 𝑓𝑐28 =  25  MPA 

 

b) Résistance caractéristiques à la compression (Art A.2 .1, 

11BAEL91modifiées99) : sa résistance a la compression est calculée comme 
suit 

 𝑓𝑐𝑗 =
𝑗

(4.76+0.83𝑗)
𝑓𝑐28      pour  𝑓𝑐28 < 40𝑀𝑎𝑝 

                    

 𝑓𝑐𝑗 =
𝑗

(1.40+0.95𝑗)
𝑓𝑐28       pour  𝑓𝑐28 > 40𝑀𝑝𝑎 

 

c) Résistance caractéristiques à la traction (Art A .2.1 ; 

12BAEL91mdifiées99) : la résistance caractéristique a la traction du béton a 

l’âge « j »jours est donnée par la formule suivante 

𝑓𝑡𝑗 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐𝑗 

𝑓𝑡28 = 0.6 + 0.06𝑓𝑐28 = 2.1𝑀𝑝𝑎 

                                                                         
 

d) Contraintes limite de service à la compression (Art 4.5.2 ; 

BAEL91modifiées99) : la contrainte limite que le béton pour ra supporter est 

donnée par la formule suivante 

𝜎𝒃𝒄 = 𝑓𝑐28 en mpa 
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e) Contrainte limite de résistance à la compression  « 𝒇𝒃𝒄 » (Art 

A.4.3 ; 41BAEL91modifiées99) :  

 

  𝑓𝑏𝑐 =
085𝑓𝑐28

𝜃𝛾𝑏
    en  Mpa 

 

𝛾𝑏 =Coefficient de sécurité. 

 

 

 {
𝛾𝑏 = 1.5 ⟼ 𝑠𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑐𝑜𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒.

𝛾𝑏 = 1.15 ⟼ 𝑠𝑖𝑡𝑢𝑎𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑎𝑐𝑐𝑖𝑑𝑒𝑛𝑡𝑒𝑙𝑙𝑒.
} 

 

𝜽: Coefficient de durée d’application des actions considérées. 

 

𝜽 = 1: Si la durée d’application et >24h. 

 𝜽 = 0.9: Si la durée d’application est entre 1h et 24h. 

𝜽 = 0.85: Si la durée d’application est < 1h. 

 

Pour  𝛾𝑏 = 1.5 𝑒𝑡 𝜃 = 1, on aura 𝑓𝑏𝑢 = 14.167 ≅ 14.2𝑀𝑝𝑎 

 

Pour  𝛾𝑏 = 1.15 𝑒𝑡 𝜃 = 0.85, on aura 𝑓bu = 21.73𝑚𝑝𝑎 

 

  

        
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

                Fig I.1 diagramme simplifié contraintes déformations du béton à l’Elu.  

 

f) Contraintes limite de service à la compression (Art A.4. 5. 

2BAEL91modihiées99) : 
    C’est l’état au delà du quel ne sont plus satisfaite, ils comprennent les états limites 

de fissuration et de déformation ; de service à la compression est donnée comme 

suit : 

 

 𝜎𝑏𝑐 = 0.6𝑓𝑐28 

 𝜎𝑏𝑐 = 0.6 × 25 = 15𝑀𝑝𝑎 

 

 

 

Els Elu 

       fij 

𝜎𝑏𝑐 

𝜀‰ 

2‰ 3.5‰ 0 
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 Diagramme contrainte déformation : 
 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

           

            FigI.2 diagramme contrainte déformation  du béton à l’Els 
                                

               𝜀𝑏𝑐  : Déformation relative de service du béton en compression  

                       

                           tan 𝛼 = 𝐸𝑏 = 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒(module d’élasticité) 

 

g) contrainte limite de cisaillement(Art A5.1 ; 21BAEL91modifiées99) : 
                 La contrainte de cisaillement est donnée par l’expression suivante :  
                                          

                                                 𝜏 =
𝑉𝑢

𝑏.𝑑
 

              𝑉𝑢 : effort tranchant dans la section étudiée. 

 

                    b : largeur de la section cisaillée. 

                     

                   d : hauteur utile.  

 

 fissuration nom préjudiciable : 

   𝜏 ≤ 𝑚𝑖𝑛 {0.20
𝑓𝑐28

𝛾𝑏
⁄ . 5 𝑚𝑝𝑎} 

 fissuration préjudiciable et très préjudiciable : 

 

    𝜏𝑢 ≤ 𝑚𝑖𝑛 {0.15
𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
⁄ . 4𝑚𝑝𝑎} 

 

 

 

 

 

 

 

I-5.1) Module d’élasticité : 
          Selon la durée des sollicitations on distingue deux types de modules : 

𝜎𝑏𝑐 

𝜀‰ 

2‰ 

𝜎𝑏𝑐

= 0.6𝑓𝑐28 
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1.module  de déformation longitudinale instantané (Art 

A2.1.22BAEL91modifiées99) : lorsque la durée de la contrainte appliquée est inférieure 

à 24h, il en résulte un module égale : 𝐸𝑖𝑗 = 1000√𝑓𝑐28
3    𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎 

           pour 𝑓𝑐28 = 25 𝑀𝑝𝑎 ⟼ 𝐸𝑖𝑗 = 32164.195  𝑀𝑝𝑎 

2.Module d’élasticité transversale : 

    𝐺 =
𝐸

2(1+𝜇)
  𝑒𝑛 𝑚𝑝𝑎 

 

 𝜇 : Coefficient de poisson. 

 

E : Module de YOUNG 
 

I-5.2 )coefficient de poisson(Art A.2.1.3BAEL91modifiées99) 
 
         C’est le rapport entre les déformations transversales et longitudinales : 

                                                                

                                                           =
∆𝑑

𝑑⁄

∆𝑙
𝑙⁄
 

            =0.2 à l’état limite de service. 

          =0 à l’état limite ultime. 

 

I-5.3) acier : 

    Généralités : Utilisés pour reprendre les efforts de traction aux quels le béton résiste 

mal. 

    ils sont classés en trois catégories : 

 Ronds lisses(Rl) 

Ce sont des barres lisses de nuances douce, mi dure(dureté naturelles) et elles 

sont de deux nuances  FeE220 ;FeE400. 

 Barres haute adhérence  

Elles sont de nuances FeE400 ; FeE500 ;obtenues par laminage à chaud d’un 

acier naturellement dur. 

 Treillis à soudé 

Ce sont des grillages de fils tréfiles lisses à mailles rectangulaires de 60 a 

300mm, assembles par soudure électrique et ils sont de deux nuances : TL50 et 

TL52. 

  

 

 

 

 

  

  I-5.3.2) Module de déformation longitudinal : 
             Sa valeur est constante quelque soit la nuances de l’acier 

                        Es=2 105 mpa 
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   I-5.3.3) contraintes limite ultime : 

                    𝜎𝑠𝑡 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 

         𝛾𝑠 = 1.15 …………situation durable. 

        𝛾𝑠 = 1………………accidentelle 

        𝑓𝑒  : Limite d’élasticité garantie. 

 

     I-5.3.4) contrainte limite de service : 
       Afin de réduire les risques d’apparition de fissures dans le béton et selon  le type de 

fissuration, le BAEL a limité les contraintes des armatures tendues comme suit : 
 

 Fissuration peu nuisible (Art A.4.5.32) : 
Les éléments se trouvent dans des locaux ouverts et clos, sans aucune 

condensation. 

Il n’est pas nécessaire de limiter les contraintes dans les aciers. 

           𝜎𝑠𝑡 =
𝑓𝑒

𝛾𝑠
 

 Fissuration très préjudiciable (Art A.4.5.33) : 
Les éléments sont exposés à des condensations et exposés aux intempéries, la 

contrainte admissible de traction dans les aciers est égale à :𝜎𝑠 ≤

𝑚𝑖𝑛{2
3⁄ 𝑓𝑒 ; 110√𝑓𝑡𝑗 } 

 Fissuration très préjudiciable (Art A4.5.34) : 
Les éléments sont exposés à un milieu agressif. On doit assurer l’étanchéité, la 

contrainte admissible des armatures est limitée à : 

      

                                     𝜎𝑠 = 𝑚𝑖𝑛{1
2⁄ 𝑓𝑒 ; 90√𝑓𝑡𝑗} 

                                     Ou = coefficient de fissuration  

                    

{

 = 1.3𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑓𝑖𝑗𝑠 𝑑𝑒 𝑑𝑖𝑎𝑚é𝑡𝑟𝑒 < à 6 𝑚𝑚
 = 1.6 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝐻𝑑

 = 1 𝑝𝑜𝑢𝑟 𝑙𝑒𝑠 𝑟𝑜𝑛𝑑𝑠 𝑙𝑖𝑠𝑠𝑒𝑠
} 

    

    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

I-5.3.5) Diagramme contrainte déformation de l’acier : 
 

  𝜎𝑠[𝑚𝑝𝑎] 

 
𝑓𝑒

𝛾𝑠
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                        FigI.3diagramme contrainte déformation 

 

     I-5.3.4) protection des armatures : 
          Pour avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets d’intempéries 

et d’agent agressif, nous devons respecter à ce que l’enrobage « c » des armatures et au 

moins égale à : 

 C ≥ 5 cm  ⟼ les éléments exposés à la mer, ou en bruns on brouillards 

salins. 

 C ≥ 3 cm  ⟼  les éléments en contact d’un liquide 

( réservoir, tuyaux, canalisation). 

 C > 1 cm   ⟼   les parois situées dans les locaux condensations. 

                        Les enrobages des armatures doivent être strictement assurés à l’exécution. 

 

 

𝜀‰ 
 

 



Chapitre II : pré dimensionnement des éléments 
 

 
10 

  Introduction :  
        Après avoir présenté l’ouvrage les caractéristique des matériaux nous passons au pré 

dimensionnement des éléments de notre structure afin d’assurer sa bonne résistance ; ce la en 

respectant les recommandations en vigueur (RPA99 ; BAEL91…..) 

 

II-1)- détermination des charges et surcharges : 
     Afin de pré dimensionner les éléments (planchers, poteaux…..) on doit d’abord déterminer 

le chargement à la réglementation. 

 

II-1-1) charge permanentes : 
        On commence par déterminer les charges permanentes, en effet on calculera les charges 

correspondantes aux planchers (terrasse et étages courants) aux mur(extérieurs et intérieures) 

à  l’acrotère tous ces résultat sont donnés dans les tableaux suivant 

 

II-1-1-1) planchers : 

      A) charge permanentes du plancher terrasse (inaccessible) : 

 

               
       8 

                          
                                               Fig II.1 coupe d’un plancher terrasse 

 

  Tableau1 : valeur de la charge permanente Gt de plancher terrasse : 
 

N° Désignation Epaisseur 

(m) 

Pds 

volumique 

[kn/m3] 

charges 

[kn/m2] 

1 Couche de gravillon 0.05 19.00 0.95 

2 Etanchéité 0.02 6.00 0.12 

3 Forme de pente en 

béton(1.5%) 

0.07 22.00 1.54 

4 Feuille de polyane // // 0.01 

5 Isolation thermique 0.04 4.00 0.16 

6 Plancher en corps 

creux 

0.20 14.00 2.80 

7 Enduit de plâtre sous 

plafond 

0.02 10.00 0.20 

              GPT=5.78 
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           B) charge permanentes du plancher étage courant et RDC : 

                         
 

                                     Fig. II.2coupe d’un plancher étage courantRDC. 

 
 

Tableau .II.2 :valeur de la charge permanente GC de planchers étage 

courant, RDC et sous-sol : 

 

  

 

   C) dalle pleine (balcon) : 
                                 

 

                         
 

                                    Fig. II.3 coupe de la dalle pleine (balcon) 

 

N° désignation Epaisseur 

(m) 

Pds 

volumique 

[kn/m3] 

Charge 

[kn/m2] 

1 Revêtement en 

carrelage 

0.02 22.00 0.44 

2 Mortier de 

pose 

0.02 20.00 0.40 

3 Couche de 

sable 

0.03 18.00 0.54 

4 Plancher en 

corps creux 

0.20 14.00 2.80 

5 Enduit de 

plâtre 

0.02 10.00 2.80 

6 Maçonnerie en 

brique creuse 

0.10 9.00 0.20 

 GPT=5.28 
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Tableau .II.3 valeur de la charge permanente de la dalle pleine : 

      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

II-1-1-2) maçonnerie : 

      A) murs extérieurs : 
        

        En double cloisons (avec briques creuses) d’épaisseur égale a 25cm 

                    

                          
 

 

                                 Fig. II .4 coupe verticale de mur extérieure 

 

Tableau. II.4 valeur de la charge permanente de la maçonnerie(mur 

extérieur) : 

N° Désignation Epaisseur 

(m) 
 (kn/m3) G (kn/m2) 

1 Enduit 

ciment 

0.02 20.00 0.40 

2 Lame d’air 0.05 / 0.00 

3 Brique 

creuses 
2×0.10 9.00       1.8 

4 Enduit plâtre 0.02 10.00 0.20 

 GT=2.4 

N° désignation Epaisseur(m

) 

Pds 

volumique 

[kn/m3] 

Charge[kn/m2

] 

1 Revêtement 

en carrelage 

0.02 22.00 0.44 

2 Mortier de 

pose 

0.02 20.00 0.40 

3 Couche de 

sable 

0.03 18.00 0.54 

4 plancher en 

dalle pleine 

0.15 25.00 3.75 

5 Enduit de 

ciment 

0.02 20.00 0.40 

 GPT=5.53 
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      C) murs intérieurs : 

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

                                               
 

                                   Fig. II .5 coupe horizontale de mur intérieur 

 

 

 

 

Tableau II.5 : valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur 

intérieur) 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

     II-1-2) Surcharges d’exploitations : 

 

Plancher terrasse inaccessible 1 [KN/M2] 

plancher étage courant : a usage 

d’habitation 

1.5 [KN/M2] 

Plancher de sous –sol et RDC a usage 

commercial 
2.5 [KN/M2] 

Escalier 2.5 [KN/M2] 

balcon 3.5 [KN/M2] 

acrotère 1 [KN/M2] 

 

  

N° Désignation Epaisseur 

(m) 
 

(kn/m3) 

G(kn/m2) 

1 Enduit plâtre 0.20 10.00 0.20 

2 Brique creuses 0.10 9.00 0.9 

3 Enduit plâtre 0.20 10.00 0.20 

    GT=1.3 
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II.2) pré dimensionnement des éléments : 

       II.2.1) les planchers : 
             Les planchers constituent les éléments de séparation entre étage, ils assurent      

essentiellement la résistance mécanique et l’isolation thermique et acoustique. 

Les planchers sont supposés infiniment rigides dans leurs plans horizontaux. Dans 

notre bâtiment, on distingue deux types de planchers : 

 

a) Plancher à corps creux : 
    Il s’agit de planchers, constitués de corps creux posés sur des poutrelles 

préfabriqués servent de coffrage perdu d’une part, et d’isolant acoustique et 

thermique d’autre part, le tout complète par une dalle de compression de 4 à 

6[cm] d’épaisseur réalisée en béton coulée sur place, armé d’un treillis soudé 

de nuance TLE520 dont les mailles ne dépassants pas :  

 
 20(cm) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles. 

 30(cm) pour les armatures parallèles aux poutrelles. 

                          L’épaisseur des planchers sera déterminée à partir de la formule suivante : 

                               

      ℎ𝑡 ≥
𝐿

22.5
  (BAEL91 Art modifiées .B.6.8.424) 

   Avec ℎ𝑡 : l’épaisseur des planchers. 

L :la portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles, dans notre cas 

la portée libre maximale :400-25=375[cm] 

      Ce qui nous donne : ℎ𝑡 =
375

22.5
= 16.67 cm 

On opte pour un plancher de (16+4) c'est-à-dire ℎ𝑡 = 20 [cm] 

D’où l’épaisseur du corps creux est de 16[cm] et l’épaisseur de la dalle de compréssion et de 

4[cm]. 

 

 
                                    

                              Fig. II.6shéma d’un plancher en corps creux. 
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b) Dalle pleine : 

   C’est une dalle réalisé en béton armé uniquement. Elle repose avec ou sans 

continuité sur deux ou plusieurs appuis constitués de poutres ou de refonds. 

La réalisation d’une dalle pleine nécessite la mise en place d’un coffrage sur 

toute la surface concernée. 

 

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

à la flexion dans notre cas la dalle est considérée comme une console 

encastrée. 

    𝑒𝑝 ≥  𝐿 10⁄  

Avec  L : la largeur de la console. 

  𝑒𝑝 ≥ 120 10⁄  D’où  𝑒𝑝 ≥ 12[𝑐𝑚] 

On prend 𝑒𝑝 = 15[𝑐𝑚]. 
 

 

   

         II-2-2) poutres : 
                 Les poutres sont des éléments porteurs en béton armé (horizontales et linéaires), 

faisant partie de l’ossature du plancher. Elles reçoivent les actions mécaniques (efforts et 

mécaniques (efforts et moments) et les transmettent aux éléments verticaux (poteaux, voiles). 

Le pré dimensionnement des poutres sera effectué selon les lois suivantes : 

(BAEL91modifiée 99) 

 Hauteur de la poutre :    
𝐿𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ𝑝 ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
 

 largeur de la poutre :   0.4ℎ𝑝 ≤ 𝑏𝑝 ≤ 0.7ℎ𝑝 

Avec 

      𝐿𝑚𝑎𝑥: Longueur entre axe de la plus grande travée dans le sens considéré. 

       ℎ𝑝 : Hauteur de la poutre. 

 𝑏𝑝 : Largeur de la poutre. 

       Tout en respectant les conditions du RPA99 modifiée 2003(Art7.5.1), relatives au      

coffrage des poutres à savoir : 

 

                

𝑏 ≥ 20[𝑐𝑚]

ℎ ≥ 30[𝑐𝑚]
ℎ

𝑏
≤ 4

 

 

 

 

        Et on distingue deux types de poutres : 

             -les poutres principales (ou porteuses). 

             -les poutres secondaires (ou de chainages). 

 

                 

 

 

 

                  II-2-2-1) les poutres principales: 
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Elles sont dans le sens perpendiculaire à celui des poutrelles. 

 La hauteur de la poutre h : 

  On a :  
𝐿𝑚𝑎𝑥

15
≤ ℎ ≤

𝐿𝑚𝑎𝑥

10
     avec 𝐿𝑚𝑎𝑥 = 4.5 − 0.25 = 4.25𝑚   

  

D’où :
425

15
≤ ℎ ≤

425

10
      ⇒   28.33≤ ℎ ≤ 42.5 

  
 Soit : h = 35cm. 

                             
 La largeur de la poutre : 

                    0.4ℎ𝑝 ≤ 𝑏 ≤ 0.7ℎ𝑝 ⇒      14 ≤ 𝑏 ≤ 24.5 

                  

                 Soit : b = 25cm. Fig.II7 
  

 Vérification des exigences RPA99version2003 : (zone sismique IIa) 

 

        b =25cm 

        h = 35cm  

        ℎ 𝑏 = 35 25 = 1.4 < 4⁄⁄  
 

II-2-2-2) les poutres secondaires: 
 

Elles sont parallèles aux poutrelles 

        

 La hauteur de la poutre h 

  

 
𝐿

15
≤ ℎ ≤

𝐿

10
 

 

L=430-25=405cm 

  

 
405

15
≤ ℎ ≤

405

10
      ⇒  27≤ ℎ ≤ 40.5 

Soit :  h = 35cm. 

  

                                                                                                        Fig. II8 

La largeur de la poutre b : 

   est donnée par  

     

 0.4ℎ𝑝 ≤ 𝑏 ≤ 0.7ℎ𝑝 ⇒      14 ≤ 𝑏 ≤ 24.5 

  Soit : b =25cm. 
  

 

b=25 cm 

  h
=

3
5
c
m

 

b=25 cm 

h
 =

3
5
c
m
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 Vérification des exigences RPA99version2003 : (zone sismique IIa) 

       

       b =25cm 

      h = 35cm condition vérifiées 

     ℎ 𝑏 = 35 25 = 1.4 < 4⁄⁄  
 

 

 

 

Les conditions imposées par le RPA sont toutes vérifiées, donc les sections adoptées sont : 

 

 Poutres principales (25× 35)𝑐𝑚2 ⇒ 𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙. 
 

                     Poutres secondaires (25× 35)𝑐𝑚2 ⇒ 𝑠𝑒𝑛𝑠 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑𝑖𝑛𝑎𝑙. 
 

 

II-2-3) voiles : 
          Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés, 

d’une part, à assurer la stabilité de l’ouvrage, sous l’effet des chargements horizontaux, 

d’autre part à reprendre une partie des charges verticales. Leurs pré-dimensionnements se 

feront conformément à l’article (7-7-1)  du RPA99. 

 L’épaisseur des voiles doit être déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et 

des conditions de rigidité aux extrémités, elle doit être au minimum égale à 15cm. 

 De plus, la largeur du voile doit être supérieure a 4 fois son épaisseur, sinon ce 

dernier ne sera pas considéré comme un voile de contreventement 

 

 Au niveau du sous-sol : 

                he= (255-35)=220cm. (35cm hauteur de la poutre). 

  

 𝑎 ≥
ℎ𝑒

20
=

220

20
= 11𝑐𝑚 .  on opte pour une épaisseur  a=20cm 

 𝑎𝑚𝑖𝑛 ≥ 15𝑐𝑚.  (condition vérifiée) 

                
 Au niveau du RDC : 

                   he=(4.08-35)=375cm. 

 𝑎 ≥
375

20
= 18.65𝑐𝑚 ⇒ 𝑎 = 20𝑐𝑚. 

 𝑎𝑚𝑖𝑛 ≥ 15𝑐𝑚 ⇒ 20𝑐𝑚 > 15𝑐𝑚. 
L≥ 4. 𝑎 ⇒ 100 ≥ 4 × 20 = 80𝑐𝑚. (condition vérifiée) 

    
 Au niveau d’étage courant : 

                    he=(306-35)=271cm. 

𝑎 ≥
ℎ𝑒

20
=

271

20
= 13.55𝑐𝑚. on opte pour une épaisseur a=20cm. 

 𝑎𝑚𝑖𝑛 ≥ 15𝑐𝑚. ⇒ 20𝑐𝑚 > 15𝑐𝑚. (Condition vérifiée) 

L≥ 4. 𝑎 ⇒ 100 ≥ 4 × 20 = 80𝑐𝑚. (condition vérifiée) 
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II-2-4-Les poteaux : 
                Le pré dimensionnement des poteaux se fait par la descente de charge, pour le 

poteau le plus sollicité.  Les poteaux sont prés dimensionnés à l’ELS, en compression simple.  

En supposant que seul le béton reprend  l’effort  normal  Ns tel que :   Ns = G + Q  

La section transversale du poteau le plus sollicité est donnée par :  
 

                           Ap =
bc

Ns


  

Avec : 

  

 бbc : contrainte limite de service du béton  on compression. 
 

 бbc = 0.6fc28 = 15 MPa  

 

Ns : effort  normal maximal à la base du poteau déterminé par la descente de charge. 

 

a-) Calcul de l’air du plancher revenant au poteau le plus sollicité (C4) : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

S1 S2 

S3 
S4 

2.05 

0.35 

2.05 

1.8 0.35 1.8 

4.45 

      3.95 
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Elle est représentée dans la figure ci-dessus, elle calculée comme suite : 

 s= [𝑠1 + 𝑠2 + 𝑠3 + 𝑠4] 

 s =[2(2.05 × 1.8)] 
Section nette : 

 𝒔𝒑𝒍𝒂𝒏𝒄𝒉𝒆𝒓 = 14.76𝑚2 

Section brute : 

 𝒔𝒑𝒍𝒂𝒏𝒄𝒉𝒆𝒓 = 17.57𝑚2 

c) les efforts revenant au poteau  le plus sollicité :  
    Tenant compte du poids du poteau, on adopte une section de poteau (25×25cm2) section 

minimale exigée par le RPA99 modifié 2003. 

 

              P=G×S (charge permanente) 

 
 

 poids des poutres : 

-poutres principales : 25(0.25×0.35)4.1=8.96 [KN] 

-poutres secondaire : 25(0.25×0.35)3.6=7.87 [KN] 

On aura alors le poids total des poutres : 𝐺𝑃=16.83 [KN] 

     

 Poids des planchers : 

-poids du planchers : 

         G=5.78×14.76=85.31 [KN] 

-poids du plancher d’étage courant, RDC, sous-sol : 

        G=5.28 × 14.76 = 77.93 [KN] 

 Poids du poteau du sous-sol : 

       G=25(0.25× 0.25)2.55=3.98 [KN]. 

 Poids du poteau du RDC : 

G=25(0.25× 0.25) × 4.08 = 6.37[KN] 

 Poids du poteau de l’étage courant : 

G=25(0.25× 0.25)3.06 = 4.78 [KN] 
 

 

 

f)- Loi de dégression de charge d’exploitation en fonction de nombre d’étage : 
 

        Les règles de BAEL91 nous recommandent une dégression de charge d’exploitation et 

ceci pour tenir compte de la non simultanéité du chargement sur tous les planchers 

(surcharges différentes) 

       Soit Q0 la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le bâtiment ,Q1,Q2,Q3…….Qn les 

charges d’exploitation respectives des planchers des étages 1,2,3,…….n numérotés à partir du 

sommet du bâtiment  

       On adopte pour le calcul les poids d’exploitation suivantes : 
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Avec    Q0 : surcharge d’exploitation à la terrasse. 

 

Qi : comme surcharge d’exploitation de l’étage i . 

 Plancher terrasse : Q0  =1×14.76=14.76 [KN] 

 Plancher étage courant : Q1=Q2=Q3=Q4=……..Q7=1.5× 14.76 = 22.14 [KN] 

 Plancher de RDC : QRDC = Q8= 2.5× 14.76 = 36.9 [KN] 

 Plancher de s/sol : Q9  =2.5×14.76=36.9 [KN] 

 

 

 

►Les coefficients de dégression de surcharge : 

 
Niveau 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC Sou-

sol 
 

Coefficient 1 1 0.95 0.9 0.85 0.8 0.75 0.71 0.69 0.67 

 

  

Q0 

Q1 

Q2 

. 

. 

. 

. 

Q3 

Qn 

∑0=Q0 

 

∑1=Q0+Q1 

 

∑2=Q0+0.90 (Q1+Q2) 

 

∑3=Q0+0.80 (Q1+Q2+Q3) 

 

 

 

 

 

∑n=Q0+ (3+n)/2n 

(Q0+Q1+Q2+…Qn) 
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Tableau 8 : Détermination des charges et surcharges 
 

 

 

 

 

          S0= Qo =14.76 [KN] 

             S1= Qo+Q1 =36.9 [KN] 

        S2=Qo + 0,95 (Q1 + Q2) = 56.82 [KN] 

        S3= Qo + 0,90 (Q1 + Q2 + Q3) =74.53 [KN] 

        S4= Qo + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4) =90.036 [KN] 

        S5= Qo + 0,80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5) =103.32 [KN] 

        S6= Qo + 0,75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6) =114.39 [KN] 

        S7= Qo + 0,71 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7) =124.79 [KN] 

        S8= Qo + 0,69 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 + Q6+Q7+Q8) =147.15 [KN] 

        S9= Qo + 0,67 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9) =168.04 [KN] 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

N
IV

E
A

U
 

Charges permanentes [KN] Surcharges 

d’exploitation 

[kN] 

Efforts 

normau

x 

N=Gc+

Qc 

[kN] 

Section du 

poteau [cm²] 

Poids 

des 

planche

rs 

Poids 

des 

poutre

s 

Poids 

des 

poteaux 

Gtotale Gcumulée Qi QC Section 

trouvée 

Section 

adoptée 

8 85.31 16.83 00 102.14 102.14 14.76 14.76 116.9 77.93 30×30 

7 77.93 16.83 4.78 94.76 196.9 22.14 36.9 233.8 155.86 30×30 

6 77.93 16.83 4.78 94.76 291.66 22.14 56.82 348.48 233.8 35×35 

5 77.93 16.83 4.78 94.76 386.42 22.14 74.53 460.95 311.73 35×35 

4 77.93 16.83 4.78 94.76 481.18 22.14 90.036 571.216 389.67 35×35 

3 77.93 16.83 4.78 94.76 575.94 22.14 103.32 679.26 467.6 40×40 

2 77.93 16.83 4.78 94.76 670.7 22.14 114.39 785.09 545.53 40 ×40 

1 77.93 16.83 4.78 94.76 765.46 22.14 124.79 890.25 623.46 40× 40 

RDC 77.93 16.83 6.37 101.13 866.59 36.9 147.15 1013.74 715.48 45× 45 

S/SOL 77.93 16.83 3.98 98.74 965.33 36.9 168.04 1133.37 805.91 

 
45× 45 
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 Les sections des poteaux adoptées sont : 

 

 

 

 

 

 

 

 
 Tableau II.9 : sections des poteaux adoptées 

 

 

d) Vérification des  conditions du RPA 99/version 2003art7.4.1 :  
 

 Coffrage :  

     Les poteaux doivent être coulés sur toute leur hauteur (he) en une seule 

fois. Et les dés de calage sont interdits. Les dimensions de la section 

transversales des poteaux en zone IIa doivent satisfaire les conditions suivant 

 

1) Min (b1, h1) ≥ 25[𝑐𝑚] 
 

2) Min  (b1, h1) ≥ ℎ𝑒

20
 

 

3) 
1

4
<

𝑏1

ℎ1
< 4 

           Avec 𝑏1 et ℎ1 les dimensions des poteaux 

             he : hauteur d’étage. 

 

 Pour les poteaux (𝟒𝟓 × 𝟒𝟓) : 

      -sous/sol : 

1) Min (45 × 45)= 45[cm] ≥ 25[𝑐𝑚]                  condition vérifiée. 

 

2)    
ℎ𝑒

20
=

2.55

20
= 0.1275 𝑚 

 

Min (45 × 45) = 45 ≥ 12.75[𝑐𝑚]                   condition vérifiée. 

 

3) 
𝑏1

ℎ1
=

45

45
= 1 →

1

4
< 1 < 4                     condition vérifiée. 

 

                          -RDC : 
                         1)  Min (45 × 45)= 45[cm] ≥ 25[𝑐𝑚]                    condition vérifiée. 
  

 

                          2) 
ℎ𝑒

20
=

4.08

20
= 0.204 [𝑚] 

                             

                                 Min (45 × 45) = 45 ≥ 20.4[𝑐𝑚]                      conditon vérifiée. 

  

Etages Sections de poteaux 

cm2 

8,7 30 × 30 

6,5,4 35 × 35 

3,2,1 40 × 40 

RDC , sous/sol 45 × 45 
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3)  
𝑏1

ℎ1
 
45

45
= 1 →

1

4
< 1 < 4                     condition vérifiée. 

 Pour les poteaux (𝟒𝟎 × 𝟒𝟎): 
 

1) Min (40 × 40) = 40[𝑐𝑚] ≥ 25[𝑐𝑚]                 condition vérifiée.  

2) 
ℎ𝑒

20
=

3.06

20
= 0.153[𝑚] 

 

Min (40 × 40) = 40 ≥ 15.3[𝑐𝑚]                     condition vérifiée. 

 

3) 
𝑏1

ℎ1
=

40

40
1 →

1

4
< 1 < 4                   condition vérifiée. 

 

 Pour les poteaux (𝟑𝟓 × 𝟑𝟓): 
 

1) Min (35 × 35) = 35[𝑐𝑚] ≥ 25[𝑐𝑚]                     condition vérifiée. 

 

2) 
ℎ𝑒

20
=

3.06

20
= 0.153[𝑚] 

 

Min (35 × 35) = 35 ≥ 15.3[𝑐𝑚]                    condition vérifiée. 

 

3) 
𝑏1

ℎ1
=

35

35
= 1 →

1

4
< 1 < 4                   condition vérifiée. 

 

 Pour les poteaux (𝟑𝟎 × 𝟑𝟎): 
 

1) Min (30 × 30) = 30[𝑐𝑚] > 25[𝑐𝑚]                    condition vérifiée. 

 

2) 
ℎ𝑒

20
=

3.06

20
= 0.153[𝑐𝑚]  

 

Min (30 × 30) = 30 ≥ 15.3[𝑐𝑚]                  condition vérifiée. 

 

3) 
𝑏1

ℎ1
=

30

30
= 1 →

1

4
< 1 < 4                      condition vérifiée. 

     

 

 

 

 Vérification de la résistance des poteaux au flambement : 

                          Le calcul du poteau au flambement consiste à vérifier la condition suivante : 

                    50
i

L f
                  

Avec :          λ    :   élancement du poteau. 

           Lf    : langueur de flambement  Lf  = 0.7 L0 

           L0   : distance entre les faces supérieures de deux planchers consécutifs  
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           i    : rayon de giration 

              
B

I
i        ;                     

12

3ba
I                Avec  I : Moment d’inertie.  

B = ab = Section transversale du poteau. 

                         
b

L

ab

ab

L

B

I

L

i

L f 127.0

12

7.07.0 0

3

00 

 

 Poteaux (30 × 30) : L0=3.06m.                         λ = 24.68< 50 

 

 poteaux (35 × 35) : L0=3.06m.                         λ = 21.16< 50 

 

 Poteaux (40 × 40) : L0=3.06m.                         λ = 18.51< 50 

 

 Poteaux (45 × 45) : L0=4.08m.                         λ = 21.94< 50 

 

 Poteaux (45 × 45) : L0=2.55m.                          λ = 13.71< 50 

 

 

 

                    Condition vérifiée. 
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Introduction :  

Ce chapitre concerne le calcul des éléments structuraux comme l’acrotère, les escaliers 

et  les planchers. 

III) Calcul des éléments structuraux : 

     III.1) Calcul de l’acrotère : 

      L’acrotère est un élément en béton armé qui assure la sécurité au niveau de la 

terrasse, il est assimilée à une console encastrée dans le plancher terrasse dont le ferraillage se 

calcule sous l’effet de deux efforts (moment de flexion et effort normal)  et sera déterminé en 

flexion composée avec compression. 

L’acrotère est sollicité par : 

      -Un effort normal G dû à son poids propre 

-Un effort horizontal Q dû à la main courante engendrant un moment de renversement M 

Le calcul se fera pour une bande de 1m dans la section d’encastrement.  

 

 Dimension de l’acrotère : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

 

10 60 

Fig.III.1.1 Coupe transversale de l’acrotère 
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 Schéma statique : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Fig. III.1.2 

 

 

 

 

III-1-2) calcul des efforts : 
     effort normal dû au poids propre : 

                    G = ρx S 

  𝐺 = 25 × [(0.6 × 0.1)] = 1.5𝑘𝑛/𝑚𝑙 
     

Avec            : Masse volumique du béton 

          S : Section transversale 

 Surcharge du a la main courante : Q = 1 KN/mL 

 Effort au niveau de la section d’encastrement : 

     

- Effort normal du au poids propre [G] : NG = G x 1m  =1,5 x 1 = 1,5 KN 

- Effort tranchant du à l’effort horizontal [G] : TQ = Q x 1 m = 1 KN 

- Moment fléchissant du à l’effort horizontal : HQM  =1 × 0.6 = 0.6𝑘𝑛. 𝑚 

 

III-1-3) combinaisons de charges :   

a- A L’ELU : 

La combinaison est : 1,35.G + 1,5.Q   (BAEL) 

 Effort normal du à G:         NU  =  1,35.NG = 1,35 x 1,5 

                          NU = 2,025 KN/ml. 

 Moment de flexion du à Q :      𝑀𝑈 = 1.5 × 𝑀𝑄 = 1.5 × 0.6 

             𝑀𝑈 = 0.9 𝐾𝑁. 𝑀 
 

  

Effort 

 Normal 
Moment  

Fléchissant 

Effort 

tranchant G 

M max=0.6KN. m  N = G T=Q=1KN 

Q 

G 

H 
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b- A L’ELS 

 La combinaison est : G + Q    (BAEL) 

 Effort normal du a G :   NS = NG = 1,5 KN/mL 

 Effort tranchant :   TS = TQ = 1 KN 

 Moment de flexion du à l’effort horizontal Q :    MS = MQ = 0,6 KN.m 

III-1-4) Ferraillage à l'ELU 

 Le calcul se fera comme pour une console, en flexion composée qui sera ramenée à 

une flexion simple; la section en suite corrigée. 

 

 Hypothèse de calcul 

 L’acrotère est sollicité en flexion composée. 

 La fissuration est considérée comme préjudiciable (L’acrotère étant exposé aux 

intempéries). 

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

 

 

 

 

 

 

 

 

  Avec :   c: Enrobage 

 

a) Calcul de l’excentricité 

      𝑒𝑢 =
𝑀𝑈

𝑁𝑈
            

 

       𝑒𝑢 =
0.9

2.025
= 0.444𝑚 

 

a : Distance entre le CDG de la section et le CDG des armatures tendues. 

Nous avons  cm32
2

10
c

2

h
a   

 𝑒𝑢> a  

 

 

==> Le centre de pression est à l'extérieur de la section limitée par les armatures, et l'effort 

normal de compression; donc celle-ci est partiellement comprimée; elle sera calculée en 

flexion simple sous l'effet d'un moment fictif (Mf). 

 

 

 

 

 

b =100cm 

h =10cm 
A’ 

A 

G d =8cm 

c =2cm 

N 

M 

G 

Fig. III-1-3 : La section de l'acrotère 
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b) calcul en flexion simple : 

 

                     𝑔 = 𝑒𝑢 + (
ℎ

2
− 𝑐) = 0.444 + (

0.10

2
− 0.02)  

 

 

      =0.474 m. 

-Moment fictif          𝑀𝑓 = 𝑁𝑈 × 𝑔 = 2.025 × 0.474 = 0.959 𝑘𝑛. 𝑚 

 

 𝑓𝑏𝑐 =
0.85𝑓𝑐28

1.5
= 14.2 

 

𝜇𝑏 =
𝑀𝑓

𝑏×𝑑2×𝐹𝑏𝑐
=

0.959×106

1000×(80)2×14.2
=0.0105 

 

  𝜇𝑏 = 0.0105 < 𝜇1 = 0.392 ⟹ 𝑆. 𝑆. 𝐴 
 

                      𝜇𝑏 = 0.0105 ⟹ 𝛽 = 0.995 
       

- les armatures fictives : 

 

     𝐴𝑓 =
𝑀𝑓

𝛽∙𝑑∙𝜎𝑠
=

0.959×106

0.995×80×347.8
      avec   𝜎𝑠 =

𝑓𝑒

𝛾𝑠

=
400

1.15
= 347.8 

 

 𝐴𝑓 = 34.63 𝑚𝑚2             𝐴𝑓 = 0.346 𝑐𝑚2 

 

 

c) calcul en flexion composes : 

la section réelle des armatures : 

d) 𝐴 = 𝐴𝑓 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠
= (0.346 × 100) −

2.025×103

347.8
 

       𝐴 = 28.778 𝑚𝑚2        A= 0.287𝑐𝑚2 

 

 

III-1-5) vérification à l’ELU : 

     III-1-5-1) condition de non fragilité (la section minimale 

BAEL91modifié99/Art A4.2.1) : 

                     le ferraillage de l’acrotère doit satisfaire la CNF 𝐴𝑢 ≥ 𝐴𝑚𝑖𝑛  

   

   𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23𝑏𝑑𝑓𝑡28

𝑓𝑒
[

𝑒𝑠−0.455𝑑

𝑒𝑠−0.185𝑑
] 

 

 𝑒𝑠 =
𝑀𝑠

𝑁𝑠
=

0.6×100

1.5
= 40 𝑐𝑚 

 

   𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23×1000×80×2.1

400
×

400−0.455×80

400−0.185×80
 

 

 = 91.183𝑚𝑚2          𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.911𝑐𝑚2 > 𝐴𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑒𝑟  
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Par conséquent nous prenons : 

 𝐴 = 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.911𝑚𝑐2 
 

Soit : 4HA8          𝐴 = 2.01𝑐𝑚2/𝑚𝑙      avec un espacement St=25cm 

 

 𝑠𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{3ℎ; 33𝑐𝑚} = 30𝑐𝑚 
 

Soit : 𝑠𝑡 = 25𝑐𝑚. 
 

            Armatures de répartition : 

 𝐴𝑟 =
𝐴

4
=

2.01

4
= 0.502𝑐𝑚2. 

 

 

III-1-5-2) vérification au cisaillement (art .A.5,1.1/BAEL91modifiées99) : 
Nous avons une fissuration préjudiciable, d’où 

 

 𝜏𝑢 = min (0.15
𝐹𝑐28

𝛾𝑏
; 4 𝑚𝑝𝑎) = 2.5𝑚𝑝 

 

 𝜏𝑢 =
𝑉𝑢

𝑏𝑑
    avec 𝑉𝑈=1.5Q=1.5×1=1.5kn. 

 

 𝜏𝑢 =
1.5×103

1000×80
= 0.0187𝑚𝑝𝑎. 

 

 𝜏𝑢 < 𝜏𝑢 : la condition est vérifiée donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

 

III-1-5-3) vérification de l’adhérence des barres (art. 

A.6.13/BAEL91modifiées 99) : 
 𝜏𝑠𝑒 ≤ Ψsft28 = 1.5 × 2.1 = 3.15mpa 
 

 𝜏𝑠𝑒 =
𝑉𝑢

0.9𝑑Σ𝑈𝑖
 

 

 Σ𝑈𝑖: somme des périmètres utiles des armatures. 

 

 Σ𝑈𝑖 = 4 × 3.14 × 0.8 = 10.048𝑐𝑚. 
                Σ𝑈𝑖 = 100.48𝑚𝑚. 

 

 𝜏𝑠𝑒 =
1.5×1000

0.9×0.8×100.48
 

 

 𝜏𝑠𝑒 = 0.207𝑚𝑝𝑎 < 𝜏𝑠𝑒 = 3.15𝑚𝑝𝑎               Condition vérifiées. 
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         Ancrages des barres verticales :  

Pour avoir un bon ancrage droit, il faut mettre en œuvre un ancrage qui est défini par sa 

longueur de scellement droit  « Ls » 

Ls =
su

ef





.4

.
        ;    su = 0.6 

2

s .ft28 = 0.6 ×1.52 2.1 = 2.835MPa. 

Ls =  
835.24

4008.0




= 28.22cm 

Soit : Ls = 30cm. 

III-1-5-4) vérification des contraintes à l’ELS : 
       L’acrotère  est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme 

préjudiciable. 
 𝑁𝑠 = 1.5𝑘𝑛 

 𝑀𝑠 = 0.6𝑘𝑛/𝑚. 
 

𝑒𝑠 =
𝑀𝑠

𝑁𝑠
=

0.6×100

1.5
=40cm. 

 𝑒𝑠 = 40𝑐𝑚 >
ℎ

6
=

10

6
= 1.67𝑐𝑚.                  la section est partiellement comprimé. 

 

 

  Il faut vérifiée Les deux conditions suivantes : 

La contrainte dans les aciers   st

__

st   

La contrainte dans le béton    bc

__

bc   

 Dans l’acier 

La fissuration est considérée comme étant préjudiciable, donc : 

    








 28tst

__

f.110,fe
3

2
min  

Avec : η = 1,6 : coefficient de fissuration 

    

















 63,201,6,266min1,26,1110,400
3

2
minst

__

 

  MPa63,201st

__

  

  
st1

s

st
Ad

M


  

                  On a : 251,0
8100

01,2100

db

A100 st

1 








  

           89,47K920,0251,0 111   

D’où : 𝜎𝑠𝑡 =
0.6×106

0.920×80×201
= 40.558𝑚𝑝𝑎. 

             st

__

st   La condition est vérifiée 
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 Dans le béton 

      MPa15256,0f6,0 28cbc

__

  

      MPa
K

stbc 853,0558.40
5,47

11

1

    

       bc

__

bc   La condition est vérifiée 

III-1-5-5) Vérification de l’acrotère au séisme : 

Cette vérification concerne les  éléments non structuraux. L’action des forces horizontales 

Fp, doit être inférieure ou égale à l’action de la main courante Q. 

ppp WCA4F     ………………………………………………………………………… (RPA 99/V2003 Art 6.2.3) 

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  15,0 A   

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

Soit : Cp = 0,8 

Wp : Poids propre de l’acrotère 

Wp =  1,5 KN/mL  

D’où : mLKNFp /72,05,18,015,04          

L’acrotère est calculé avec un effort horizontal supérieur à la force sismique, donc le 

ferraillage adopté reste convenable donc le calcule au séisme est inutile. 

 III-1-5-6) ferraillage adopté : 

-Armatures principales : 4HA8/ml=2.01cm2. 

-Armatures secondaire : 4HA8/ml=2.01cm2. 
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                        B 

 

 

      

                                                                                    4HA8/ml 

                                                                                                                              4HA8/ml 

 

 

 

                                                              

                                                                 

 

   

                                                                                                                                   4HA8/ml 

                                         

                              B 

                                                                                                                                        4HA8/ml   

                              

 

 

        

 

 

             

 

 

 

                                      Fig.III.1.4 Plan de  Ferraillage de l’acrotère. 

 

 

 

   4HA8/ml 

 

 

 

 

 

 

 e=16cm) 

 

4HA8/ml 

A A 

  Epingle         

 

 

 

 

 

 6 

COUPEA-A 

 

Coupe B-B 
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III-2) calcul du balcon : 

III-2-1) Introduction : 

- Le balcon est constitué d’une dalle pleine faisant suit à la dalle du plancher.  
- Le balcon travaille comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive.  

- L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la condition de la résistance à la 

flexion suivante:   
10

L
e p       

 L : La largeur de la console.     

 H : hauteur de garde corps. 

 

      L =1.20m 

      H :1m 

        
10

L
ep m12.0

10

20.1
  

On adopte ep =15cm 

III-2-1) schéma statique : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

III-2-2) calcul des efforts : 
       Charges et surcharges revenant à la dalle  

 

                         G=5.53kn/m2 

                        Q=3.5kn/m2 

Charges de concentration due au poids du garde corps :charge de mur en brique creuse+deux 

coches  d’enduit ciment :  1.7kn/m2 

     Donc la charge linéaire est :1.7 × 1.2 = 2.04𝑘𝑛/𝑚. 
 

III-2-3) combinaisons des charges : 
Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m de largeur. 

a) Combinaisons de charge a l’ALU : 

 

    Pour la dalle :      qu = (1,35G +1,5Q) .1m  ==> qu = 12,715 KN/m 

    Main courante :   q1u = 1,5 x 1 = 1,5 KN/m 

    Garde du corps : gu = 1,35 x 2.04 = 2.754KN/m 

     

Fig. III-2-1: Schéma statique du            

balcon 

 

g 

L=1,2m 

q1 

G 

 l=1m 
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  b) Combinaisons de charge a l’ALS : 

La dalle   :  qs = Q + G  ==>  qs = 9.03 KN/m 

 Main courante :    q1s =1 KN/m 

 Garde du  corps : gs = 2.04KN/m 

III-2-4) ferraillage : 
  Il consiste à étudier une section rectangulaire soumise à la flexion composée. 

 

      

 

 

 

     

 

 

 

 calcul a l’ALU : 

    

Le moment du a la charge qu de la dalle pleine  

 

                   𝑀𝑞𝑢
=

𝑞𝑢𝑙2

2
=

12.715×(1.22)

2
= 9.154𝑘𝑛. 𝑚 

Le moment du a la charge gs de garde corps : 

                  𝑀1 = 𝑔𝑢 × 𝑙 = 3.304𝑘𝑛. 𝑚 

Le moment total est :𝑀𝑈 = 𝑀𝑞𝑢
+ 𝑀1 = 12.458𝑘𝑛. 𝑚 

 

 

 calcul a l’ALS : 

le moment du a la charge qs de la dalle pleine : 

 𝑀𝑞𝑠
=

𝑞𝑠𝑙2

2
=

9.03×1.22

2
= 6.50𝑘𝑛. 𝑚 

Moment du a la charge gs de garde corps : 

 𝑀𝑠1 = 𝑔𝑠 × 𝑙 = 2.448𝑘𝑛. 𝑚 

Le moment total :𝑀𝑆 = 𝑀𝑞𝑠 + 𝑀𝑔𝑠 = 8.948𝑘𝑛. 𝑚 

 

b- Calcul des Amateures : 

La section dangereuse se trouve au niveau de l’encastrement. 

 L’ELU :  

f bu =14.2  MPa ;       σst =348  MPa    ;     d= 0.15 – 0.02 =0.13m 

 Armatures principales : 

 
 

0609.0
102.1412.01

458.12
322








bu

u

fdb

M
  

  392.00609.0  SSA           

 969.00609.0    

G  

As 

As’ 

b=100cm 

3
cm

 
1
2
cm

 

Fig. III-2-2: La section du balcon 

G      
M 

N 
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2
3

08.3
8.34712969.0

10458.12
cm

d

M
At

s

u 









 

Soit 6HA10=4.71cm2        

Avec un espacement St=20cm 

St=20cm   cmh 4545;4min    condition vérifiée 

 Armatures de repartition: 

217.1
4

71.4
cmAt   

Soit 6HA8=3.01cm 

Avec un espacement St=20cm 

St=20cm   cmh 3333;3min    condition vérifiée 

III-2-4-2) vérification à l’ELU: 

a- Condition de non fragilité:(BAEL91modifiée99/art A4.2.1) 

Amin = 
2428 449.110

400

1.2
12.0123.023.0 cm

f

f
db

e

t   

At=4.71cmAmin =1.449cm    condition vérifiée. 

 

b- Vérification au cisaillement: (art.A5.1.1/BAEL91 modifiées99) 

        La fissuration est peu préjudiciable                u= min (
b

2.0
fc28  , 5Mpa)  

On a: KNqLqVu uu 012.18754.22.1715.121   

τu = MPa
db

Vu 150.010
12.01

012.18 3 






 

τu  <  u       condition vérifiée. 

 

c- Adhérence de barres: (art.A.6.1.3/BAEL91modifiées99) 

τse  = MPa
ud

V

i

u 885.0
1884.012.09.0

10012.18

9.0

3










  

Avec :  ∑ui   somme des périmètres utile des armatures . 

            ∑ui  = 6x3.14x1 = 18.84 cm 

  MPaf t 835.21.25.16.06.0
2

28

2      

se <   se          condition vérifiée. 
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d-Longueur de scellement : 

             La longueur de scellement droit est donnée par la loi: 

             Ls=
s

fe





4
 

            s =0,6 28t

2

s f. =0,6x (1,5)2x2,1=2,835 

            Ls= mm
x

7.352
835,24

400.10
       soit: Ls=36cm 

   

 Soit des crochets de longueur La=0,4 x Ls= 0,4x 36 =14.4cm. 

                   Soit La=15cm. 

e) influence de l’effort tranchant au niveau des appuis (artA5.1.3./BAEL91modifiées99) 

 

  -sur le béton : 

                                                   𝑉𝑢 < 𝑉𝑢  
 

𝑉𝑢 = 0.4 ×
25

1.5
× 0.9 × 120 × 1200 = 864000𝑁 

 

 𝑉𝑢 = 18.012 < 864𝐾𝑁               condition vérifiée. 

-sur l’acier : 

𝐴𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 ≥
1.15

𝑓𝑒
(𝑉𝑢 + 𝐻); avec 𝐻 =

𝑀𝑚𝑎𝑥

0.9𝑑
 

 

 𝐴𝑎𝑝𝑝𝑢𝑖𝑠 ≥
1.15

400
(18.012. 103 +

−12.458106

0.9∗120
) < 0 

 

 

                                 Les armatures calculées sont suffisantes. 

 

III-2-4-2) vérification à l’ELS : 

Etat limite d’ouverture des fissures : 

La fissuration est préjudiciable : 
 

MPa63,201f110,f
3

2
min 28testst 









   

 𝜎𝑠𝑡 =
𝑀𝑠

𝛽1×𝑑×𝐴
 

 

 

 𝜌1 =
100𝐴

𝑏𝑑
=

100×4.71

100×12
= 0.392 

 

 𝜌1 = 0.392 → 𝛽1 = 0.904 
 

 𝜎𝑠𝑡 =
8.948×106

0.904×120×471
= 175.12𝑚𝑝𝑎 

 

 𝜎𝑠𝑡 < 𝜎𝑠𝑡                      condition vérifiée. 
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Vérification des contraintes de compression du béton : 

Il faut vérifiée que :    𝜎𝑏𝑐 ≤ 𝜎𝑏𝑐 = 15𝑚𝑝𝑎 

La contrainte limite dans le béton comprimé :  𝜎𝑏𝑐 = 15𝑚𝑝𝑎 

  

                                                                             𝜎𝑏𝑐 = 𝑘𝜎𝑠𝑡 
 

On a : 𝜌1 = 0.392; et d’aprésle tableau :    𝛽1 = 0.904 →  𝑘1 = 37.08 → 𝑘 = 0.026 

 

 𝜎𝑏𝑐 = 0.026(175.12) = 4.553𝑚𝑝𝑎 
 

 𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐             condition vérifiée. 

 

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

 

(artB6.5.BAEL91modifiées99) 
ℎ

𝐿
  =

15

120
≥  

1

16
                 condition vérifiée. 

ℎ

𝐿
=  

15

120
 ≥  

𝑀𝑡

10×𝑀0
 =  

8.948

10∗8.948
= 0.1

            Condition vérifiée.
 

 
𝐴𝑡

𝑏𝑑
 =

4.71

100×12
= 0.0039 ≤   

4.2

𝑓𝑒
   =  0.0105                  Condition vérifiée. 

 

Conclusion : 

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

 

 

 

 

Coupe- A-A 

  

    

  

6HA8 

6HA10 

6HA8 

 


 

  
 

  


 

  
 


 


 

A 

A 

6HA10 

        

Fig.III.2.3 : Ferraillage du balcon 
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 III-3) Calcul des planchers : 
 

  Introduction 
     Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicité, constitué en corps creux et d’une dalle 

de compression (16+4) reposant sur des poutrelles préfabriquées sur chantier et disposées 

suivant le sens de la petite portée, ces derniers possèdent des armatures en attentes qui sont 

liées à celles de la dalle de compression.  

 

III-3-1) Calcul de la dalle de compression : 
 

         La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04cm d’épaisseur armée d’un 

quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520). 

  mm6  Dont les mailles  ne doivent pas dépasser : 

          -20cm : pour les barres (A┴) perpendiculaires aux poutrelles (nervures).  

           -30cm : pour les barres (A//) parallèles aux poutrelles (nervures).  

III-3-1-1) Calcul d’armatures : 
1) Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

A┴ = 4 L / fe = 4. 65 / 520 = 0,5 cm2 / ml 

L : distance entre axes des poutrelles (L=0.65) 

On adopte une section :                      

         Soit :         6Ф6 /ml   ,  A=1.7; St = 15cm 

 

2) Armatures parallèles aux poutrelles : 

A// = A┴ / 2 = 1.7 / 2 = 0.85 cm2  

On adopte la même section que précédemment       

         Soit :         6Ф6 /ml   , A=1.7;  St = 20cm. 

 

Conclusion : 

       On adopte pour le ferraillage de la dalle compression un treillis soudé (TLE520) de 

diamétre Ф6et de mailles (150 × 150) mm2. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                               Figure III.2.1 treillis soudé de 15×15 

 

15 

15 

Treillis soudé (15x15) 
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III-3-2) Etude des poutrelles : 

   a)Dimensionnement de la poutrelle : 

        la poutrelle est calculée comme une poutre en T donc, il nécessaire de définir la largeur 

efficace de la table de compression. 

        Cette largeur définit la dimension b de la zone comprimée qui participe effectivement a 

la capacité de la résistance en flexion. 

         La largeur b1 de la table de compression qu’il ya lieu d’admettre d’un coté de la nervure 

de la poutre fléchie est fixée par la plus restrictive des condition suivantes :  

                                      𝑏1 ≤ min⁡(𝐿 2⁄ ,
𝐿1

10⁄ , 8ℎ0) 

Avec : 

L :distance entre deux parements voisins de deux poutrelles.(65-12),(L=53cm) 

L1 : longueur de la plus grande travée. (L1=450cm)  

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

h0 : épaisseur de la dalle de compression (h0=4cm). 

 

 b) Application :  
        𝑏1 ≤ min(26.5,45,32) 
       b1 = 26.5cm 

      b = 2 × b1 + b0 = 65cm 

le calcul des poutrelles se fait en deux étapes. Figure III-2-2 

 

 

1ere étape : Avant coulage de la dalle de compression : 

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

doit supporter au plus de son poids propre, la charge due à la main d’œuvre et le poids des 

corps creux. 

 

- Chargement : 

Poids propre …………………G = 0,04 . 0,12 . 25 = 0,12 KN/ml 

Poids des corps creux ………..G’ = 0,95 . 0,65 = 0,62  KN/ml 

Poids de la main d’œuvre…….Q = 0,65 KN/ml 

                

                 La hauteur de la poutrelle est de ……….h=20cm. 

                 La hauteur de la dalle de compression….h0=4cm. 

                 La largeur de la nervure…………………b0=12cm. 

                 Enrobage…………………………………c=2cm. 

                 La hauteur utile…………………………..d=18cm. 

                 La largeur de la dalle de compression…… b=65cm. 

 

 

 

 

 

 

- Ferraillage à l’ELU : 

h
0
 

b0 

b1 

b 

L 
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         La combinaison de charge à considérer :  

                     qu = 1,35 G + 1,5 Q 

  qu = 1,35 (0,12 + 0,62) + 1,5 x1 = 2.5KN/ml 

         Le moment en travée : 

Mt = qu . L
2 / 8 =2.5 (4.5)2 / 8 = 6.32 KN/ml 

          L’effort tranchant : 

  T = qu . L / 2 = 2.5 (4.5) / 2 = 5.62 KN/ml 

 

•  Calcul des armatures : 12cm 

Soit l’enrobage  c=2cm 

La hauteur utile d=h-c=4-2=2 cm 

Calcul de b    

               4cm 





 392.027.9

2.14212

1032.6
2

3

2

bc

U
b

fbd

M
 Section doublement armée  

Le calcul nous donne une section d’acier qu’on peut pas réaliser vue à la faible section de la 

poutrelle ,alors on est obligé de prévoir des etais intermédiaires pour soulager la poutrelle a 

supporter les charges d’avant coulage. 

Ces étais sont généralement distant de 80cm à 120cm. 

2eme étape : Après le coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire à cette 

dernière, elle sera calculée comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis. 

   La section de la poutre est considérée comme une section en T de dimensions :(BAEL art  

A.4.1,3).  

 Détermination des charges revenant à la poutre (P) : 

 Plancher terrasse : 

Charges permanents G=5.78x0.65=3.757 KN/ml 

Charges d’exploitation Q=1x0.65=0.65KN /ml 

 Plancher d’étage courant : 

Charges permanents G=5.28x0.65=3.432 KN/ml 

Charges d’exploitation Q=1.5x0.65=1.625KN /ml 

 Plancher de Sous-Sol et RDC : 

Charges permanents G= 5.28x0.65=3.432KN/ml 

Charges d’exploitation Q=2.5x0.65=1.625KN /ml 

 

  



Chapitre III : Calcul des éléments 
 

 
41 

 Combinaison de charges : 

 Plancher terrasse : 

                       ELU : qu=1.35G+1.5Q=1.35x3.757+1.5x0.65=6.046KN/ml. 

                      ELS :  qs=G+Q=3.757+0.65=4.437KN/ml. 

 

 Plancher étage courant: 

                      ELU : qu=1.35G+1.5Q=1.35x3.432+1.5x0.975=6.095KN/ml. 

                      ELS : qs=G+Q=3.432+0.975=4.407KN/ml. 

 

 Plancher Sous-sol et RDC: 

           ELU : qu=1.35G+1.5Q=1.35x3.423+1.5x1.625=7.07KN/ml. 

                     ELS :  qs=G+Q=3.432+1.625=5.05KN/ml. 

 

Remarque : on constate que le chargement pour le plancher Sous-sol et RDC est le plus 

défavorable, vu que la différence entre les chargements n’est pas importante, donc on utilise 

celui-ci pour le calcul du ferraillage. 

 

III-3-3) Choix de la méthode de calcul :  
             Méthode forfaitaire : 

          a) Domaine d’application : 

         -La méthode s’applique aux structures courantes dont les charges d’exploitation restent 

modérées, c’est-à-dire : 

Q  mlKNG /5;2max   

Q=0.975KN/ml  mlKNmlKN /5;/63.6315.32max   condition vérifiée. 

          -Bâtiment à usage d’habitation→ La fissuration est non préjudiciable. 

          -La même section transversale de poutre (P) dans toutes les travées, les moments 

d’inertie des sections sont les mêmes. 

          -Le rapport de deux (2) travées successives est compris entre : 0.8 et 1.25 c’est-à-dire : 

 0.8 25.140.1
320

450
8.025.1

1


i

i

L

L
 ; 0.8 25.171.0

450

320
  

La condition vérifiée.. 

 

Conclusion : les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable. 

 

 b) Principe de la méthode (BAEL91 modifie 99) : 

              

Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée et des moments 

sur appuis à des fractions fixées forfaitairement  de la valeur maximale du moment M0 dans la 

travée dite de comparaison, c’est à dire dans la travée isostatique indépendante de même 

portée et soumise aux même charge que la travée considérée. 

 

  



Chapitre III : Calcul des éléments 
 

 
42 

c) Exposé de la méthode  
 

 Le rapport () des charges l’exploitation à la somme des charges permanente et 

d’exploitation, en valeurs non pondérées 
GQ

Q


   

 

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

comparaison  M0 
8

2qL
  dont L longueur entre nus des appuis. 

 MW : Valeur absolue du moment sur l’appui de gauche ; 

 Me : Valeur absolue du moment sur l’appui de droite ; 

 Mt : Moment maximal en  travée dans la travée considérée. 

Les valeurs MW, Me, Mt, doivent vérifier les conditions suivantes : 

 

 Mt  max1,05 ; (1+ 0,3) M0- 
2

MM eW 
 

 Mt  0M
2

3,01 
 dans une travée intermédiaire 

 Mt  0M
2

3,02,1 
 dans une travée de rive 

 

 La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au moins égale 

à : 

 

- 0,6 M0 pour une poutre à deux travées ; 

- 0,5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées ; 

      -    0,6 M0 pour les autres appuis intermédiaire d’une poutre à plus de trois travées 

 

d) Application de la méthode : 

 

    Calcul du rapport de charge  

 

          

32,0
432,3625.1

625.1



  

 

 

 

 

 

 

 

 

                                  
Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 

 

 

 

0,3M

01 

 

 0,5M02 0,4M03 0,4M04 0,4M04 0,4M03 0,5M02 0,3M0

1 
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mKNM .14.14
8

)4(
07.7

2

01                            mKNMM I .14.14001      

   

mKNM .34.16
8

)3.4(
07.7

2

02                        mKNMMM .34.16),max( 020102   

              

mKNM .14.14
8

)4(
07.7

2

03                          mKNMMM .34.16),max( 030203   

 

mKNM .14.14
8

)4(
07.7

2

04                         mKNMMM .14.14),max( 040304     

      

mKNM .14.14
8

)4(
07.7

2

05                        mKNMMM .14.14),max( 050405     

 

mKNM .34.16
8

)3.4(
07.7

2

06                    mKNMMM .34.16),max( 060504     

 

mKNM .14.14
8

)4(
07.7

2

07                      mKNMMM .14.14),max( 070607     

 

 M1 = 0,3 M01                       M1= 4.242KN.m  

 M2 = 0,5 M02                       M2= 8.17KN.m 

 M3 = 0,4 M03                       M3= 6.536 KN.m 

 M4 = 0,4 M04                       M4= 5.656KN.m 

 M4 = 0,4 M04                       M5= 5.656KN.m 

 M4 = 0,4 M04                       M6= 6.536KN.m 

 M4 = 0,4 M04                       M7= 8.17KN.m 

 M4 = 0,4 M04                       M8= 4.242KN.m 

                           

 

548,0
2

3,02,1


 
                         648,0

2

3,01


 
 

 

                

 

 

 

 

 

 

 

Diagramme des moments fléchissant à l’ELU 

 

 

e) Calcul des  efforts tranchants 

 

 5.656 4.242 
8.17 6.536 6.536 8.17 

 
4.242   

9.29 11.37 9.40 9.84 9.40 11.37 9.29 

5.656 
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2

Lq

L

MM
T uew

w 


     ;       LqTT uwe   

Avec : 

 Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.  

 Te : Effort tranchant à droite de l’appui. 

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

travées .  

 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 

Mw 4.242 8.17      6.536 5.656 5.656 6.536 8.17 

Me 8.17 6.536 5.656 5.656 6.536 8.17 4.242 

Tw 13.15 14.82 13.92 14.14 13.92 14.82 13.15 

Te -15.12 -15.58 -14.36 -14.14 -14.36 -15.58 -15.12 

                                                               

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                             Diagramme des efforts tranchants 

 

 

III-3.4) Calcul des armatures : 

III-3 .4.1) Calcul à ELU  

Le calcul ce fait avec les moments max en travées et sur appuis 

     a) Armatures longitudinales : 

 En travées : 

Le moment maximal en travée 

37.11max 
tM  KN.m 

Le moment équilibré par la table de compression 









 buxf

h
dxbxhM

2

0

0 0.65x0.04x(0.18-0.04/2)x14.2x1000 = 59,07 KN.m 

M=  59,07 KNm 

 MM t

max  l’axe neutre est dans la table de compression 

Le calcul se fera pour une section rectangulaire   (b, h) 

392.00380.0
2,141865

1037.11
2

3

2

max 
xx

x

fbd

M

bu

t

b  

13.15

5 

+ 

- 

15.12 

+ 

14.82 

- 

15.58 

+ 

- 

13.92 

  14.36 

14.14 

 14.14 

13.92 

14.3

6 

+ 

- 

+ 

14.82 

+ 

- 

+ 

13.15 

15.58 

- 

15.12 

T(x) 



Chapitre III : Calcul des éléments 
 

 
45 

     

eb   la section est simplement armée donc A’s = 0 

b =0,0380     981,0  

MPa
fe

s

st 8.347
15,1

400



      donc : 

85.1
8.34718981,0

1037.11

)/(

3max







se

t
st

fd

M
A


 cm2 

 

Soit  

st =  03HA12 = 3.39 cm² 

 Aux appuis   
Le moment max aux appuis : 

max

aM =8.17 KN.m 

027,0
2,141865

1017.8
2

3

2

max


xx

x

fbd

M

bu

a
b <0.392 

  eb   la section est simplement armée  

b =0,027     9865,0  

MPa
fe

s

st 8.347
15,1

400



      donc : 

32.1
8.347189865,0

1017.8

)/(

3max







se

a
a

fd

M
A


 cm2 

Soit  
a = 2HA12 = 2.26 cm2 

    b) Armatures transversales : 
Le diamètre minimal des armatures est donné par (Art A.7.2.12, BAEL91): 

    cmbh
l 57.02.1,

10
12,

35
20min,

10
,

35
min max0     

 
max

l  : Diamètre maximal des armatures longitudinales 

On choisit un cadre 2  6 avec 2

t 0.67cm2RL6A   

Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de 6  

L’espacement des cadres : 

cmcmxcmdSt 2,16)40;189.0min()40;9.0min(   

cm5,47
4,012

40057,0

4,0.b

f.A
St

0

et 



  

 

Soit un espacement St = 15 cm 

 

III-3.5)Vérification à l’ELU :  
       1)Vérification de la condition de non fragilité (BAEL 91, A 4.2.1) : 

 

2

e

28t

0min cm26,0
400

1,2
181223,0

f

f
db23,0A   
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 En travée : 

2

min

2 26,039.3 cmAcmAt    «Condition vérifiée» 

Aux appuis : 

                             2

min

2 26,026.2 cmAcmAa               «Condition vérifiée» 

        2) Vérification au cisaillement : 
 

MPa
x

x

xdb

T
u 72.0

1218

1058.15

0

max   

 Fissuration peu nuisible 

MPa33.3MPa5;
f

2.0min
d

28c
u 










  

uu MPa   72.0 ……………………………………………....la Condition est vérifiée 

 

       3) Vérification de la contrainte d’adhérence : 

τse <  se   =  Ψ ft28 = 1,5 x 2,1 = 3,15 Mpa 




i

max
se

ud9.0

T
 

 Avec   ∑ui   somme des périmètres utiles des armatures. 

 MPa
Uid

Vu
se 27.1

1221809,0

1058.15

9,0

3max











  …………………….la condition est 

vérifiée 

      4)Ancrage des barres : 

                Les barres rectilignes de diamètre  et de limite élastique fe sont encrées sur une 

longueur :  

 
Se

e
S

4

f
l




   ,    ls = longueur de scellement droit  

            τs = 0,6 Ψ2 ft28 =0,6 x(1,5)2 x 2,1 = 2,84 Mpa 

 

 cmlS 25,42
84,24

4002,1





  

 

 Les règles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminée par un crochet  normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assurée 

hors crochet est au moins égale à 0,4lS pour les aciers HA 

                                  lS = 0,4 x 44,44 = 16,90 cm 

5 ) Influence de l’effort tranchant sur le béton : (Art. A5.1.313/BAEL91) 

        On doit vérifier que : 28c0

max

u fab267,0V    avec a = 0,9d 

.KN76,129251018,09,012,0267,0V 3max

u   

KN76,129Vmax

u   

Appuis de rive : 

Vmax=15.12 KN < 129,76KN    «condition vérifiée» 
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Appuis intermédiaires : 

Vmax =15.12+15.58 = 30.7KN < 129,76 KN   «condition vérifiée» 

6) Influence de l’effort tranchant sur les armatures : 

     On doit vérifier que : )
d9,0

M
V(

f
A maxmax

u

e

s 


  

Appuis de rive : 

)18.2612.15(
10400

15,1
)

18,09,0

242.4
12.15(

10400

15,1
26.2

11












A  

 

317.026.2 A     «Condition vérifiée» 

 

Appuis intermédiaires : 

.567,0)
18,09,0

17.8
7.30(

10400

15,1
39.3 2

1
cmA 








 

                 2567,039.3 cmA     «Condition vérifiée» 

 

 

 

7) vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires : 

 On doit vérifier que : bc
u

bc
ab

V
 

0

max
max  avec da 9,0  

MPa66,21
5,1

25
3,1

f
3,1

b

28c
bc 


  

bcbc  



 801,0

1201809,0

1058.15 3
max

   «Condition vérifiée» 

 

 

III-3.6) Calcul à L’ELS : 

a) Calcul des efforts internes : 

Lorsque la charge est la même sur toutes les poutrelles de la poutre ce que est le cas pour nos 

poutrelles, pour obtenir les valeurs des moments à l’ELS il suffit de multiplier les résultats de 

calcul à l’ELU par le coefficient (qs / qu). 

 

 

          mlKNQGqS /06.5625.1432.3   

          qs= 5.06KN/ml. 

          [𝑞𝑠 𝑞𝑢⁄ ]=5.06 7.07 = 0.715⁄  
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         Les valeurs des moments et les efforts tranchants à l’ELS sont représentées dans le 

tableau suivant : 

 

          Les états limites de services sont définis compte tenu des explotations et de la durabilité 

de la construction, les vérifications qui sont relatives sont : 

 Etat limite de résistance de béton en compression ; 

 Etat limite de déformation ; 

 Etat limite des fissures ; 

 

 

b) La résistance à la compression du béton : 

On doit vérifier :  

     𝜎𝑏𝑐 < 𝜎𝑏𝑐 = 15⁡𝑀𝑃𝑎 
 

 𝜎𝑏𝑐 = 𝜎𝑠 𝑘1⁄   avec  𝜎𝑠 =
𝑀𝑠

𝛽1.𝑑.𝐴𝑠
 

 

 En travée : 

 

 𝜌1 =
100𝐴𝑠

𝑏0.𝑑
           𝑀𝑠 = 8.12𝐾𝑁.𝑚⁡                       𝐴𝑠 = 3.39𝑐𝑚2 

 

 Sur appuis : 

 

             𝜌1 =
100𝐴𝑠

𝑏0.𝑑
           𝑀𝑠 = 5.84𝐾𝑁.𝑚⁡                       𝐴𝑠 = 2.26𝑐𝑚2 

 

Les résultats sont donnés par le tableau suivant : 

 

zone 𝑴𝒔[𝑲𝑵.𝒎] 𝑨𝒔[𝒄𝒎
𝟐] 𝝆𝟏 𝜷𝟏 k 𝝈𝒔[𝑴𝑷𝒂] 𝝈𝒃𝒄[𝑴𝑷𝒂] 𝝈𝒃𝒄[𝑴𝑷𝒂] 

appuis 5.54 2.26      15 

travée 8.12 3.39      15 

 

 

c) Etat limite d’ouverture des fissures :   

     La  fissuration est peu nuisible ; donc aucune vérification n’est à effectuer  

 

d) Etat limite de déformation (vérification de la flèche BAEL91 A.3.6.51) : 

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

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

 

 Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier 

l’ELS les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites : 

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 

Mw 3.033 5.84 4.67 4.04 4.04 4.67 5.84 

Me 5.84 4.67 4.04 4.04 4.67 5.84 3.033 

Tw 9.40 10.59 9.95 10.11 9.95 10.59 9.40 

Te -10.81 -11.13 -10.26 -10.11 -10.26 -11.13 -10.81 

𝑀𝑡(𝐾𝑁.𝑚) 6.64 8.12 6.72 7.03 6.72 8.12 6.64 
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 
16

1

l

h
  

 
0

t

M

M

10

1

l

h
  

 
e0 f

2,4

db

A



 

. 

06,0
16

1
046,0

430

20


L

h
 

 

 La 1 ère condition n’est pas vérifiée, alors le calcul de la flèche est indispensable. 

 

e)  Calcul de la flèche : 

  

On doit vérifier que : 

 

  mm
l

f 6.8
500

4300

500
  

 

Avec : 

 f  : La flèche admissible  

 VE  : Module de déformation différé 

 MPafE cV 87,108182537003700 33
28   

 fvI  : Inertie fictive pour les charges de longue durée 

 
V

0
fv

1

I1,1
I




  

 0I  : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre  de 

gravitée de la section. 
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 

  A15hbbhb

dA15
2

h
bb

2

h
b

y
000

2

0
0

2

0

1




  

  cmy 227,21  

                     
12 yhy   

  cmy 773,17227,2202   

On aura 40 56,31638 cmI   

 

 Calcul des cœfficients  

             0109,0
1812

36,2
0








db

A  

            
    51,1

0109,0
65
1232

1,202,0
32

02,0

0

28















b
b

ft
V   

  547,00;547,0max0;
4

75,1
1max

28

18















tS

t

f

f


  

4
0

69,19059
547,051,11

56,316381,1
1

1,1
Cm

I
I

V
fV 











 

D’ou la flèche 

 

  

 

80,727,4
1069,1905987,1081810

39001079,5
4

26





 ff     La condition est vérifiée  
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 III-4) Escaliers : 

 III-4-1) Définition : 

 Un escalier est un ouvrage constitué d’un ensemble de marches échelonné, qui permettent de 

passer d’un niveau à un autre, elle  peut être en béton armée ou en bois. Notre ouvrage est 

composé d’une seule cage d’escalier de trois types : 

-     Escalier du Sous-sol : un volée avec un palier intermédiaire. 

- Escalier du R.D.C : sont à trois volées avec deux paliers intermédiaires. 

- Escalier d’étage courant : sont à deux volées avec un palier intermédiaire. 

 

       

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

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

 La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives. Sa 

hauteur h est la différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie 

généralement entre 14 et 18 cm. 

 Le giron g : est la distance en plan séparant deux contre marches successives. 

 La volée : est la partie de l’escalier comprise entre deux paliers, sa longueur projetée 

est lm. 

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

contre marches. 

 L’emmarchement : représente la largeur de la marche. 

  

MARCHE 

CONTRE MARCHE  

EMMARCHEMENT 

PALIER D’ARRIVEE   

PAILLASSE 

PALIER DE DEPART 

POUTRE PALIERE 

                                 

GIRON 
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III-4-2)Pré dimensionnement de l’escalier : 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                   

                           Fig.III-4-1 Schéma statique de l’escalier 

. 

 

Détermination du nombre de marches et contres marches : 

Pour les dimensions des marches et contre marches on utilise généralement  la 

formule de BLONDEL qui est la suivante : 0.59    g + 2h    0.66 

La limite inférieure 0.59 correspond à des escaliers courants d’appartement et la limite 

supérieure 0.66 correspond, à des locaux publics. On peut naturellement sortir de cette 

fourchette s’il y a nécessité. 

h : est le plus courant varie de 14 à 20 (17 en moyenne) 

g : est le plus courant varie de 22 à 33 (30 en moyenne). 

 

 Nombre de contre marches : 

 

On opte pour une hauteur de marche h = 17 cm  

-Étage courant et  RDC: n =
17

153

h

H
 = 9 contre marches. 

 Nombre de marches : 

-Étage courant : m =  n-1 = 9-1 = 8marches. 

Vérification de la relation de BLONDEL 

      59 cm   G + 2h  65 cm 

     59 cm   G + 2h =64  65 cm     

     La relation est vérifiée 

 

 
 

 

  

1
.5

3
 

2.40m  0.90m 

1.53m 

1.45m 0.25m 
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 L’épaisseur du palier et de la paillasse (ep) est donnée par : 

                      
20

'

30

' L
ep

L
  

L’= longueur de palier et de la paillasse. 

tgα = 
h

g
 = 

17

30
 = 0.56      →     α = 29.53° 

 

 
 𝑐𝑜𝑠𝛼 = 𝐿𝑣𝑝/𝐿𝑣 

 𝐿𝑉 = 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑢𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑜𝑙𝑙é𝑒. 
𝐿𝑣𝑝 = 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑢𝑒𝑢𝑟 𝑑𝑒 𝑣𝑜𝑙𝑙é𝑒 𝑝𝑟𝑜𝑗𝑒𝑡é ∶ (𝑛 − 1)𝐺 = 240𝑐𝑚 

 

Calcul de la longueur de la volée : 

 

   𝐿𝑣 =
𝐿𝑣𝑝

𝑐𝑜𝑠𝛼
=

240

0.870
= 275.86𝑐𝑚 

       

             L=2.75+1,15=3,9m 

 

 Épaisseur de la paillasse : 

              
20

L
e

30

L
p

20

390
e

30

390
p   

           13cm ≤ ep ≤ 19.5cm. 

On prend une épaisseur ep =15 cm. 

 Détermination des charges de calcul : 

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1 m longueur considérant que 

l’escalier est horizontal et d’une longueur totale L.   

a) Détermination des sollicitations de calcul : 

 Charges permanentes : 

Paillasse : 

- Poids propre de la paillasse : ……………… 30.4
)53.29cos(

15.025



KN/ml 

- Poids de la marche : …………………….. 125.21
2

17.0
25  m KN/ml 

 

- Poids de revêtements :……………………=0.88KN/ml 

 

- Poids des gardes corps :……………………=0.20KN/ml 

   G=7.505KN/ml 

      Palier :   
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- Poids propre du palier : 25×0.15×1 = 3.75KN/ml 

- Poids propre du revêtement : 1.24KN/ml 

                                               G= 4.99KN/ml 

 Surcharge d’exploitation : 

Le DTR de charges et surcharges nous donne : 

  Q = 2.5×1 = 2.5 KN/ml 

 Combinaison des charges et surcharges : 

 Etat limite ultime : ELU 

 qu paillasse = 1.35G + 1.5Q = 1.35×7.505 + 1.5×2.5 = 13.88KN/ml 

 qu palier = 1.35G + 1.5Q = 1.35×4.99 + 1.5×2.5 = 10.48KN/ml 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

a) Calcul des réactions d’appuis : 

          RA + RB =60.56KN. 

          RA = 37.23KN. 

          RB = 23.33KN. 

 

 

 

 

 

 

 

 

FigIII.4.2: Schéma statique à l’ELU 

1,45m 2,40m 

RA   RB 

13.88KN/ml 
10.48KN/ml 

10,48KN/ml 

0,90m 0,25m 
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 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 

 1er tronçon : 0   x   0.9m : 

 

                                            Ty = 0KN    pour        x = 0 

            Ty = 9.432KN      pour       x = 0.9m 

 

 

                                                      Mz = 0    pour    x = 0 

           Mz = -4.24KN.m   pour x = 0.90m 

 

 2ème tronçon : 0   x   1.45m :   

   

                                                    Ty = 23.33KN     pour   x = 0 

                                                     Ty =8.134KN      pour  x = 1.45m 

 

                                          Mz = 0           pour          x = 0 

         Mz = 22.81KN.m   pour  x = 1.45m 

 

0
)(


dx

xdM u    -10.48x + 23.23 = 0  

             x = 2.21m 

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x = 2.21m. 

 

 3ème tronçon :1.45   x   3.85m :   

   

                                                    Ty =8.134KN     pour   x = 1.45 

                                                     Ty =-25.178KN      pour  x = 3.85m 

 

                                          Mz = 22.81           pour          x = 1.45 

         Mz = 2.3586KN.m   pour  x = 3.85m 

 

 

 

 

 

 

 

 

   Ty = 10.48x      

Mz = -10.48
2

²x
   

Ty =RB-10.48x   

Mz = RBx-10.48
𝑥2

2
   

Ty =RB-15.196-

13.88(x-1.45)   

Mz = RBx-15.196(x-0.725)-

13.88
(𝑥−1.45)2

2
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4ème tronçon : 3.85   x   4.1m :   

   

                                                    Ty =-25.178 KN     pour   x = 3.85 

                                                     Ty =-27.79KN      pour  x = 4.1m 

 

                                          Mz = 2.3586           pour          x = 3.85 

         Mz = -4.2634KN.m   pour  x = 4.1m 

Donc :  

Mz
max = -10.48

2

(2.21)²
+ 23.23(2.21) 

Mz
max = 25.74KN.m 

En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

            - Aux appuis :  Mua =-0.3 Mz
max = -7.72KN.m 

 - en travées :   Mut = 0.85 Mz
max = 21.87KN.m 

 Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchant à l’ELU : 
 

 

 

 

 

 

 

                ) 

 

 

 

  

  

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Ty =RB-15.196-33.312-

10.48(x-3.85)   

Mz = RBx-15.196(x-0.725)-

33.312(x-2.65)-
10.48(𝑥−3.85)2

2
   

23,23KN 
 

(+) (+) 

 
8.134K
N 

 
9.432K

N 

(+

) 

MZ(KN.

m) Mz max 

        
27.79K
NNNN 

   

Ty(KN) 
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 Fig.III.4.3 : Schéma statique à l’ELS 

 calcul à ELS : 

                            qs paillasse = 10.005KN/ml 

                             qs palier = 7.49KN/ml 

  

  

 

 

 

 

 

 

 

 

a-Calcul des réactions aux appuis : 

 RA + RB = 43.48 KN 

 RA =26.73KN 

 RB = 16.75 KN 

 Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant : 

 1er tronçon : 0   x   0.9m : 

 

                                            Ty = 0KN    pour        x = 0 

            Ty = 6.74KN      pour       x = 0.9m 

 

 

                                                      Mz = 0    pour    x = 0 

           Mz = -3.033KN.m   pour x = 0.90m 

 

 2ème tronçon : 0   x   1.45m :   

   

                                                    Ty = 16.75KN     pour   x = 0 

                                                     Ty =5.89KN      pour  x = 1.45m 

 

                                          Mz = 0           pour          x = 0 

         Mz = 16.41KN.m   pour  x = 1.45m 

 

   Ty = 7.49x      

Mz = -7.49
2

²x
   

Ty =RB-7.49x   

Mz = RBx-7.49
𝑥2

2
   

1,45m 2,40m 

RA   RB 

10.005KN/ml 
7.49KN/ml 

7.49KN/ml 

1.15m 
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0
)(


dx

xdM u    -7.49x + 16.75 = 0  

             x = 2.23m 

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x = 2.23m. 

 

 3ème tronçon :1.45   x   3.85m :   

   

                                                    Ty =5.89KN     pour   x = 1.45 

                                                     Ty =-18.12KN      pour  x = 3.85m 

 

                                          Mz = 16.41           pour          x =1.45 

         Mz = 1.735KN.m   pour  x = 3.85m 

 

 4ème tronçon : 3.85   x   4.1m :   

   

                                                    Ty =- 18.12KN     pour   x = 3.85 

                                                     Ty =-19.99KN      pour  x = 4.1m 

 

                                          Mz = 1.735           pour          x = 3.85 

         Mz = -3.03KN.m   pour  x = 4.1m 

 

 

Donc :  

Mz
max = -7.49

2

(2.23)²
+ 16.75(2.23) 

Mz
max = 18.72KN.m 

En tenant compte du semi-encastrement, on prend : 

            - Aux appuis :  Mua =-0.3 Mz
max = -5.61KN.m 

 - en travées :   Mut = 0.85 Mz
max = 15.91KN.m 

 

 

 

 

 

 

       

 

Ty =RB-10.86-

10.005(x-1.45)   

Mz = RBx-10.86(x-0.725)-

10.005
(𝑥−1.45)2

2
 

Ty =RB-10.86-24.012-

7.49(x-3.85)   

Mz = RBx-10.86(x-0.725)-

24.012(x-2.65)-
7.49(𝑥−3.85)2

2
 

  
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 Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchant à l’ELS : 

    

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(+) 
(+) 

 
5.89K
N 

 
 
6.74KN 

(+

) 

MZ(KN.

m) 

Mz max 

        
19.99K
N 

   

Ty(KN

) 
16.75K

N 
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b) Ferraillage à l’ELU : 

 Calcul des armatures : 

Le calcul se fera pour une bande de 1m en flexion simple. 

      - Aux appuis : 

    Mu = 7.72KN.m 

 Armatures principales : 

0.032
14.2²13100

7720

b.d².f

M
μ

bu

au

a 


 < 
r  = 0.392 

                      S.S.A 

032.0a      
984.0u

 

73.1
347.8130.984

7720

β.d.σ

M
A

St

au

a 


 cm2 

On opte pour : 2HA14 (Aa = 3.08cm²) avec un espacement de St =25cm. 

 

 - En travées : 

 Mt = 21.87KN.m 

0.091
14.2²13100

21870

b.d².f

M
μ

bc

t
t 




 

 0.091< r  = 0.392  S.S.A 

0.091μa       0.9525βu   

 07.5
347.8130.9525

21870

β.d.σ

M
A

St

t
t 


 cm² 

On opte pour : 3HA16/ml (At = 6.03cm²) avec un espacement de St =20cm 

 Armatures de répartition : 

Pour des raisons de réalisation et de sécurité on doit calcule les armatures de répartitions 

avec les armatures  maximales pour les paliers et la paillasse  

507.1
4

6.03

4

A
A r

r  cm² 

On opte pour 2HA14 (Art = 3.08cm²), avec St = 25cm. 

 

 

 

 

d = 13cm 

b = 100cm 

h= 15cm 



Chapitre III : calculs des éléments 
 

 
62 

Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (BEAL 91, Art. A.4.2.1): 

 

1.56
400

2.1
131000.23

f

ft
0.23bdA

e

28
min  cm² 

 

- Aux appuis : Aa = 3.08cm² > Amin = 1.56cm² 

- En travées : At = 6.03cm² > Amin = 1.56cm² 

  La condition est vérifiée 

     * Espacement des barres :  

 Armatures principales : 

 

- Aux appuis : e = 25cm  

            < min {4h , 45cm} = 45cm         condition  vérifiée. 

- En travées : e = 20cm   

 Armatures de répartition : 

- Aux appuis : e = 25cm  

           < Min {4h, 45cm} = 45cm         condition  vérifiée. 

- En travées : e = 25cm  

 

 Vérification de la section du béton à l’effort tranchant (BAEL 91, Art-5.1.2.1) : 

 

Tu max = 27.79KN 

0.213
1301000

27790

bd

T
τ umax

u 


 MPa  

Fissuration est peu préjudiciable: 

b

28
u

γ

fc
min(0.2τ   ; 5MPa) =3.33 MPa   

u = 0.213MPa < 3.33 MPa =
u

     condition  vérifiée. 

 Justification des sections d’appuis (Art 5-1-3) : 

As  ≥ 
su

umax

f

T
= 

1008.347

27790


= 0.799cm2  

Aa = 5.07cm2>0.792cm2     condition vérifiée. 
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 Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3) : 

Il faut vérifier que : 3.152.11.5.ftΨττ 28SSeSe  MPa 

 

 ..nU i
= 2 × 3.14 × 1.4 = 8.79cm 

70.2
9.871300.9

27790
τse 


 MPa 

se  = 2.70MPa < 
Se

 = 3.15MPa    condition  vérifiée. 

Donc pas de risque d’entrainement des barres. 

 Ancrage des barres (A-6-1-23) : 

Ancrage des barres aux appuis : 

S

S
τ4

φ.fe
L   Avec :  𝜏𝑠̅ = 0.6ψs²ƒt 28 = 0.6×1.5²×2.1 = 2.835MPa 

27.35
835.24

4001





SL cm 

Forfaitairement :  40SL = 40×1.4 = 56cm 

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : La = 0.4LS  

 La = 0.4× 56 = 22.4cm    La = 22.4cm 

 

c) Ferraillage à l’ELS : 

Le calcul se fera pour une bande de 1m d’emmarchement. 

 Armatures longitudinales : 

 Aux appuis : 

bu

2

a
a

fb.d

M
μ  =

14.213100

5610
2 

= 0.023 

aμ = 0.023 < l = 0.392………………………………SSA 

aμ = 0.023   1 = 0.9885 

Ast= 
st1

a

.d.σβ

M
 = 

8.347139885.0

5610


= 1.255cm2 

. Asa < 3.08cm2 

Donc les armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

 En travée : 
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bu

2

t
1t

fb.d

M
μ  = 0.066

.14.2100.13

15910
2

  

................0.392.....0.066μ1t  ………………..SSA 

0.966β0.066μ1t   

Ast=
347.8130.966

15910


 = 3.64cm2 

Ast < 5.07cm2 

Donc les armatures adoptées à l’ELU sont suffisantes. 

 

 Vérification des contraintes dans le béton et les aciers : 

Mt = 15.91KN 

On doit vérifier que : 286.0 fcK
bcStbc   = 15 MPa 

 En travées : Ast = 6.03cm² 

 46.0
13100

03.6100

.
1 






db

At   

1 = 0,46  1 = 0.897, 1 =0.309  et 
)1(15 1

1






K =

 
0298.0

309.0115

309.0



 

 

  α1= 0.309   K=0.0298 

 14.175
1308845.0790

1091.15

.

6







dA

M

S

t
St


 MPa 

Stbc K  = 0.0298×175.14 = MPa 

bc =5.219MPa < 
bc

 = 15MPa    La condition est vérifiée. 

 Aux appuis : Aa = 3.08cm²  

  Ma = 5.61 

237.0
13100

08.3100

.

100
1 









db

Aa   

1 = 0.237  1 = 0.922 et 1 = 0.234   et  0203.0
)234.01(15

234.0

)1(15 1

1 









K  

  1 = 0.234   K = 0.0203 

09.119
130922.0393

105610

.

3







dA

M

S

a
St


 MPa < 400MPa  La condition est vérifiée. 

Stbc K  = 0,0203×119.09  = 2.4 MPa 
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bc = 2.4MPa < 
bc

 = 15MPa    La condition est vérifiée. 

 

d) Vérification de la flèche : 

Le calcul de la flèche s’impose si une des trois conditions suivantes, n’est pas vérifiée : 

 a) 
16

1

L

h
      0625.0

4.2

15.0
  = 

16

1
= 0.0625   condition  vérifiée 

 b) 
0

t

M

M
.

10

1

L

h
  0625.0

4.2

15.0
  < 

74.2510

91.15


= 0.061  condition vérifiée 

 c) 
fe

4,2

.db

A

0

    00402.0
15100

03.6



 < 

400

2.4
= 0.0105    condition  vérifiée 

 

Alors :le calcule de la flèche n’est pas nécessaire 
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III-5) Calcul de la poutre palière : 

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

du palier. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.  

Sa portée est de  3.6m (entre nu d’appuis).   

 

                                                                                                      

 

                              Fig.III-5.1: Schéma de la poutre palière  

 

 

III-5-1)   Pré dimensionnement  

 La hauteur th  est donnée par la relation suivante :                                    

         
10

l
h

15

l
t      l : longueur libre entre nus d’appuis                   35cm                                                                     

       
10

360
h

15

360
t  36cmhcm24 t   

    On prend th = 35cm                                                                    

 La largeur b  est donnée par la relation suivante : 

    24.5cmb140,7hb0,4h tt   

On prend b = 25cm 

 

Recommandations de RPA (Art 7.5.1) ; 

35cmh,25cmb          44.1
25

35
4 

b

h
   Condition vérifiée 

La largeur de la poutre est donnée par : 

0.4 ht   b   0.7 ht  d’où      14 cm  th  24.5 cm 

 

 

3.6m 

25cm 

Fig.III-5-2 : section de la poutre palière. 
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D’après les exigences du RPA, on opte pour : b = 25 cm 

Notre poutre a pour dimension (b×  h) = (25 × 35) cm² 

 

 III-5-2) Détermination des charges : 

 - Poids propre de la poutre : Gp = 25  × 0.25  × 0.35 =2.187 KN/ml 

             - poids du mur GM = 2.40× 1 = 2.40 KN/ml 

 - Réaction du palier à l’ELU : RU= 37.23KN 

 - Réaction du palier à l’ELS : RS = 26.73 KN 

 

III-5-3)  Calcul à l’ELU :   

a)  Calcul des efforts internes : 

qu=1 .35G+Ru                                                                                                                                     

qu = 1.35 ×(2.187+2.40) +37.23= 43.42KN/ml 

 

 

 

 

 

 

Moment isostatique : 

 34.70
8

3.6043.42

8

lq
M

22

u
u 


  

Effort tranchant : 

 156.78
2

3.6043.42

2

lq
T u

u 


 KN 

 

 

On tenant compte de l’effet de semi encastrement on aura : 

 Muap = -0.3Mu = -21.102KN.m 

 Mutr = 0.85Mu = 59.78KN.m 

 

  

43.42 KN/ml 

3,60cm 



Chapitre III : calculs des éléments 
 

 
68 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Ferraillage : 

               En travées :  h = 35 cm ; d = 33 cm ; c = 2 cm ; b = 25 cm.

0.154
14.2²3325

1059.78

.fb.d

M
μ

3

bu

2

t
t 




  

 tμ = 0.154< r =0.392     S.S.A 

tμ = 0.154  β  = 0.916 

68.5
347.8330.916

1059.78

.d.σβ

M
A

3

St1

ut

tu 



 cm² 

On prend : Aut =3HA16= 6.03 cm² 

qu= 43.42KN/ml 

3,60cm 

59.78 

 

21.102 21.102 

(+) 

(-) 

78.156 

  78.156 

M[KN.m] 

T[KN] 

x(m) 

x(m) 

FigIII-5-3 : Diagrammes de l’effort tranchant et du moment fléchissant 

 

       (+) 
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 Aux appuis : 

0.054
14,2(33)25

1021.102

σb.d.

M
μ

2

3

bc

2

a
a 




  < 

r = 0.392    S.S.A 

tμ = 0.054  
1  = 0.972 

1.89
347.8330.972

1021.102

.d.σβ

M
A

3

St1

a
a 




 cm² 

On prend : Aut =2 HA14 = 3.08cm² 

 

III-5-4 ) Vérification à l’ELU : 

 Condition de non fragilité (Art-A-4.2, 1 BAEL): 

 0.996
400

2.1
33250.23

f

ft
0.23b.dA

e

28
min  cm² 

 a) En travée : At =5.08cm² > Amin = 0,996cm² 

 b) Aux appuis : Aa = 3.03cm² > Amin = 0,996cm² 

               La condition est vérifiée. 

 

 Vérification de la section du béton à l’effort tranchant (Art-5-1-2-1 BAEL) : 


b.d

T
τ u

u  a2.5MPa,4MP,5MPa
γ

0.15f
minτ

b

cj

u 








   (Fissuration préjudiciable) 

  

0.947
330250

1078.156
τ

3

u 



 MPa 

u  = 0.947MPa < 
u

 = 2.5MPa      La Condition est vérifiée. 

 Influence de l’effort tranchant aux voisinages des appuis (Art. 5.1.3.2, BAEL):  

 a)  Influence sur les aciers : 

Aa  ≥  


 )
d0.9

M
(T

f

1.15 U

u

e

)
3300.9

1021.102
10(78.156

400

1.15 6
3




  =4.28cm2 

 

Asa =5.08 cm2 > 4.28cm2   La Condition est vérifiée 
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b) Influence sur le béton : 

 
b

28

umax
γ

fc
d0.90.4bT   

495
1.5

25
3300.92500.4

γ

fc
0.9d0.4b

b

28  KN > Tu = 78.156KN  

     La Condition est vérifiée 

c) Vérification de l’adhérence aux appuis : 

 28u
i

umax

u ftΨτ
U0.9d

T
τ 





 

 iU  : Somme des périmètres utiles des armatures. 

 99.2
10792.83300.9

1078.156
τ

3

u 



 MPa 

 ..nU i = 2  × 3.14 × 1.4 =8.792cm 

u  = 2.99MPa < 
u

 =1.5× 2.1= 3.15MPA    La Condition est vérifiée 

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

 Les armatures transversales : 

Les diamètres des armatures transversales doivent être tel que : 










10

b
;

35

h
;ΦminΦ L = min {12 ; 10 ; 25} = 10mm 

On prend un cadre et un étrier en HA10                  At=4HA10=3.14cm2 

 Ecartement des barres : 

D’après le RPA2003 Art 7 .5.2.2, l’espacement est donné selon deux zones : 

a)  En zone nodale : 

 bS0.003A t     86.41
250.003

3.14

b0.003

A
S t 





 cm 

St   








12;
4

min
h

= min{8,75cm ; 14.4cm} 

On prend : St = 8cm 

b) En zone courante : 

 5.17
2

35

2

h
St  cm Soit : St = 15cm 

 Ancrage des barres (A-6-1-2) : 

        Ancrage des barres aux appuis : 



Chapitre III : calculs des éléments 
 

 
71 

  S

S
τ4

φ.fe
L   Avec :  

28

2 ft0.6ψτ
SS

 =  1.25.16.0 2

su  2.835MPa 

32.42
2.8354

4001.2
LS 




 cm 

Forfaitairement : 40ΦLS  = 40× 1.4 = 56cm. 

III-5-5) Calcul à l’ELS : 

a) Combinaison des charges : 

qs=G+Ts 

qs = 2.187+2.40+26.73=31.317 KN/ml 

 -  Le moment isostatique : 

  73.50
8

3.631.317

8

l²q
M

2

s
s 


 KN 

 - L’effort tranchant : 

  37.56
2

3.631.317

2

lq
T s

s 


 KN 

En tenant compte de l’effet de semi-encastrement : 

 Msa = -0.3Ms = -15.219KN.m 

 Mst = 0.85Ms = 43.12KN.m 

b)  Vérification des contraintes : 

 a) Etat limite de compression du béton : 

28b 0.6fcσ  = 15MPa 

1. Aux appuis : 0.373
3325

3.08100

b.d

100.A
ρ

app

1 



   

 

1 = 0,373  1 = 0,9055 1 = 0,2835 et 
)α15(1

α
K

1

1


 =

 
0263.0

2835.0115

2835.0



 

 

  = 0.2835   K=0.0263 

 23.150
3300.9055339

1015.219

.ββA

M
σ

6

app

a
St 




 MPa 

 

bc =K S  = 0,0263× 150.23= 3.95MPa 


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bc =3.95MPa < 
bc

 = 15MPa    La Condition est vérifiée 

 

 

2.  En travée : 

737.0
3325

08.6100

.

.100
1 






db

At  

1 = 0,737  
1 = 0,8755 

1 = 0,3735 et 
)1(15 1

1






K =

 
039.0

3735.0115

3735.0



 

8.219
3308755,0679

1012.43

.

6







dA

M

S

t
St


 MPa 

bc =K S  = 0,039× 219.8= 8.57 

bc =8.57 MPa < 
bc

 = 15MPa    La Condition est vérifiée 

 

 

 Vérification de la flèche : 

Nous pouvons disposer du calcul de la flèche si les trois conditions suivantes sont 

vérifiées : 

 a) 
16

1

L

h
      0.097

3.60

0.35
  > 

16

1
= 0.0625   condition vérifiée 

 b) 
0

t

M

M
.

10

1

L

h
  0.097

3.60

0.35
  > 

73.5010

12.43


= 0.084   condition  vérifiée 

 c) 
fe

4.2

.db

A

0

    0073.0
2533

08.6



 < 

400

2.4
= 0.0105    condition  vérifiée 

Par conséquent le calcul de la flèche n’est  pas nécessaire. 

. 

 Etat limite de déformation : 

La fissuration étant peu nuisible   la vérification des contraintes dans les aciers n’est 

pas nécessaire. 
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III-6 -Etude de la salle machine : 

 Introduction : 

      L’Ascenseur est un appareil constitué d’une plateforme ou d’une cabine qui se déplace le 

long de glissière verticale dans une cage, appelée cage d’ascenseur de surface : 

 
2025.250.135.1 mS  et de faible vitesse V=1m/s. La charge totale que transmet le 

système de  levage et la cabine chargée est de 5.7 t ; on doit bien sûr lui associer les dispositifs 

mécaniques permettant de déplacer la cabine. 

      La machinerie et le local dans le quel se trouve l’ensemble des organes moteurs assurant 

le mouvement et l’arrêt de l’ascenseur, en général elle se trouve au dessus de la gaine.  

     Dans ce cas le plancher est calculé pour supporter la charge amenée par les organes 

moteurs, la cabine, les câbles et les divers accessoires. 

 

 Epaisseur de la dalle : 

cm
ly

H 5
30

150

30
0   

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ; donc on prend une 

épaisseur de 15 cm. 

       La dalle qui supporte les machines est en béton armé avec une épaisseur de 15cm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

45° 45° 

U0 

h0 

U 

1.5 m 

1
.3

5
 m

 

U 

 

V0  

e 

P 

Fig. III -6-1: Diffusion de charges dans le feuillet moyen 
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Avec :  

ho : épaisseur de la dalle (ho=15cm) 

e : épaisseur du revêtement(e=5cm) 

ξ : pour le béton (ξ=1) 

cmheVV

cmheUU

10015512752

10015512752

00

00








           

III-6-1) Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :   

La dalle repose sur 4 cotés, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à l’aide 

des abaques de PIGEAUD.  

  a- Les moments dus au système de 1xM  1yM  :  

       
 

 121

211

MMqM

MMqM

y

x








                                                                                                                                                                                  

  : Coefficient de Poisson   

1M et 
2M  : coefficients déterminés à partir des rapports 











xL

U
 et 















yL

V
 dans les abaques de 

PIGEAUD. 

        b- Calcul des efforts : 

A partir des abaques de PIGEAUD : 

   























66.0
150

100

74.0
135

100

9.0
50.1

35.1

y

x

y

x

L

V

L

U

L

L


         

    Apres l’interpolation            0568,0   , 0709.0 21  MM      (tableau de PIGEAUD) 

À L’ELU :  

    0  

 

 

 

 mKNM

mKNM

KNq

GQGq

y

x

u

u









37.40568.095.79

45.50709.095.79

95.765735.1

35.15.135.1

1

1
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III-6-2)Calcul des moments dus au poids propre de la dalle 2xM et  2yM  : 

22

2

2

xyy

xuxx

MM

LqM








 

Pour : 
778,0                           

0458,09,0



 

Y

x

Tableau




 

 

 

mKNM

mKNM

mKNq

q

QGq

y

x

u

u

u











425,0547,0778,0

547,035,156,60458,0

/56,6

15,115,02535,1

5,135,1

2

2

2

2  

 Superposition des moments : 

mKNMMM

mKNMMM

yyy

xxx





795.4425.037.4

997.5547.045.5

21

21
 

 

III-6-3) Ferraillage : 

          Il se fera à l’ELU pour une bande de 1m de largeur. 

Sens x-x : 

 Aux appuis : 

0087,0
2.141201000

10799.1

123153

.799.1997.53.03,0

2

6

2











bu

b

t

xa

fbd

Ma

cmh

mkNMM



 

SSA. 

2
6

433,0
8.347120995,0

10799.1

995.00087,0

cm
std

M
A a

a

tableau

b










 





 

Soit :
201,284 cmHA  avec 𝑠𝑡 = 25𝑐𝑚 

 En travée : 

cm

mKNMM

Rb

xt

392,0024,0
2,141201000

1009.5

.09.5997.585,085,0

2

6










 

SSA: 
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2
6

123.0
8.347120988,0

10*09.5

988,0024,0

cmAt

b






 

 

Soit :
201.284 cmHA     ; 𝑠𝑡 = 25𝑐𝑚 

- Sens y-y : 

Aux appuis : 

cm

mKNMM

Rb

Ya

392,00007,0
2,141201000

10438.1

.438.1795.43,03,0

2

6










 

SSA : 

2
6

344.0
8.347120996,0

1043.1

996,0007,0

cmAa

b







 

 

Soit : 201,284 cmHA   

 

En travée : 

cm

mKNMM

Rb

Yt

392,00199,0
2,141201000

10075.4

.075.4795.485,085,0

2

6










 

SSA : 

2
6

98.0
8.347120990,0

10075.4

990,0019,0

mAt

b







 

 

Soit :
201.284 cmHA     ; 𝑠𝑡 = 25𝑐𝑚 

III-6-4) Vérification à L’ELU 

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

Les condition de non fragilité et de section minimale des armatures tendus, sont 

déterminé a partir d’un pourcentage de référence W‰ qui dépend de la nuance des 

aciers, de leurs diamètres et de la résistance a la compression du béton . dans notre cas  

W0 =0.8‰ 

 Direction principale : 

 𝑊𝑥 = 𝑊0 ×
3−𝜌𝑥

2
= 0.0008 ×

(3−0.9)

2
= 0.00084 
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 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.00084 × 100 × 15 = 1.26𝑐𝑚2 < 2.01𝑐𝑚2 

𝐴𝑚𝑖𝑛 < 𝐴𝑥
𝑡 ………….condition vérifieé. 

 Direction secondaire : 

 𝑊𝑌 =
𝐴𝑦

𝑏×ℎ
≥ 𝑊0 

 𝐴𝑦 ≥ 0.8‰ × 100 × 15 = 1.2𝑐𝑚2 

                   𝐴𝑚𝑖𝑛 < 𝐴𝑦
𝑡 … … … … …. Condition vérifiée. 

b) vérification de la Contrainte tangentielle  

Les efforts sont max au voisinage de la charge. 

Au niveau de U : Tmax = Vu = 
v

P

3
 = KN65.25

13

95.76



 

Au niveau de V : Tmax = Vu = 
uv

P

2
 = KN65.25

12

95.76



   On doit vérifier que 

 𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏×𝑑
≤ 0.07

𝑓𝑐𝑗

𝛾𝑏
 

Mpa

db

Vu

u

u

213,0
1201000

1065.25 3














 

 

 0.07 ×
25

1.5
= 1.16𝑚𝑝𝑎 

 

                    𝜏𝑢 = 0.213𝑚𝑝𝑎 < 1.16𝑚𝑝𝑎……………… condition vérifiée . 

 

 

 

c)  Diamètre minimal des barres : (art A-8.2.42 BAEL91) : 

            L’écartement des armatures d’une même nappe soumise à un chargement concentré 

doit être égal à la : 

Direction la plus sollicitée :  cmhSt 25;2min  

Direction perpendiculaire :  cmhSt 33;3min  

Armatures supérieures :   .2525;2min25 cmcmhcmSt   

Armatures inférieures :   .3333;3min25 cmcmhcmSt   
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d) Vérification au poinçonnement :(BAEL91/A.5.242) 

A l’état limite, la force résistante au poinçonnement Qu est déterminée par les 

formules suivantes qui tiennent compte de l’effet favorable du a la présence d’un 

ferraillage horizontale : 

b

cc
u

fh
q



 28045,0 
  

Avec : qu : charge de calcul à l’ELU 

           c  : Périmètre du contour 

            h  : Épaisseur de la dalle  

 

  m

VU

c

c

4112

2








 

 

vérifiéeestconditionla

KNKNq

KNq

fh
q

u

u

b

cc
u













45095.765735,1

450
5,1

102515,04045,0

045,0

3

28





 

Aucune armature transversale n’est nécessaire. 

III-6-4) Vérification à  L’ELS :  

          III-6-4-1) Evaluation des moments Mx et My dus au système de levage :   

à  L’ELS  ν = 0.2     ;         M1 = 0.0709    ;    M2 = 0.0568 

           Mx1 = 57(0.0709+0.2×0.0568) = 4.68KN.m 

            My1 = 57(0.2×0.0709+0.0568) = 4.04KN.m 

        III-6-4-2) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle 2xM et  2yM  : 

22

2

2

xyy

xuxx

MM

LqM








 

Pour : 
846,0                           

0529.09,0



 

Y

x

tableau




 

 

 

mKNM

mKNM

mKNq

q

QGq

y

x

S

S

S











386,0457,0846,0

457.035,175.40529.0

/75.4

115,025

2

2

2

2  
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 Superposition des moments : 

mlKNMMM

mlKNMMM

yyy

xxx





426.4386.004.4

137.5457.068.4

21

21
 

          Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le coefficient (0,85) et en 

appuis par (0,3) pour tenir compte de la continuité des voiles. 

 

Sens x-x : 

 Aux appuis : 

mKNMM x

a

s .54.1137.53.03,0    

 En travée : 

mKNMM x

t

s .36.4137.585,085,0    

Sens y-y : 

 Aux appuis : 

mKNMM y

a

s .327.1426.43.03,0   

 En travée : 

mKNMM y

t

s .76.3426.485,085,0   

d) Vérification des contraintes dans le béton : 

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite : 

s

uc

M

M
Avec

f



 


 :;
1002

1 28  

Sens X-X : 

 Aux Appuis : 

168.1
54.1

799.1


s

u

M

M
 

0100.00087.0  u  







0100,0334,0
100

25

2

1168.1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 

 

 En travée : 

 167.1
36.4

09.5


s

u

M

M
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0304.0024.0  u  







0304,0334,0
100

25

2

1168.1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 

 

Sens Y-Y : 

 Aux Appuis : 

083,1
327.1

438.1


s

u

M

M
 

0087.0007.0  u  







0087,0291,0
100

25

2

1083.1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 

 En travée : 

 083,1
76.3

075.4


s

u

M

M
 

 0227.00199.0  u  

 





0227,0291,0
100

25

2

1083.1

1002

1 28 
 cf Condition vérifiée 
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IV.1 Introduction: 

A l’heure actuelle, on dispose de nombreux programmes base sur la méthode des 

éléments finis (M.E.F), permettant le calcul automatique de diverses structures. Il est donc 

indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la (M.E.F) et comprenne également le 

processus de la phase de la solution. Cette compétence ne peut être acquise que par l’étude 

analytique du concept de la (M.E.F) et la connaissance des techniques en rapport avec 

l’utilisation de ces outils de calcul. Cette étude se fixe comme objectifs la présentation des 

notions fondamentales du calcul automatique d’un point de vue essentiellement physique 

tout en considèrent le code de calcul dans son efficacité opératoire, c'est-­‐à-­‐dire en tenant 

compte des considérations précédente, formuler son problème de calcul des structures et 

contrôler presque sans effort les résultats fournis par l’ordinateur. 

IV.2 Concept de base de la M.E.F: 

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour 

les cas de structures ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considère la structure 

comme un assemblage discret d’élément finis, ces derniers sont connectés entre eux par des 

nœuds situés sur les limites de ces éléments. 

La structure étant ainsi subdivisée, peut être analysée d’une manière similaire à celle utilisée 

dans ≪ la méthode des poutres ≫ pour chaque types d’élément, (une fonction forme) 

fonction de déformation de la forme polynomiale qui détermine la relation entre la 

déformation et la force nodale peut être divisée sur la base de l’énergie minimale, cette 

relation est connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. Un système 

d’équation algébrique linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque nœud. 

Tout en considérant inconnues les déformations au niveau des nœuds. La solution consiste 

donc à déterminer ces déformations, ensuite les forces et les contraintes peuvent être 

calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément. 

IV.3 Description de L’ETABS: 

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

particulièrement adaptée aux bâtiments, et ouvrages de génie civil. Il permet en un même 

environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothèque d’élément autorisant 

l’approche du comportement de ces structures. L’ETABS offre de nombreuses possibilités 

d’analyse des effets statique et dynamiques avec des compléments de conception et de 

vérification des structures en béton armée et charpente métalliques. Le poste-­‐processeur 

graphique facilite l’interprétation des résultats, en offrant notamment la possibilité de 

visualiser la déformante du système, les diagrammes des efforts et courbes enveloppés, les 

champs de contraintes, les modes propres de vibration etc. 
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Rappel : terminologie) 

 Grid line : ligne de grile 

 Joints: nœuds 

 Frame: portique (cadre) 

 Shell : voile 

 Elément: élément 

 Restraints : degré de liberté (D.D.L) 

 Loads : charge 

 Uniformed loads : point d’application de la charge 

 Define : définir 

 Materials: matéri aux 

 Concret: béton 

 Steel : acier 

 Frame section : coffrage 

 Column : poteau 

 Beam : poutre 

IV.4 Manuel d’utilisation de L’ETABS: 

Dans notre travail on à utilisé la version ETABS v 9.7 

Pour choisir l’application ETABS on clique sur l’icône de L’ETABS 

 

IV.5 Etapes de modélisation: 

      IV.5.1 Première étapes: 

La première étape consiste à spécifier la géométrie de la structure à modéliser. 

+  Choix des unités:  
On doit choisir un système d’unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de l’écran, on 

sélectionne T.m comme unités de base pour les forces et déplacements. 
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+   

 
Géométrie de base: 

      Dans le menu déroulant en haut de l’écran on sélectionne File puis New model, cette 

option permet d’introduire  

                             

 Le nombre de portiques suivant X-­‐X. 

 Le nombre de portiques suivant Y-­‐Y. 

 Les nombres des étages. 

Le nombre des lignes dans la direction X ou Y (Number lines in X direction) 

Longueur de travées dans le sens de X ou Y (Spacing in X direction) (entre 

axes) Le nombre d’étage (Number of stories) 

Le nombre d’étage courant (typical story hight) 

Le nombre d’étage en bas (RDC) (bottom story hight) 

Après validation de l’exemple on aura deux fenêtres représentant la structure, l’une en 

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

             Modification de la géométrie de base: 

Nous allons procéder à la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage. 

 On clique sur le bouton droit de la souris. 

 On introduit les distances cumulées puis on clique sur OK 

 Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit 

Story Data. 
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Suivant X: 4, 4.30, 4, 4, 4, 4.30, 4,  

Suivant Y: 1.2, 4.5, 4.5, 4.5, 1.2, 3.3, 

Suivant Z : 2.55, 6.63, 9.69, 12.75, 15.81, 18.87, 21.93, 24.99, 28.05, 31.11, 
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 Vérification des dimensions : 

 View                set building view options   
 

 
 

IV.5.2 Deuxième étape: 

La deuxième étape consiste à la définition des propriétés mécaniques des 

matériaux en l’occurrence, l’acier et le béton. 

On clique sur Define puis Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on clique 

sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure suivante : 

 

 View Set building view options 
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IV.5.3 Troisième étape: 

La troisième étape consiste à l’affection des propriétés géométriques des éléments 

(poutre, poteaux, dalle, voile...) 

Nous commençons d’abord par affecter les sections des poutres et ceci de la manière 

suivante: 

Nous choisissons le menu Define puis Frame sections . On clique sur la liste d’ajout 

de sections et on sélectionne Add Rctangular pour ajouter une section rectangulaire.         
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Le bouton Reinforcement conduit à une fenêtre qui permet de spécifier les propriétés des 

barres d’armatures. 

Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir l’aire, les moments d’inerties, 

l’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS. 

 Affectation des sections aux éléments des portiques: Pour 

affecter les sections précédentes aux différents éléments: 

 Sélectionner les éléments de même sections en cliquant en dessus avec la sourie ou 

en utilisant l’outil de sélection rapide dans la barre d’outil flottante qui permet de 

sélectionner plusieurs élément à la fois en traçant une droite avec la sourie. 

 

 Dans la barre d’outils nous cliquons, sur ou Assign-­‐ Frame-­‐ Sections. 

 On aura une boite de dialogue qui est celle de Define Frame Section et dans la 



Chapitre IV : modélisation de la structure 

 

 
88 

 

 

liste titré par Frame-­‐ section-­‐ Name : on choisit la section approprié aux 

éléments après sélectionné et on valide avec OK. On refait le même travail 

jusqu’à dimensionné tous les éléments de l’ossature. 

On peut ajouter plusieurs éléments pour la structure en les traçant: 

 Cliquer sur ensuite sur une ligne de grille et un nouveau élément 

sera 

tracé entre deux croisements de lignes successifs horizontalement ou 

verticalement ça dépend de la ligne visée (une seule clique suffira pour le 

tracer 

                        

 Pour tracer librement l’élément on choisit et on clique sur le point de 

départ ensuite sur le point final il faut seulement que ces points soient des 

croisements de lignes. 

 Pour les planchers en corps creux on choisit   en choisissant les 

poutrelles 

avec un moment continu et un espacement de 65 cm et on choisit la leur 

directions ensuite on clique sur le vide de la grille.  

             
 

NB: pour se déplacer d’un niveau à un 

autre ou d’un portique à un autre on utilise les 

flèches qui se trouvent dans la barre d’outils 

 

 Voile: 

        On choisit le menu   Define-­‐Wall/slab/deck section cliquer sur Add New Wall 

pour un voile, une nouvelle fenêtre va apparaitre; là ou il faut introduire un nom pour 
la section du voile ou de la dalle et son épaisseur. 

 



Chapitre IV : modélisation de la structure 

 

 
89 

 

                    

                     

                             

Pour ajouter des voiles: 

 Cliquer sur et cliquer entre les lignes de la grille et le voile aura 

comme 

limite deux lignes successives verticale et horizontales dans la fenêtre de 

travail. 

 Pour tracer le voile librement on choisit  

 Pour affecter Shell Section au voile : sélectionner le voile et   et cliquer sur choisit 

la section correspondante dans la liste de Define Shell Sections. 

Dalle pleine: Define puiswall/slab/deck section Add New slab 
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IV.6. Quatrième étape: 

La quatrième étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, etc) pour la 

structure à modéliser. 

  A p p u i s :  

 Sélectionner les nœuds de la base dans la fenêtre X-­‐Y, en dessinant une fenêtre à 

l’aide de la souris. 

 On attribue des appuis (restraints) avec le menue Assign/point, puis Restraints 

(support), ou en cliquant sur 

Cliquer sur l’icône qui représente un encastrement dans la fenêtre qui apparait 

(encastrement à la base des portiques pour les structures en B.A). 

 Ce menu peut être utilisé pour attribuer n’importe quelle combinaison de degrés de 

liberté à un nœud quelconque. 

 Pour les autres nœuds: 

 Translation dans le sens de X (liberté Translation I) (décoché). 

 Translation dans le sens de Y (liberté Translation 2) (décoché). 

 Translation dans le sens de Z (libérer Rotation about 3) (décoché). 

 Pas de translation dans le sens de Z, pas de rotation autour Y et X (Bloquer 

translation dans le sens Z, pas de rotation autour de Y et X (Bloquer translation 3, 

Rotation about I et rotation about 2), (cochés) 
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Assign                joint /point                 restraints. 

              

                     
 

 
 
 
 

Mass Source: 

Define Mass source 

La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui 

sont désignés par la notation de Mass –Source 

 Pour créer ces masses on passe par Define masse source une fenêtre 

va apparaitre. 

 On donne la valeur I pour la charge permanente et on donne la 

valeur de β suivant la nature de la structure. 

Remarque: 

Le modèle va prendre les charges permanentes et d’exploitation comme des charges 

linéaire réparties on cochant la case From Load. 
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 Diaphragme:  
Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un 

même plancher à ses nœuds maîtres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a 

pour effet de réduire le nombre d’équations à résoudre par le logiciel. 

• sélectionne les nœuds du premier plancher dans la fenêtre X-­‐Y. dans le menu, 

déroulant : Assign/point-­‐rigid diaphragm 

On choisit Add New Diaphragm, on va appeler cette DI: étage I, OK 

   

 
Après avoir introduire le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur 

OK pour valider. 

On refait l’opération pour le deuxième plancher qu’on va appeler D2 et ainsi de suite pour 

tous les autres planchers. 

Remarque: 

Il est possible d’afficher différentes informations (numéros de nœuds, d’éléments, etc) sur le 

modèle. Sélectionner la fenêtre 3D du modèle en cliquant dans celle-­‐ci sur l’icône  

          

 
 . 
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Nous pouvons choisir les options d’affichages suivantes: 

Nom des poutres et poteaux et numéros des nœuds labels, Restraints : d.d.l, Constraints: 

Diaphragme, Masses, Axes, Section des éléments, Hide pour faire cacher l’élément 

IV.7 Cinquièmes étapes: 

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées à la 

structure modélisée. 

 Charges statiques (G et Q): 

La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges 

d’exploitation (Q), pour les définir on clique sur: Define/ Load Cases. 

 Charges permanentes: Load Name (Nom de la charge): G 

             -Type: DEAD (permanente) 

                       -Self weight multiplié (Coefficient interne poids propre) : I 

 Surcharges d’exploitation : load name (Nom de la charge) : Q         

                           -Type: LIVE  

                                 -Self weight multiplié (Coéfficient interne poids propre) : 0 

     
 
 

Chargement: 

Après sélection de l’élément à charger, on clique sur   qui se trouve sur la barre d’outils. 

Dans la boite de dialogue qui apparait on aura à spécifier: 

 Le nom de la charge. 

 Son type (force ou moment). 

 Sa direction. 

 La valeur et le point d’application pour les charges concentrées. 

 La valeur de la charge uniformément répartie. 
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 Charge dynamique (E): 

Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse conçu 

par le CGS. 

Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un système à un 

degré de liberté soumis à une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes 

propres T. 

Données à introduire dans le logiciel: 

 Zone: IIa (Zone a sismicité moyenne, voir Annexe I du RPA 2003) 

 Groupe d’usage: 2 (bâtiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003) 

 Coeff comportement :mixte portiques/voiles avec interaction 

 Remplissage: Dense (Cloisons en maçonnerie) 

 Site : S3 (Voir rapport de sol Chapitre I) 

 Facteur de qualité (Q): Q=1.10. 
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On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icône  

Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Texte              

                                         

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique 

sur define/responce spectrum functions/spectrum form                     
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   Function Name (nom du spectre): RPA. 

Le spectre étant introduit, nous allons passer à la prochaine étape qui consiste à la 

définition du chargement E (séisme), pour cela on clique sur: 

Define / Reponses spectrum cases / Add New Spectrum 

                            
Dans la partie Input response spectra, nous allons Introduire le spectre à prendre en 

compte dans les deux directions principales (U1 et U2). 

La Sixième étape consiste à spécifier les combinaisons des charges 

Define                 load combinaisons 

                                   

Dans la boite de dialogue qui apparait après avoir cliqué sur Add New Combinaison, on 

aura à introduire le nom de la combinaison et les charges avec leurs coefficients, par 

exemple pour L’ELU (1.35G+1.5Q): 

 Choisir G dans la case Name et introduire 1.5 3dans la Scale Factor et 

cliquer surAdd. 

 Choisir Q dans la case Name et introduire 1.5 dans la Scale Factor et cliquer 

surAdd. 
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 Valider avec OK et on revient vers la fenêtre de Define Load 

Combinaisons 

Pour définir une autre combinaison on refait le même travail. 

Pour modifier le coefficient d’une charge on procède avec 

Modify 

 Combinaisons aux états limites: 

 ELU: 1.35G+1.5Q 

 ELS:G+Q 

 Combinaisons accidentelles du RPA: 

 GQE: G+Q±E 

 08GE :0.8G±E 

 

IV.9 Septième étapes: 

La septième étape consiste à démarrer l’exécution du problème mais il ya lieu de 

spécifier le nombre de modes propre à prendre en considération et la création d’un fichier 

résultat et l’indication de son contenu 

Modes de vibration : 

Analyze                  set analyz option                   cocher dynamic analyssis 
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Cliquer sur Set Dynamic Parameter 

On spécifie le nombre de modes à prendre en considération là ou c’est écrit Number of 

Modes et on valide avec OK. Valider une autre fois dans la fenêtre d’Analysis 

option. 

                         

IV.10. Huitièmes étapes: 

 Exécution: 

Analyze                  Run (f5) on clique sur l’ETABS va demander un nom pour le 

fichier c'est-à-dire qu’il va lancer la procédure d’enregistrement, chose qui peut etre faite 

bien avant avec file                         save as  

 Visualiser des résultats: 

 

    Période et participation modale: 

Dans la fenêtre display Show tables, on clique sur Modal 

information et on sélectionne la combinaison «Modal». 
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Les pourcentages de masses mobilisées sont donnés par sunUX, sunUY 

  Déformée de la structure   

On clique sur l’icône Show Deformed Shape et on sélectionne une combinaison 

d’action. 
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 Diagrammes des efforts internes : 

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique 

et on sélectionne Show Member 

Forces /stresses Diagram dans le menu Display. 

                                           

 Efforts internes dans les éléments barres : 

-Les poutres :  Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les 

poutres ensuite on clique sur: Display Show tables 

Dans Frame Output on sélectionne « Frame Forces» (Efforts dans les barres). 

On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur 

OK. 
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     -Les poteaux:   Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces 

derniers et on suit les mêmes étapes que les poutres. 

             

 Efforts internes dans les voiles : Pour extraire les contraintes dans les voiles, 

Dans Area Output on clique sur « Area forces and Stresses » et on sélectionne 

une combinaison d’actions 
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  Déplacements  : 

Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du 

niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche «Displacements ». 

Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel, la colonne Ux correspond  

au sens xx, et Uy  au sens yy. 

        

Pour visualiser les déplacements, le menu Show deformed Shape conduit à une fenêtre 

suivante : il faut spécifier le cas de chargement. L’option LOAD permet de spécifier un 

facteur de multiplication pour le déplacement ou laisser ETABS en choisir une (auto). 

L’option cubic curve permet d’illustrer la déformation avec une interpolation cubique tenant 

compte non seulement des translations mais également des rotations et donc pré sentative de la 

flexion dans les membrures. 

Il est possible d’ animer les déplacements en cliquant sur Start Animation en bas de 

l’écran pour voir (et même entendre si on a une carte de son) la structure danser (c’est pour 

aller d’un mode à un autre). De plus il est possible crées un fichier vidéo avis de 

l’animation avec le menu View et Creat Open View. On peut également imprimer la 

structure déformée avec le menu File Print graphies. 

Le tableu affiché ne nous permet pas d’avoir directement les efforts max recherchés, on 

choisit de l’exporté ssur Exel afin de mieux exploiter les résultats. 

+ Effort tranchant et moment sismique à la base: 

Pour extraire les efforts à la base (fondations) on clique sur show tables on 

coche «Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « E ». 
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 Effort tranchant de niveau: 

Pour extraire l’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis 

dans le menu View on clique sur Set 3D View et on selectionne le plan XZ. 

Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on selectionne la combinaison E. 

Enfin, dans Draw on choisit l’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les 

éléments du niveau considéré. 
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Remarque: 

En désélectionnant la case Walls on aura l’effort repris par les portiques, et on 

désélectionnant la case Beams et columns nous aurons l’effort repris par les 

voiles. 

• Les résultats choisis avec Set Option dans le menu Analyze se retrouve dans un 

fichier out, généré par l’analyze. 

Ce fichier peut être édité et imprimé et qu’on peut ouvrir dans un environnement 

texte tel que, Word ou bloc note de Windows. Pour le faire: 

y' Fermer L’ETABS sans arrêter l’analyse. 

y' Chercher le fichier Out avec rechercher de Windows. 
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V.1. Introduction: 

             Le séisme peut être défini comme des mouvements transitoires et passagers qui 

provoquent une libération brutale d’énergies accumulées dans la région où il se manifeste. 

Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des 

roches de l’écorce terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des 

dommages importants et même la ruine des constructions, d’où la nécessité de protéger les 

vies humaines et leurs biens matériels en tenant compte de ce phénomène naturel dans la 

conception des constructions. 

Pour cela, le règlement parasismique algérien prévoit des mesures nécessaires à la 

conception et à la réalisation de la construction de manière a assurer un degré de protection 

acceptable. 

On doit vérifier les conditions suivantes: 

 Vérification de l’effort tranchant à la base de la structure 

 Vérification de l’effet de la torsion d’axe (excentricité) 

 Vérification de la participation de la masse modale 

 Vérification des déplacements 

 Justification vis-à-vis des déformations 

 Vérification de l’effet du 2éme ordre (l’effet P-Δ) 

      VI.2. Système de contreventement: (Art 3.4/R.P.A 99 version 2003) : 

         L’objet du choix du système de contreventement se traduit, dans les règles 

et méthodes de calcul, par l’attribution pour chacun des systèmes de 

contreventement d’une valeur numérique du coefficient de comportement R (voir 

tableau 4.3 R.P.A) 

Deux (02) systèmes de contreventements constitués par voiles porteurs en béton 

armé. 

4. a. système de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques 

avec justification d’interaction portiques-­‐voiles. 

4. b. système de contreventement de structures en portiques par des voiles en 

béton armé. 

 

 
     

  

 

Les voiles reprennent Plus de 

20% des Sollicitations du 

Aux Charge verticales. 

Oui 

Nonnon 

ui 

2. système 4.a ou 4.b 

1. système 2 

Système 4.a 

≤10 étages: 

Système 4.b 
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V.3. Résultats des forces sismiques de calcul: 

            La résultante des forces sismiques à la base Vetabs obtenue par combinaison des 

valeurs modales, ne doit pas être inferieur à 80% de la résultante des forces sismiques 

déterminée par la méthode statique équivalente Vmse. 

Vetabs: effort tranchant a la base obtenue par l’ETABS 

Vmse: effort tranchant à la base obtenue par la méthode statique équivalente. 

          V.3.1. Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente: 

                                        𝑉 =
𝐴.𝐷.𝑄

𝑅
. 𝑤                  (RPA99: formule 4.1) 

 A = 0.15 (coefficient d’accélération de zone : zone IIa, groupe 2) 

 R = 4 (portique contreventé par des voiles) 

 W : (poids totale de la structure) 

 D : facteur d’amplification dynamique. 

 Q: facteur de qualité. 

 
 Calcul de Q: 

Le facteur de qualité de la structure est fonction de: 

 La régularité en plan et en élévation. 

 La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de 

contreventement. 

 La qualité du contrôle de la construction. 

                   

              La valeur de Q est déterminée par la formule :  

                 Q = 1 + ∑ Pq 6
1   (4.4 du RPA) 

Pq : c’est la pénalité à retenir selon le critère de qualité ‘q’ est satisfait ou non. 

Sa valeur est donnée au tableau (4.4 du RPA) 

                       

 Conditions minimales sur les files du contreventement : 

                        Chaque file de portique doit comporter à tous les niveaux, au moins trois (03) 

           Travées dont le rapport des portées n’excède pas 1,5 condition vérifiée dans les deux        

sens (X-X et Y-Y) 

    Les travées de portique Peuvent être constituées de voiles de contreventement le critère est 

dit observé si le voile comporte au moins un trumeau avec un rapport 
ℎ𝑒

𝑙
≤ 0.67 

Condition non vérifiée dans les deux sens(X-X et Y-Y). 
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 Redondance en plan : 

Chaque étage devra avoir, en plan au moins quatre (04) files de portiques ou de 

Voiles dans la direction des forces latérales appliquées. 

Ces files de contreventement devront être disposées symétriquement autant 

D’espacement en dépassant pas 1,5. 

Suivant X-X : condition vérifiée 

Suivant Y-Y : condition vérifiée 

 Régularité en plan : la structure est classée régulière en plan. (cf3.5 1a). 

 Régularité en élévation : la structure est classée non régulière en élévation 

(cf 3.5 1b). 

 Contrôle de la qualité des matériaux et de l’exécution: 

Ces deux critères sont obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003 

 

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, 

du facteur de correction d’amortissement (𝜂) et la période fondamentale de la 

structure (T) 

 

 

 

   













sTTT

sTTTT

TT

D

0,3≥0,30,35,2

0,3≤≤5,2

≤≤05,2

3

5

3

2

2

2
3

2

2

2







(4.2 du RPA)

 
T2 : période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le (Tableau 4.7 du 

RPA99 V2003) .  T2(S3) =0,5sec. 

 

      ƞ : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule: 

 

              7,0≥
2

7





 (Formule 4.3 RPA99v2003). 

 
𝝃 (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de 

structure et de l’importance remplissages………………….(Tableau 4.3 RPA99V2003). 

 

Ƞ=0.76 ≥ 0.7  ……… .Condition vérifiée 

T: La période fondamentale donnée par ETABS : T= 1.58s 

 

Donc :𝑇2 < 𝑇 < 3𝑠 ⟹Dx = Dy = 2.5 × 0.76(
𝟎.𝟓

𝟎.𝟔𝟓
)

𝟐

𝟑= 1.59 

* W : Poids total de la structure, donné par ETABS 

W = ∑ 𝑾𝒊
𝒏
𝒊=𝟏  

Donc pour chaque niveau « i » on aura : Wi=WGi+bWQi 

WGi : Le poids de niveau i revenant a la charge permanente. 

WQi : Le poids de niveau i revenant a la charge d’exploitation. 
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b : Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation 

est donné par le (Tableau 4-5 du RPA99V2003), Dans notre cas et pour bâtiment d’habitant 

b=0,20. 

Poids total de la structure : WT = 5720.1 T. 

Paramètres A Dx Dy Q R W(KN) Tx(s) Ty(s) 𝜼 

Valeurs 

numériques 

0.15 1.59 1.59 1.10 4 677.88 1.45 1.45 0.76 

 

   Tableau V.3.1: Résumé des résultats 
 

Sens X-X : 

 

⟹ Vx =
0,15×1.59×1,10

4
× 5720.1 = 375.16𝑇 

Sens Y-Y : 

 

⟹ Vy =
0,15×1.59×1,10

4
× 5720.1 = 375.16 𝑇 

 

 Présentation des résultats de la méthode dynamique spectrale et commentaires : 

     a) Mode de vibrations et taux de participation des masses : 

Apres l’analyse automatique par le logiciel ETABS 9.6, on a tiré les résultats qui sont 

illustrés dans le tableau : 

 

 
 

                       Mode de vibration et participation mass 
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 Tdyn : La période de calcul automatique (Tdyn = 1.45sec) 

 

b) Nombre de modes à considérer : 

 

                  Selon le règlement parasismique algérien, le nombre de modes de vibration à 

retenir dans 

chacune des deux directions d’excitation doit être tel que : 

La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale à 90  
Au moins de la masse totale de la structure   (Σαi ≥ 90). 

Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5 de la masse 

totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la 

structure. 

Le minimum de modes à retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée. 

Dans le cas où les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas être satisfaites à cause 

de l’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) à retenir 

 

doit être tel que : K 3 √𝑁et: Tk ≤ 0.20 s…….. (Art 4.14 RPA/2003) 

 

Où :N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et TKla période du mode K. 

 

Le nombre de modes à considérer est de : 

 

Le sens de translation suivant X-X : 10éme mode avec 92.75% 

Le sens de translation suivant Y-Y : 10éme mode avec 91.3034% 

 

c) Centres de masse et le centre de torsion des différents niveaux : 

 

       D’après le RPA 99/Art 4.2.7, pour toutes les structures comportant des planchers à 

diaphragmes rigides dans leurs plans, on suppose qu’à chaque niveau, et dans chaque 

direction, la résultante des force horizontales a une excentricité par rapport au centre de 

torsion à la plus grande des deux valeurs : 

 5% de la plus grande dimension du bâtiment. 

 Excentricité théorique résultante des plans (ex, ey) : 

 

e x  < 5 % Lx  = 1.45 m              

e y  < 5 % Lx = 1.45 m 
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                    TableauV. 3.2 :centre de masse et de rigidité des différents niveaux 

 

D) Vérification de la résultante des forces sismiques a la base :(art 4.3.6RPA99) : 

 

L’une des premières vérifications préconises par le RPA99/V2003 est relative à la 

Résultante des forces sismiques. En effet la résultante des forces sismiques à la base 

Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80% de la 

Résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V pour une 

valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée. 

Si Vt< 0.8 V, il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces, déplacements, 

Moments,...) dans le rapport r = 0.8V/Vt 

 

 V statique(t) V Dynamique(t) 0.8% V stat 0.8 V stat< V dyn 

Sens X-X 291.41 232.70 233.12 C.n.V 

Sens y-y 291.41 234.45          233.12 C.V 

 

Conclusion : 

La résultante des forces sismiques à la base Vt obtenue par la méthode dynamique 

modale spectrale est supérieure à 80 % de celle obtenue par la méthode statique équivalentes 

dans le sens y-y par contre dans le sens x-x n’est pas vérifiée donc on va augmenter les 

paramètres de la réponse dans le rapport r = 1.0018. 

 

Vérification des exigences de RPA99/2003 : 

            a) Vérification des déplacements latéraux inter étage. 

            b) Vérification vis-à-vis de l’effet P-Δ. 

            c) Vérification de l’effort normal réduit. 

 

       

 

 

 

Story XCM YCM XCR YCR e x e y Observation 

STORY1 14.303 10.038 14.274 10.553 0.029 0.515 vérifiée 

STORY2 14.303 10.058 14.263 10.347 0.04 0.289 vérifiée 

STORY3 14.291 9.554 14.271 10.158 0.02 0.604 vérifiée 

STORY4 14.317 8.095 14.277 9.891 0.04 1.79  Non vérifiée 

STORY5 14.309 8.118 14.282 9.644 0.027 1.52 Non vérifiée 

STORY6 14.286 8.103 14.286 9.471 0 1.24 vérifiée 

STORY7 14.289 8.098 14.289 9.348 0 1.16 vérifiée 

STORY8 14.216 8.117 14.292 9.261 0.076 1.14 vérifiée 

STORY9 14.216 8.118 14.294 9.211 0.078 1.09 vérifiée 

STORY10 14.300 8.04 14.298 9.180 0.002 1.14 vérifiée 
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  a) Vérification des déplacements latéraux inter – étage : 

           L’une des vérifications préconise par le (RPA99version 2003), concerne-les 

déplacements latéraux inter-étages. En effet, selon l’article (5.10 du RPA99version2003), 

L’inégalité ci-dessous doit nécessairement être vérifiée : δx
k ∆   𝑒𝑡δy

k ∆ 

Avec: = 0.01h e : le déplacement relatif admissible. 

h e : représente la hauteur de l’étage. 

 

 
 


ex : Correspond au déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens 

x (de la même manière on obtient ey ). 

 

 

𝛅𝐞𝐱
𝐤  : Est le déplacement horizontal dû aux forces sismiques au niveau k dans le sens x 

(y compris l’effet de torsion), (de la même manière on obtient 𝛅𝐞𝐲
𝐤 . 

R : est le coefficient de comportement. 

 Sens longitudinale : 

Niveaux 𝜹𝒆
𝒌

 (m) R δk (m) ∆k(m) ∆k (m) Conditions 

8 0.001065 4 0.00426 0.00426 0.0306 vérifiée 

7 0.001253 4 0.00501    0.00075 0.0306 vérifiée 

6 0.001433 4 0.00573 0.00072 0.0306 vérifiée 

5 0.001597 4 0.00638 0.00065 0.0306 Vérifiée 

4 0.001720 4 0.00172 0.00466 0.0306 Vérifiée 

3 0.001772 4 0.00708    0.0053 0.0306 Vérifiée 

2 0.001767 4 0.00706 0.00002 0.0306 Vérifiée 

1 0.001629 4 0.00651 0.00055 0.0306 Vérifiée 

RDC 0.001232 4 0.00492 0.00159 0.0408 Vérifiée 

S-SOL 0.000475 4 0.0019 0.00302 0.0255 Vérifiée 

                

                  

                       Tableau V.3.3: Déplacements latéraux inter-étage dans le sens XX 

 

 



: Déplacement horizontal à chaque niveau (K) de la 

structure (Art.4-19. RPA 2003) 
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





Sens transversale : 

 

Niveaux 𝜹𝒆
𝒌

 (m) R δk (m) ∆k(m) ∆k (m) Conditions 

8 0.001207 4 0.00482 0.00482 0.0306 vérifiée 

7 0.001231 4 0.00492 0.0001 0.0306 vérifiée 

6 0.001239 4 0.00495 0.00003 0.0306 vérifiée 

5 0.001229 4 0.00491 0.00004 0.0306 Vérifiée 

4 0.001187 4 0.00474 0.00017 0.0306 Vérifiée 

3 0.001106 4 0.00442 0.00032 0.0306 Vérifiée 

2 0.000988 4 0.00395 0.00047 0.0306 Vérifiée 

1 0.000816 4 0.00326 0.00069 0.0306 Vérifiée 

RDC 0.000544 4 0.00217 0.00109 0.0408 Vérifiée 

S-SOL 0.000204 4 0.00081 0.00136 0.0255 Vérifiée 

 
Tableau V.3.4: Déplacements latéraux inter-étage dans le sens yy 

 

 

Conclusion : 

 Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts 

latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99 qui égale à 1% 

de la hauteur d’étage.  

 justification vis-à-vis de l’effet P-: (Art 5.9. RPA 99/ version 2003) 

 

              Les effets du 2° ordre (ou effet P-∆) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments 

si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux : 

 

 
 

Pk : poids total de la structure et des charges exploitation associées au dessus du niveau K  

 W W
Gi qi

i k

n

 


 
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Vk : effort tranchant d’étage au niveau "k" :      Vk Fi
i k

n




  

 k : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » 

                    (Voir paragraphe 4.2.10) 

 hk : hauteur de l’étage « k » 

Si  0,10 < k  0,20, les effets P- peuvent être pris en compte de manière approximative en 

amplifiant les effets de l’action sismique calculés au moyen d’une  analyse élastique du 1° 

ordre par le facteur    1/ (1- k). 

Si  k > 0,20, la structure est potentiellement instable et doit être redimensionnée. 

 

 Sens longitudinal :

 

   Sens x-x   

Niveaux P(T) ∆k(m) Vx (T) h(m) Θx 

8 510.2 0.00426 42.68 3.06 0.016 

7 1056.9 0.00075 73.65 3.06 0.0035 

6 1607 0.00072 98.04 3.06 0.0038 

5 2154.9 0.00065 116.73 3.06 0.0039 

4 2702.9 0.00466 133.07 3.06 0.0309 

3 3256.4   0.0053 147.70 3.06 0.0381 

2 3812.8 0.00002 161.86 3.06 0.00015 

1 4459.5 0.00055 176.19 3.06 0.0045 

RDC 5092.2 0.00159 187.52 4.08 0.0105 

S-SOL 5720.1 0.00302 191.08 2.55 0.035 

  

 
                      Tableau V.3.5  : Vérification de l’effet P-Delta dans le sens XX 

 
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 Sens transversale : 
 

  Sens y-y   

Niveaux P(KN) ∆k(m) VY(KN) h(m) 𝜃Y 

8 510.2 0.00482 56.40 3.06 0.0142 

7 1056.9 0.0001 96.03 3.06 0.00035 

6 1607 0.00003 123.06 3.06 0.00012 

5 2154.9 0.00004 145.50 3.06 0.00019 

4 2702.9 0.00017 165.94 3.06 0.0009 

3 3256.4 0.00032 183.59 3.06 0.0018 

2 3812.8 0.00047 199.02 3.06 0.0029 

1 4459.5 0.00069 216.20     3.06 0.0046 

RDC 5092.2 0.00109 230.33 4.08 0.0059 

S-SOL 5720.1 0.00136 234.44 2.55 0.013 

 

               

                          Tableau V.3.6: Vérification de l’effet P-Delta dans le sens YY 

 





Commentaire : 

           On constate que 𝜃 KX  et 𝜃 KY sont inférieurs à 0,1. 

Donc: l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de notre structure. 

 

         c) Vérification des sollicitations normales : (RPA99/V2003.Art7.4.3.1) : 

 

Outre les vérifications prescrites par le C.B.A et dans le but d’éviter ou limiter le 

risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues au séisme, l’effort normal de 

Compression de calcul est limitée par la condition suivante : 

 

𝛾 =
𝑁𝑑

𝐵𝑐𝐹28
≤ 0.30 

 

Nd : désigne l’effort  normal de calcul s’exerçant sur une section de béton . 

Bc: Section du poteau. 

fc28 : résistance caractéristique du béton. 

Les résultats sont donnés par le tableau suivant : 
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Niveau Section N (t) ν Observation 

7.8 30X30 29.75 0.13 ≤ 0.3 C.V 

4.5.6 35X35 69.96 0.22 ≤ 0.3 C.V 

1.2.3 40X40 113.5 0.283 ≤ 0.3 C.V 

RDC.S-SOL 45X45 145.1            0.286    ≤ 0.3 C.V 

 

 

Conclusion : 

       Toutes les conditions sont satisfaites donc on garde les mêmes sections des poteaux (pas 

d’augmentation des sections). 

 

 Justification de l’interaction ≪ Portiques / Voiles ≫: 

Les efforts sismiques revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel ETABS à 

L’aide de l’option « Section Cut», voir tableau ci-après : 

 

 Interaction portique /voile dans le sens XX : 

 

 Effort tranchant, par niveau, 

repris par : 

Pourcentage d’effort tranchant 

Repris par : 

Niveau portique (t) voile (t) Portique (%) voile (%) 

8 37.59 23.49 72.33 45.19  

7 35.36 57.23 39.42 63.81 

6 64.19 59.42 53.76 49.77 

5 69.67 75.90 49.01 53.39 

4 70.90 94.01 43.75 58.01 

3 100.82 82.74 56.05 46.002 

2 95.45 105.18 48.42 53.36 

1 126.45 91.39 58.93 42.59 

RDC 81.32 147.49 35.61 64.58 

S-SOL 84.15 149.15 36.16 64.09 

 

 

         Tableau V.3.6 : justification de l’interaction portique/voile dans le sens XX 

 










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 Interaction portique /voile dans le sens YY : 

 

 Effort tranchant, par niveau, 

repris par : 

Pourcentage d’effort tranchant 

Repris par : 

Niveau portique (KN) voile (KN) Portique (%) voile (%) 

8 33.59 34.19 59.55 60.62 

7 25.35 73.71 26.39 76.75 

6 39.27 85.82 31.91 69.73 

5 36.08 110.13 24.79 75.69 

4 33.16 133.37 19.98 80.37 

3 40.74 143.91 22.19 78.38 

2 36.04 163.74 18.10 82.27 

1 43.36 174.43 20.05 80.67 

RDC 21.28 209.76 9.23 91.06 

S-SOL 25.26 209.33 10.77 89.28 

 
 

                tableau V.3.8: justification de l’interaction portique/voile dans le sens YY 

 
 

Conclusion : 

         D’apprêt ses résultats les sollicitations horizontales, type sismique,  sont  repris en 

totalité par les voiles, donc le bâtiment étudié sera classé dans le système de contreventement 

par voiles. 
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VI_1- Ferraillage des poteaux :  

       Introduction :  

Les poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens, en tenant compte des 

combinaisons considérées comme suit : 

ELU……………………………  1.35 G + 1.5 Q  

ELS……………………………  G + Q  

RPA2003………………………            G + Q ± E  

                                                               0.8 G ± E  

Et en procédant à des vérifications à l’ELS. 

VI.2.1. Les armatures longitudinales : 

 

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

 Le pourcentage minimal : est de : 0.80 % de la section du poteau en zone IIa. 

Poteau 1 (30x30) : Amin= 0.008  x 30 x 30 = 7.2 cm2 

Poteau 2 (35×35) : Amin = 0.008× 35× 35 = 9.8 cm² 

Poteau 3 (40×40) : Amin = 0.008× 40 × 40 =12 .8 cm² 

Poteau 4 (45×45) : A min = 0.008× 45 × 45 = 16.2 𝑐𝑚2 

 Le pourcentage maximal en zone courante : est de 4 % de la section du poteau. 

Poteau 1 (30 x30 ) :Amax =0.04 x30x30 =  36 cm2 

Poteau 2(35×35) : Amax = 0.04 × 35× 35 =49 cm² 

Poteau 3 (40×40) : Amax = 0.04 × 40× 40= 64 cm² 

Poteau 4 (45 × 45): 𝐴𝑚𝑎𝑥 = 0.04 × 45 × 45 = 81𝑐𝑚2 

 Le pourcentage maximal en zone de recouvrement : est de 6 % de la section du 

poteau. 

Poteau 1 (30 x 30) : Amax=0.06 x 30x 30 = 54 cm2. 

Poteau 2 (35×35) : Amax = 0.06 × 35× 35 = 73 .5 cm² 

Poteau 3 (40×40) : Amax = 0.06 × 40× 40 =96cm² 

Poteau 4 (45× 45): 𝐴𝑚𝑎𝑥 = 0.06 × 45 × 45 = 121.5𝑐𝑚2 

 Le diamètre minimal est de 12 mm. 

 La longueur de recouvrement minimale : est de 40Ф en zone IIa. 

 La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 

25 

cm en zone IIa. 

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites si possible, à l’extérieur des 

zones 
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VI.5. Calcul du ferraillage : 
       VI.5.1. Etapes de calcul en flexion composée : 

On dit qu’une section est soumise à une flexion composée lorsque cette section subit 

Simultanément l’action d’un moment de flexion et un effort de compression ou de traction. 

 

 Le système constitué d’un moment et d’un effort normal peut être remplacé par 

un effort normal appliqué au centre de pression « C » qui est distant du centre 

de gravité de la section de e =
𝑴

𝑵
 

 

 
 

Section en flexion composée. 

 Lorsque N est un effort de compression, il est nécessaire de vérifier l’état limite 

de stabilité de forme. 

 Armatures longitudinales :

Etape de calcul : 

- Si    𝑒 =
𝑀𝑈

𝑁𝑈
>

ℎ

2
− 𝑐    Alors la section est partiellement comprimée  

  - Si   𝑒 =
𝑀𝑈

𝑁𝑈
<

ℎ

2
− 𝑐      Il faut vérifier en plus l’inégalité suivante :

 

 

 
 

 
b 
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𝐍𝐮

𝐛𝐡𝐟𝐛𝐮
(𝟎. 𝟓 −

𝐜′

𝐡
−

𝐞

𝐡
) ≤ (𝟎. 𝟑𝟑𝟕 − 𝟎. 𝟖𝟏

𝐜′

𝐡
)      Ou bien                                    

𝐍𝐮(𝐝 − 𝐜′) − 𝐌𝐟 ≤ (𝟎. 𝟑𝟑𝟕 − 𝟎. 𝟖𝟏
𝐜′

𝐡
 ) 𝐛𝐡𝐟𝐛𝐜                   …………. (A)         

𝐌𝐟 = 𝐌𝐮 + 𝐍𝐮( 
𝐡

𝟐
− 𝐜′)                   Mf : Moment fictif  

 

Si l’inégalité, est vérifiée alors la section est partiellement comprimée le calcul se fait comme 

suit : 𝜇𝑓 =
𝑀𝑓

𝛽𝑑2𝑓𝑏𝑐
 

Si μ≤ μl    la section est simplement armée. 

Si μ> μl    la section est doublement  armée il faut calculer A1 et A’1. 

 μl =0.392. 

𝐴1 =
𝑀𝑓

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠
 

La section réelle d’armatures est donnée par :      𝐴𝑠 = 𝐴1 −
𝑁𝑢

𝜎𝑠
 

Si l’inégalité (A) n’est pas vérifiée, donc la section est entièrement comprimée, il faut donc 

vérifier l’inégalité suivante : 

Nu (d-c)-Mf >(0.5h-c) b.h.fbc   → (B) 

Si  A′ =
Nu−(d−0.5h)bhfbc

σs(d−c)
 

A =
Nu − ψbhfbc

σs
− A′s 

Si l’inégalité (B) n’est  pas vérifiée, la section n’a pas besoin d’armatures inférieures.      

As
′ =

Nu−ψbhfbc

σs
 et  As=
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Ψ =
0.357−

Nu(d−c′)−M

bhfbc

0.857−
c

h

  

 Efforts normaux : 

N> 0 : traction. 

N< 0 : compression. 

Tableau VI.1 : Effort normal max et moment correspondant, 

Moments max et efforts normal correspondants, Effort normal min et moment 

correspondant dans les poteaux 
 

  

Zone Sollicitation  combinaison Effort 

normale 

(t) 

Moments 

(t.m) 

obs Ast 

[cm2] 

A’st 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

As Asd 

[cm2] 

Zone I 

7et 8 

NMax         Mcorr ELU 74.33 2.518 SEC 0.00 0.00              

 7.2 

4HA14 

+4HA12 

10.68 

NMax         Mcorr GQE 53.27 1.796 SEC 0.00 0.00 

NMax         Mcorr 08GE 29.75 0.945 SEC 0.00 0.00 

Zone II 

6 et 5 

et 4  

NMax         Mcorr ELU 181.06 1.633 SEC 0.00 2.79  

 

  9.8 

 

8AH14 

 

12.32 NMax         Mcorr GQE 129.45 1.164 SEC 0.00 0.00 

NMax         Mcorr 08GE 69.96 0.601 SEC 0.00 0.00 

Zone III 

3 et 2 

et 1 

NMax         Mcorr ELU 292.97 0.912 SEC 8.71 10.35          

 12.8 

 

4HA16+

4AH14 

  

14.20 NMax         Mcorr GQE 209.5 0.649 SEC 0.00 0.00 

NMax         Mcorr 08GE 113.5 0.326 SEC 0.00 0.00 

Zone IV 

RDC et 

S- SOL 

NMax         Mcorr ELU 371.21 0.213 SEC 11.95 12.29    

  16.2 

 

4HA20+

4HA16 

 

20.61 NMax         Mcorr GQE 265.49 0.151 SEC 0.00 0.00 

NMax         Mcorr 08GE 145.1 0.182 SEC 0.00 0.00 
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b) Vérification à l’E L S : 

Pour le cas des poteaux, on vérifie l’état limite de compression du béton : 

 MPafcbcbc 156,0 28                        [BAEL 91A.4.5.2] 

 Vérification d’une Section partiellement comprimée :  

 

   Pour  calculer la contrainte du béton on détermine la position de l’axe neutre :  

           
c21 l  y  y 
 

 

         y1               lc                             Cp                                                                   

                        y2                                                                          AN        

                                                                                                                              

                                                                                                              

                                                       

Fig.V.24: 

Avec :    y1 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et la fibre la plus comprimé ; 

              y2 : la distance entre l’axe neutre à l’ELS et le centre de pression Cp ; 

         lc : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée. 

              y2 est obtenu avec la résolution de l’équation suivante : 0qypy 2

3

2   

Avec :    
se - 

2

h
 = lc  

              
b

ld
An6

b

cl
An6l3p c

u
c

u
2

c





  

        
   

b

ld
An6

b

cl
An6l2q

2

c

u

2

c
u

3

c





  

Pour la résolution de l’équation, on calcul   :
27

p4
q

3
2 



Chapitre VI : ferraillage des poteaux 
 

 
123 

 Si  < 0   l’équation admet trois racines : 

 



























3

4

3
cos;

3

2

3
cos;

3
cos 3

2

2

2

1

2


ayayay  

Avec : 

          
3

p
2a;

p

3

p2

q3
arccos
















 





  

 On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : h < l+ y2= y1<0 c  

  Donc 
c21 l  y y:   

                        2

1

2

1

3

1 '15
3

dyAydA
yb

I ss



  

Finalement la contrainte de compression dans le béton vaut :              

    bc
s

bc y
I

Ny
 


 1

2
 

 Vérification d’une section entièrement comprimée :  

 

-On calcul l’aire de la section homogène totale :  ss AAhbS '15   

-On détermine la position du centre de gravité qui est situé à une distance XG au-dessus  du 

centre de gravité géométrique : 

             
   

 ss

ss

G
AAhb

hdAdhA
X

'15

5.0'5.0'
15




  

-On calcul l’inertie de la section homogène totale 

                 222
3

5.0'5.0'15
12

GsGsG XhdAXdhAXhb
hb

I 


  

Les contraintes dans le béton valent  

             

 

I

X
2

h
XeN

S

N
GGsser

ser
sup











             Sur la fibre supérieure 
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 

I

X
h

XeN

S

N GGsser

ser












2

inf                Sur la fibre inférieure  

Finalement on vérifie :   max   bc infsup;  

Remarque : Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement 

comprimée. 
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                     Tableau VI.2 : Vérification à l’E L S des contraintes.  

  

 

Niv 

N(t) M(t.m) B
xH

 

e H
 /6

 

H
/4

 

bsup b inf ssup 

(mpa) 

 

s inf 

(mpa) 

b    

(mpa) 

s 

(mpa) 

o
b
s 

8et

7 

NELS 
max=-

53.27 
Mc=-1.796 

3
0

x
3

0
 

0 0.

05 

0.075 7.51 2.04 104.4 38.8 15 400 cv 

Nc=-6 Mmax=-

3.785 
0.11 7.99 0 86.4 184.7 

Nmin=-2.43 Mc=-0.482 0.15 1.11 0 13.3 13.8 

6et

5et

4 

NELS 
max=-

129.45 
Mc=-1.164 

3
5

x
3

5
 

0 0.

05

8 

0.087 9.64 7.41 141.2 114.4 cv 

Nc=-16.61 Mmax=-

3.921 
0.17 5.68 0 67.8 71.8 

Nmin=-

12.23 
Mc=-0.479 0 1.26 0.35 17.6 6.57 

3et

2et

1 

NELS 
max=-

209.5 
Mc=-0.649 

4
0
x
4
0

 

0 0.

66 

0.1 11 10.1 163.4 153.4 cv 

Nc=-35.54 Mmax=-

3.554 
0.35 4.11 0 54.6 1.78 

Nmin=-7.05 Mc=-2.315 0.18 2.21 0 25.8 32.9 

RD

Cet 

S-

SO

L 

NELS 
max=-

265.49 
Mc=-0.147 

4
5
x

4
5

 

0 0.

07

5 

0.112 10.6 10.5 159.4 157.8 cv 

Nc=-15.37 Mmax=-

1.04 
0 1.08 0.14 14.8 3.56 

Nmin=-

62.12 
Mc=-2.743 0 3.71 1.24 51.9 22.3 
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 Vérification contraintes tangentielles (Art 7.4.3.2 RPA 2003):  

 

     La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison 

sismique doit être inférieure ou égale à la valeur limite suivante: 

𝛕𝐛𝐮=𝛒𝐝 𝐟𝐜𝟐𝟖 

.λ Est supérieur à 5 donc le coefficient 𝛒d sera pris égal à 0.075 

λ  est inférieure à 5 dans les poteaux donc le coefficient 𝛒d sera pris égal à 0.04 

 

τbu=1.875 Mpa. 

 Poteaux (30x30) : niveaux 7.8 : 

 
MPa24.0

300300

410x17.2

u
τ 


  

 Poteaux  (35-35):niveaux 6.5.4: 

 

 

 

 

 Poteaux (40-40)niveaux 3.2.1: 

  

 MPa32.0
400400

410x17.5

u
τ 


  

 Poteaux (45x45) niveaux RDC-S-SOL : 

MPa15.0
400400

410x11.3

u
τ 


  

*Les contraintes tangentielles sont vérifiées 

 

 Calcul des armatures transversales : 

 

-Diamètre  des armatures transversales : 

      D’après le [BAEL 91]  Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la 

valeur normalisée la plus proche du tiers du diamètre des armatures longitudinales qu’elles 

maintiennent. 

           mmsoitmm t
l

t 866.6
3

20

3
 


  

MPa30.0
350350

410x69.3

u
τ 






Chapitre VI : ferraillage des poteaux 
 

 
127 

  
tφ  : Diamètre max des armatures transversales. 

Soit deux cadres de HA8=At=2.01cm2 

 Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA2003): 

Selon le RPA la valeur maximale de l’espacement « St » des armatures transversales est fixée 

comme suite : 

* dans la zone nodale : 

 t  Min (10l, 15cm)  en zone I et II 

 t  10 cm.   en zone III 

*dans la zone courante : 

 t' 15 l   en zone I et II 

 t' Min (b1/2, h1/2, 10 1) en zone III  

Où 1 est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau 

- La quantité d'armatures transversales minimale At/t.b1 en % est donnée comme suit: 

Si g  5 :   0,3%  

Si g  3      :  0.8% 

Si 3g<5 :   interpoler entre les valeurs limites précédentes 

g est l'élancement géométrique du poteau  













b

l
  fou

a

l f

g   

         Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation 

considérée, et lf longueur de flambement du poteau.  

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite 

de 10 t minimum ; 

  

         Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et 

diamètre suffisants ( cheminées > 12cm) pour permettre une vibration correcte du béton sur 

toute la hauteur des poteaux. 
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Par ailleurs, en cas d’utilisation de poteaux circulaires, il y a lieu d’utiliser des 

cerces droites individuelles (les cerces hélicoïdales continues sont interdites) 

Donc en adopte directement les recommandations du RPA  

* dans la zone nodale : 

t≤ 𝐌𝐢𝐧 (𝟏𝟎∅𝐥 , 𝟏𝟓𝐜𝐦 )= Min (10(1.2) , 15 cm ) =Min (12 , 15 cm ) 

 t  12cm.  

En prend : t = 10 cm. 

   

*dans la zone courante : 

t'  15 ∅𝐥 = 𝟏𝟓 × 𝟏. 𝟐= 18 cm   

En prend : t’=15cm  

 

La longueur minimale de recouvrement est de : 

 40  en zone I et II 

Pour HA 12 : 

En prend            40x1.2 =48 cm. 

Pour HA14 : 

EN prend           40x 1.4 =56 cm. 

 50  en zone III et IIII 

Pour HA16 : 

En prend             50x1.6=80 cm 

Pour HA 14 : 

En prend             50x1.4=70 cm 

Pour HA20 : 

En prend             50x2= 100 
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Délimitation de la zone nodale : 

L’=2xh 

h’=max (  he /6  ,b1 ,h1 ,60cm  )       

h:hauteur de la poutre  

b1 et h1 : dimension du poteau 

 

On trouve h’=60cm 

 Quantité d’armatures transversales minimale du RPA: 

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

At
min = 3‰ St ×b 

b = dimensions de la section droite du poteau dans la direction considérée. 

 g = 
𝑙𝑓

𝑏
    , lf =0.7 he 

Pour le cas le plus défavorable : 

lf =0.7x4.08=2.86 

             g  =
2.86

0.45
= 6.35 > 5    

Donc 𝐴𝑡
𝑚𝑖𝑛 = 0.3%𝑆𝑡 × 𝑏 

                 =0.003x45xSt  =0.13St . 

En zone nodale : 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.13𝑥10 = 1.3𝑐𝑚2 

En zone courante : 𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.13𝑥15 = 1.95 𝑐𝑚2 

     Donc : 𝐴𝑡 = 2.01 𝑐𝑚2 

 

 calcul des armatures transversales:  

       L’espacement des  armatures transversales des poteaux sont calculées à l’aide de la 

formule : 

𝐀𝐭

𝐭
=

𝛒𝐕𝐮

𝐡𝟏𝐟𝐞
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Vu : Effort tranchant de calcul 

 h1 : Hauteur totale de la section brute 

 fe : Limite élastique de l’acier d’armature transversale 

 t : Espacement des armatures transversales 

ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort  

tranchant; il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique λg dans la direction considérée 

est supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire. 

𝐀𝐭

𝐭
=

𝛒𝐕𝐔

𝐡𝟏𝐟𝐞
 

At =
tρVu

h1fe
  

 

 Poteaux (30x30) : 

 

 
15𝑥2.5𝑥2.17

30𝑥400
 =0.67 cm2 

 Poteaux (35x35) : 

  

 
15𝑥2.5𝑥3.69

35𝑥400
 =0.98 cm2 

 Poteaux (40x40) : 

  

 
15𝑥2.5𝑥5.17

40𝑥400
 =1.2 cm2  

 Poteaux (45x45) : 

 
15𝑥2.5𝑥3.11

45𝑥400
= 0.64𝑐𝑚2 
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 Conclusion  

Apres touts calculs fait et vérifications faites, le ferraillage final adopté pour 

les poteaux est comme suite : 

 

 

 

 

 

niveaux Section (cm2) A (cm2) A adopté 

8 et 7 (30x30) 7.2 4HA14+4HA12 

6 et 5 et4 (35x35) 9.8 8HA14 

3 et 2 et1 (40x40) 12.8 4HA16+4HA14 

RDC et S-SOL (45x45) 16.2 4HA20+4HA16 
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VII.1) Ferraillage des poutres 

     VII.1.1) Introduction :  

Le calcul du ferraillage se fera en flexion composée dans les deux sens (transversal et 

longitudinal), en tenant compte des trois types de sollicitations suivantes : 

             -Effort normal maximal et le moment correspondant. 

             -Effort normal minimal et le moment correspondant. 

             -Moment fléchissant maximal et l’effort correspondant. 

En tenant compte des combinaisons suivantes : 

ELU……………………………  1.35 G + 1.5 Q  

ELS……………………………  G + Q  

RPA2003………………………            G + Q ± E  

                                                               0.8 G ± E  

VII_1_2- Recommandations  du RPA99 version 2003 :  

 Armatures longitudinales :  

              Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur des 

poutres est de 0.5% en toute section. 

 Poutres principales :     Amin = 0.005 × 35× 25 = 4.38 cm2  

 Poutres secondaires :     Amin = 0.005 × 35 × 25 = 4.38 cm2 

          Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :   4% : En zone courante.    

6% : En zone de recouvrement.  

En zone courante :  

 Poutres principales : Amax = 0.04x35x25=35cm2.  

 Poutres secondaires : Amax = 0.04x35x25=35cm2.  

 En zone de recouvrement :  

 Poutres principales : Amax = 0.06x35x25=52.5 cm2.  

 Poutres secondaires : Amax = 0.06x35x25=52.5 cm2. 

 

Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitée principalement par les 

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en 

travée au moine égal à la moitié de la section sur appuis. 
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La longueur minimale de recouvrement est de 40 𝜑 en zone IIa. 

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inferieur dans les poteaux de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°. 

 

 Armatures transversales :  

 La quantité  d’armatures transversales minimales est donnée par :  

At = 0.003 × St × b 

 L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :       

 

St = min (
h

4
, 12φl)          en zone nodale   

St =
h

2
                             en zone de recouvrement  

 

∅: Le plus petit diamètre  utilisé des armatures longitudinales et dans le cas d’une section en  

travée avec des armatures comprimées, c’est le diamètre le plus petit des aciers comprimés.  

    Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5 cm au plus du nu de 

l’appui ou  de l’encastrement.  

 Disposition constructive :  

Conformément  au  CBA  93  annexe E3 ,  concernant  la  détermination  de  la  longueur  des 

chapeaux et barres  inférieures du second  lit,  il  y’a  lieu d’observer  les recommandations 

suivantes qui stipulent que :  

 
1

5
𝐴 : De la plus  grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

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

 
1

4
𝐴 : De la plus  grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

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

Au moins la moitié de la section  des armatures inférieures nécessaires en travée est prolongée 

jusqu’aux appuis et les armatures du second lit sont arrêtées à une distance  des appuis au plus 

égale à 
1

10
de la portée  
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VII_1_3- calcul de ferraillage : 

 Calcul du moment réduit «   » : 

         Avec :                              

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

Le moment réduit limite 
l  est égale à 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et pour les 

combinaisons accidentelles du RPA. 

 

2) On compare les deux moments réduits  «   » et  « 
l  » : 

 1er cas :  l   Section simplement armée (SSA) 

Les armatures  

 

 

 2éme cas :
 

 l  Section doublement armée (SDA) 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme des deux sections fictives. 

 

 

bu

2 fdb

M
μ



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 Calcul :  

Calcul des armatures longitudinales et les appuis :  

Elles seront déterminées en utilisant les moments fléchissant en travées résultant des 

combinaisons des  charges les  plus défavorables obtenu par les calculs et le schéma ci de sous 

illustre  les démarches.  

 Ferraillage des poutres : 

En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les 

moments à l’ELU et ceux des combinaisons accidentelles. 

MELU: Moment max à l’ELU 

M ca : Moment max du aux combinaisons accidentelles. 
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 Ferraillage des poutres principales aux travées : 

 

 Tableau VII.1.3.1 

                                           

                                    

 

 

                                              

Niv MU 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 Obs AS 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

Choix 

des 

barre

s 

Aadp 

[cm2] 

S-

SOL 

54.9 0.151 0.9175 SSA 5.37 4.38 3HA16 6.03 

RDC 55.3 0.152 0.917 SSA 5.41 4.38 3HA16 6.03 

1 55.77 0.153 0.9165 SSA 5.46 4.38 3HA16 6.03 

2 55.4 0.152 0.917 SSA 5.42 4.38 3HA16 6.03 

3 56.21 0.154 0.916 SSA 5.51 4.38 3HA16 6.03 

4 57.67 0.1586 0.914 SSA 5.66 4.38 3HA16 6.03 

5 57.5 0.1581 0.914 SSA 5.65 4.38 3HA16 6.03 

6 58.65 0.161 0.9115 SSA 5.78 4.38 3HA16 6.03 

7 59.25 0.162 0.911 SSA 5.84 4.38 3HA16 6.03 

8 64.11 0.176 0.902 SSA 6.03 4.38 3HA16 6.03 
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 Ferraillage des poutres principales aux appuis supérieur : 

 Tableau VII .1.3.2 

                                           

Niv Mac 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 Obs AS 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

Choix des 

barres 

Aadp 

[cm2] 

S-SOL 56.49 0.155 0.9155 SSA 5.54 4.38       3HA16 

      +3HA14 

10.65 

RDC 61.62 0.169 0.908 SSA 6.09 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

1 88.85 0.244 0.858 SSA 9.3 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

2 90.14 0.247 0.8555 SSA 9.46 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

3 90.82 0.249 0.8545 SSA 9.54 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

4 96.13 0.264 0.843 SSA 10.24 4.38 3HA16 

 +3HA14 

10.65 

5 101.57 0.279 0.84 SSA 10.86 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

6 104.2 0.286 0.827 SSA 10.32 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

7 110.04 0.285 0.815 SSA 10.53 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 

8 107.72 0.284 0.819 SSA 10.58 4.38 3HA16  

+3HA14 

10.65 
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 Ferraillage des poutres principales aux appuis inférieur :  

 Tableau VII.1.3.3 

  

 

 

 

Niv Mac 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 Obs AS 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

Choix 

des 

barres 

Aadp 

[cm2] 

S-SOL 39.7 0.109 0.9425 SSA 3.78  4.38 3HA14 4.62 

RDC 40.1 0.110 0.942 SSA 3.82 4.38 3HA14 4.62 

1 40.36 0.111 0.941 SSA 3.85 4.38 3HA14 4.62 

2 40.14 0.1104 0.942 SSA 3.82 4.38 3HA14 4.62 

3 40.71  0.1119 0.941 SSA 3.88 4.38 3HA14 4.62 

4 41.75 0.1148 0.9385 SSA 3.99 4.38 3HA14 4.62 

5 41.63 0.114 0.939 SSA 3.98 4.38 3HA14 4.62 

6 42.46 0.116 0.938 SSA 4.06 4.38 3HA14 4.62 

7 42.9 0.118 0.937 SSA 4.11 4.38 3HA14 4.62 

8 46.43 0.127 0.9315 SSA 4.47 4.38 3HA14 4.62 
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 Ferraillage des poutres secondaires en travée: 

 

 Tableau VII.1.3.4 

                           

 

 

 

Niv MU 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 Obs AS 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

Choix 

des 

barres 

Aadp 

[cm2] 

S-sol 35.4 0.097 0.9485 SSA 3.35 4.38 3HA14 4.62 

RDC 36.23 0.099 0.9475 SSA 3.43 4.38 3HA14 4.62 

1 37.18 0.1022 0.946 SSA 3.53 4.38 3HA14 4.62 

2 37.25 0.1024 0.946 SSA 3.53 4.38 3HA14 4.62 

3 38.35 0.105 0.9445 SSA 3.64 4.38 3HA14 4.62 

4 40.07 0.110 0.942 SSA 3.82 4.38 3HA14 4.62 

5    41.9 0.115 0.9385 SSA 4.01 4.38 3HA14 4.62 

6 42.58 0.117 0.9375 SSA 4.08 4.38 3HA14 4.62 

7 44.19 0.121 0.9355 SSA 4.24 4.38 3HA14 4.62 

8 49.09 0.135 0.9275 SSA 4.59 4.38 3HA14 4.62 
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 Ferraillage des poutres secondaires aux appuis supérieur: 

 Tableau VII.1.3.5 

  

 

Niv Mac 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 Obs AS 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

Choix 

des 

barres 

Aadp 

[cm2] 

S-sol 49.4 0.135 0.9275 SSA 4.78 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

RDC 60.83 0.167 0.908 SSA 6.01 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

1 74.02 0.203 0.8855 SSA 7.51 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

2 83.4 0.229 0.868 SSA 8.63 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

3 90.13 0.247 0.8555 SSA 9.46 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

4 100.15 0.275 0.8355 SSA 10.57 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

5 107.2 0.294 0.821 SSA 10.63 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

6 109.97 0.287 0.815 SSA 10.58 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

7 116.9 0.321 0.799 SSA 10.14 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.65 

8 106.7 0.293 0.822 SSA 10.59 4.38 3HA16 

+3HA14 

10.62 
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 Ferraillage des poutres secondaires aux appuis inférieur: 

 Tableau VII.1.3.6 

 

 

 

 

Niv Mac 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 Obs AS 

[cm2] 

Amin 

[cm2] 

Choix 

des 

barres 

Aadp 

[cm2] 

S-sol 24.9 0.068 0.965 SSA 2.31 4.38 4HA12 4.52 

RDC 25.5 0.070 0.964 SSA 2.37 4.38 4HA12 4.52 

1 26.22 0.0721 0.963 SSA 2.44 4.38 4HA12 4.52 

2 26.26 0.0722 0.963 SSA 2.45 4.38 4HA12 4.52 

3 27.04 0.074 0.962 SSA 2.52 4.38 4HA12 4.52 

4 28.27 0.0777 0.9595 SSA 2.64 4.38 4HA12 4.52 

5 29.9 0.082 0.957 SSA 2.80 4.38 4HA12 4.52 

6 30.33 0.083 0.9565 SSA 2.84 4.38 4HA12 4.52 

7 31.21 0.085 0.9555 SSA 2.93 4.38 4HA12 4.52 

8 34.72 0.095 0.95 SSA 3.28 4.38 4HA12 4.52 
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VII_1_8-Vérification : 

A) Vérification à ELU : 

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

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

 Amin = 
fe

0,23.b.d.f t28            Avec : ft28=0.6+0.06fc28 

-  Pour les poutres principales (25 × 35) : Amin  = 0.97 cm².  

-  Pour les poutres secondaires (25 × 35) : Amin = 0.97cm².  

     Conclusion : La condition est vérifiée. 

 

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

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

de 0.5% en toute section 

 hb%5.0Amin   

-  Pour les poutres principales (25 × 35) : Amin  = 4.38 cm².  

-  Pour les poutres secondaires (25 × 35) : Amin = 4.38 cm².  

    * La condition du  pourcentage total minimum des aciers longitudinaux  est  vérifiée. 

3_Justifications vis-à-vis des sollicitations tangentes :
 

 (Art. A.5.1 BAEL91 modifié en 99)  

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite  

ultime,  cette  justification  est  conduite  à  partir  de  la  contrainte  tangente «τu »,  prise 

conventionnellement égale à : τ =
Tu

max

bd
 

Tu
max : Effort tranchant max à l’ELU.  

-  Poutres principales τu =198.07/(25x32)=0.247 KN/cm2 =2.47MPa 

-  Poutres secondaires τu =119.6/(25x32)=0.149 KN/cm2 =1.49MPa 
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4_Etat limite ultime du béton de l’âme : (Art A.5.1.21/ BAEL91 modifié 99)  

Dans le cas où  la fissuration est peu nuisible  la contrainte doit vérifier :  

xdb

T
τ U

u    ≤ τ Mpa33,3;5Mpa
γ

f
0,2.min

b

c28 








  

-Poutres principales : τu=  2.47MPa < 3.33 MPa                   Condition vérifiée.  

- Poutres secondaires : τu=  1.49MPa < 3.33 MPa                  Condition vérifiée.  

5_Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales :   

(Art A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99) 

  Lorsqu’au droit d’un appui : Tu-Mu/0.9d > 0 ; on doit prolonger au delà de l’appareil de 

l’appui. 

Une section d’armatures pour équilibrer un moment égal à : Tu-Mu/0.9d 

D’où : 

𝐴𝑠 ≥
1.15

𝑓𝑐
(𝑉𝑢 −

𝑀𝑢

0.9𝑑
) 

-  Poutres principales :   Tu-Mu/0.9d=198.07-(59.25/0.9x0.32) = - 7.65 < 0 

Ast adopté = 3HA14+3HA12=8.01 cm2 

-  Poutres secondaires : Tu-Mu/0.9d= 119.6-(44.19/0.9x0.32)   = -33.83  < 0  

Ast adopté =3HA14+2HA12=6.88 cm2 

6_Influence de l’effort tranchant sur béton au niveau des appuis :  

    (Art A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99)  

 b

c28
uu

γ

0,9.d.b.f
0,40xTT 

 

𝑇̅𝑢 = 0.4 ×
0.9 × 0.32 × 0.25 × 25 × 103

1.5
= 405𝐾𝑁 

-  Poutres principales : 

Tu =198.07KN < 𝑇̅𝑢 =405KN                                    

-  Poutres secondaires : 

Tu = 119.6 KN < < 𝑇̅𝑢 =405KN        

 

 

 

 

…………………….condition vérifiée 
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7_Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton :   

(Art. A.6.1, 3/ BAEL91 modifié en 99)  

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

.3.15Mpa2.11.5τ f t28se 
s

 

La contrainte d’adhérence au niveau  de l’appui le plus sollicité doit être : 

i

U
se

Ud0.9

T
τ


   ≤ t28Sse fΨτ   

 Ui : le périmètre des aciers. 

-  Poutres principales : τse= 2.80 MPa < 3.15  MPa        

-  Poutres secondaires : τse= 2.004 MPa  < 3.15   MPa 

8_Calcul de la longueur de scellement des barres :  

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.       

se

e
S

4τ

fφ
l




 

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

𝛕𝐬𝐮 = 0.6Ψ² ×ftj = 2.835 Mpa.

 
- Pour  ∅ 12 : ls = 42.33 cm.                       ls=45cm 

-  Pour  ∅ 14 : ls = 46.38 cm.                        ls=50cm 

-  Pour  ∅ 16 : ls = 56.44 cm.                         ls=60cm 

 

Les règles du (Art.6.A.1/ BAEL91 modifié 99), admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne 

terminé par un crochet normale est assuré lorsque la longueur de la partie encrée, mesuré hors 

crochet, est au moins égale à 0.4 ls pour les aciers H.A.  

-  Pour  ∅ 12 : la = 18 cm.  

-  Pour  ∅ 14 : la = 20 cm.  

-  Pour  ∅ 16 : la = 24 cm.  

 

 

 

……………Condition vérifiée 
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9_ Calcul des armatures transversales : (A.2.12/ BAEL91 modifié 99)  

Le diamètre des armatures transversales est : 











10
,,

35
min

bh
lt

 

𝚽𝒕 ≤ 𝒎𝒊𝒏 (𝟏𝟎 , 𝟏𝟐 , 𝟐𝟓) 

Soit : ∅t= 8 

On choisira un cadre et un étrier   At = 4HA 8 = 2.01cm².  

10_Calcul des espacements : 

 Zone nodale :   

St  ≤ min








   30 ; ;12
4

h

L
  =  min (8.75 cm ;  14.4 cm ; 30 )= 10 cm 

-  Poutres principales       St =8cm   

-  Poutres secondaires      St =8 cm  

 Zone courante : 

St ≤  
ℎ

2
= 17.5 𝑐𝑚 

-  Poutres principales       St =15cm   

-  Poutres secondaires      St =15cm  

11_Délimitation de la zone nodale : 

 

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

fois la hauteur de la poutre considérée. 

 Poutres principales: L’ = 2×35 = 70 cm. 

 Poutres secondaires: L’ = 2×35 = 70 cm. 

12_Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA: 

 

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante : 

𝐀𝐭
𝐦𝐢𝐧 = 3‰ St ×b 

Amin =1.125cm² < Aadopté = 2.01cm²  poutres principales 

Amin =1.125 cm² < Aadopté = 2.01cm² poutres secondaires 

 

- Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé à 5cm du nu de l’appui. 
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13_Dispositions constructives pour les armatures longitudinales: 

 

    Pour la détermination de la longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, il 

y’a lieu d’observer les recommandations suivantes qui stipulent que : 

 

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

    À 
5

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

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

 À 
4

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

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

 

La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 

prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des 

appuis au plus égale à
10

1
 de la porté 

B) Vérifications à l’ELS :  

1-Etat limite d’ouverture des fissures :  

      La  fissuration  dans  le  cas  des  poutres  étant  considéré  peu  nuisible,  alors  cette  

vérification n’est  pas nécessaire. 

2-Etat limite de déformation du béton en compression : 

Il faut vérifier la contrainte  dans le béton :   

 𝝈𝒃𝒄 = 𝑲𝝈𝒔 ≤ 𝝈𝒃𝒄 = 𝟎. 𝟔𝒇𝒄𝟐𝟖 = 𝟏𝟓𝑴𝑷𝒂 ……..Avec  𝝆𝟏 =
𝟏𝟎𝟎𝑨

𝒃𝟎𝒅
   

 σst = 347.8 MPa 

Et à partir des tableaux, on extrait les valeurs de ß1 et K. 

La contrainte dans l’acier est : 

𝝈𝒔 =
𝑴𝒔

𝜷𝟏𝒅𝑨
 

 

 Avec :    A : Armatures adoptées à l’ELU. 

Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants : 
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Tableau VII.13 : Vérification du ferraillage des poutres principales aux appuis: 

 

Niv MS 

Kn.m 

AS 

[cm2] 

𝝆 𝜷𝟏 K1 𝝈𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈̅𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈𝒃 

[MPa] 

𝝈̅𝒃 

[MPa] 

Obs 

S-SOL 40.77 14.2 1.77 0.830 14.41 108.09  

 

 

 

 

 

348 

7.50  

 

 

 

 

 

15 

√ 

RDC 44.38 14.2 1.77 0.830 14.41 117.67 8.16 √ 

1 63.09 14.2 1.77 0.830 14.41 167.28 11.60 √ 

2 63.81 14.2 1.77 0.830 14.41 169.18 11.74 √ 

3 64.19 14.2 1.77 0.830 14.41 170.19 11.81 √ 

4 66.44 14.2 1.77 0.830 14.41 176.16 12.22 √ 

5 70.29 14.2 1.77 0.830 14.41 186.37 12.93 √ 

6 72.64 14.2 1.77 0.830 14.41 192.60 13.36 √ 

7 77.08 14.2 1.77 0.830 14.41 204.37 14.18 √ 

8 76.37 14.2 1.77 0.830 14.41 202.49 14.05 √ 
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Tableau V.14 : Vérification du ferraillage des poutres principales en travée: 

 

 

Niv MS 

Kn.m 

AS 

[cm2] 

𝝆 𝜷𝟏 K1 𝝈𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈̅𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈𝒃 

[MPa] 

𝝈̅𝒃 

[MPa] 

Obs 

S-sol 39.77 8.04 0.918 0.865 22.04 178.70  

 

 

 

 

 

348 

8.10  

 

 

 

 

 

15 

√ 

RDC 40.19 8.04 0.918 0.865 22.04 180.59 8.19 √ 

1 40.36 8.04 0.918 0.865 22.04 181.35 8.22 √ 

2 40.11   8.04 0.918 0.865 22.04 180.23 8.17 √ 

3 40.74 8.04 0.918 0.865 22.04 183.06 8.30 √ 

4 41.75 8.04 0.918 0.865 22.04 187.60 8.51 √ 

5 41.63 8.04 0.918 0.865 22.04 187.06 8.48 √ 

6 42.47 8.04 0.918 0.865 22.04 190.83 8.65 √ 

7 42.91 8.04 0.918 0.865 22.04 192.81 8.74 √ 

8 46.48 8.01 0.918 0.865 22.04 208.85 9.47 √ 
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Tableau V.15 : Vérification du ferraillage des poutres secondaires aux appuis: 

Niv MS 

Kn.m 

AS 

[cm2] 

𝝆 𝜷𝟏 K1 𝝈𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈̅𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈𝒃 

[MPa] 

𝝈̅𝒃 

[MPa] 

Obs 

S-sol 34.83 14.2 1.77 0.830 14.41 92.35  

 

 

 

 

 

348 

6.40  

 

 

 

 

 

15 

√ 

RDC 42.86 14.2 1.77 0.830 14.41 113.64 7.88 √ 

1 51.91 14.2 1.77 0.830 14.41 137.63 9.55 √ 

2 58.75   14.2 1.77 0.830 14.41 155.77 11.80 √ 

3 63.55 14.2 1.77 0.830 14.41 168.49 11.69 √ 

4 70.4 14.2 1.77 0.830 14.41 186.66 12.95 √ 

5 75.88 14.2 1.77 0.830 14.41 201.19 13.96 √ 

6 77.94 14.2 1.77 0.830 14.41 206.65 14.34 √ 

7 77.81 14.2 1.77 0.830 14.41 206.30 14.31 √ 

8 75.75 14.2 1.77 0.830 14.41 200.84 13.93  √ 
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Tableau V.16 : Vérification du ferraillage des poutres secondaires en travée: 

 

Niv MS 

Kn.m 

AS 

[cm2] 

𝝆 𝜷𝟏 K1 𝝈𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈̅𝒔𝒕 

[MPa] 

𝝈𝒃 

[MPa] 

𝝈̅𝒃 

[MPa] 

Obs 

S-sol 24.97 6.16 0.77 0.874 24.68 144.93  

 

 

 

 

 

348 

5.87  

 

 

 

 

 

15 

√ 

RDC 25.53 6.16 0.77 0.874 24.68 148.18 6.004 √ 

1 26.21 6.16 0.77 0.874 24.68 152.13 6.16 √ 

2 26.26 6.16 0.77 0.874 24.68 152.42 6.17 √ 

3 27.04 6.16 0.77 0.874 24.68 156.95 6.35 √ 

4 28.27 6.16 0.77 0.874 24.68 164.09 6.64 √ 

5 29.86 6.16 0.77 0.874 24.68 173.31 7.022 √ 

6 30.3 6.16 0.77 0.874 24.68 175.87 7.12 √ 

7 31.2 6.16 0.77 0.874 24.68 181.09 7.33 √ 

8 34.72 6.16 0.77 0.874 24.68 201.52 8.16 √ 
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 Calcul de la flèche :  

 Poutres principale :  

Dans  notre  cas  la  flèche  est  donnée  par  L’ETABS        f = 0.047 cm 

f = 0.047cm < F =  
450

500
= 0.9cm 

 Poutres secondaire :  

Dans  notre  cas  la  flèche  est  donnée  par  L’ETABS        f = 0.097cm 

𝑓 = 0.097cm < F =  
430

500
= 0.86cm 

 La flèche est vérifiée 
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VII-3-Ferraillage des voiles : 

     VII_3-1) Introduction : 

     Les voiles seront calculés en  flexion composée sous un effort normal résultant des 

combinaisons des efforts dus aux forces verticales (charges et surcharges) et à des forces 

horizontales dues au séisme. Et ils seront calculés en flexion composée sous les combinaisons 

les plus défavorables. Pour cela nous allons utiliser la  méthode des contraintes. 

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures : 

   -Armatures horizontales.  

   -Armatures verticales.        

   -Armatures transversales. 

V_3-2) Exposé de la méthode de calcul: 

 

      Elle consiste à déterminer le diagramme des contraintes pour des bandes verticales de 

largeur « d » : 

d ≤ min (he/2 ;  2L/3) 

L : longueur de la zone comprimé. 

he : hauteur libre de l’étage. 

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter : 

-Section entièrement comprimé (SEC) 

-Section partiellement comprimé (SPC) 

-Section entièrement tendue (SET) 

 Pour réduire le calcul ; on a décomposé la structure en cinq zones de calcul : 

   Zone IV : 7ème 8ème étage 

Zone III : 4 ème 5 ème et 6 ème étage. 

 Zone II :,1 ème 2 ème .3ème étage. 

 Zone I :s-sol et RDC. 

Notre ouvrage comporte un type de voile, voiles pleins
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1  

 

V_3-3) Ferraillage des trumeaux : 

 Ferraillage section entièrement comprimé : 
 

ed
2

σσ
N 1max

1 


                                                                                 1                              

ed
2

σσ
N 21

2 


  

σmax =
N

B
+

MV

I
        σmin =

N

B
−

MV

I
           V =

l

2
  

𝜎1 =
𝑙𝑡 − 𝑑

𝑙𝑡
𝜎𝑚𝑖𝑛 

e : épaisseur du voile                                                                                   

La section d’armature d’une section entièrement comprimé est égale à : 

s

bci
vi

σ

fBN
A


  

B : section du tronçon considéré ;  

Situation accidentelle :
 s = 400 MPa  ; bcf = 18.48 Mpa  

Situation courante :
 s = 347.8 MPa  ; bcf = 14.16 Mpa 

 Armatures minimales : 

 

 ml/cm4A 2

min   (Art A.8.1, 21BAEL91). 

%5.0
B

A
%2.0 min    (Art A.8.1, 21BAEL91). 

 Ferraillage section entièrement tendue : 

ed
2

σσ
N 1max

1 


                                                                                          

                     

ed
2

σσ
N 21

2 


  

                                                                                                             

σmax =
N

B
+

MV

I
            σmin =

N

B
−

MV

I
           V =

l

2
         𝜎1 =

𝑙𝑡−𝑑

𝑙𝑡
𝜎𝑚𝑖𝑛 

2  
max  

- - 

d2 

 

d1 

 

d1 

 

d2 

 

max  

2  

+ 
+ 
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- 

e : épaisseur du voile 

La section d’armature d’une section entièrement tendue est égale à : 

s

i
vi

σ

N
A   

 

 Armatures verticales minimales : 

 

minA
e

t28

f

Bf
 (Condition non fragilité BAEL art A4.2.1). 

minA B 0.002  (Section min du RPA art 7.7.4.1).             

B : section du tronçon considéré  

 

 Ferraillage section partiellement comprimé : 

 

            ed
2

σσ
N 2traction 1traction 

1 


  

             e.d
2

σ
N 2traction 

2 
 

σmax =
N

B
+

MV

I
         σmin =

N

B
−

MV

I
        V =

l

2
       𝜎1 =

𝑙𝑡−𝑑

𝑙𝑡
𝜎𝑚𝑖𝑛 

La section d’armature est égale à : 

s

i
vi

σ

N
A   

 Armatures verticales minimales : 

Même conditions que celles d’une section entièrement tendue. 

 Armatures  horizontales : 

    Les armatures horizontales doivent êtres munies de crochets à 135° ayant une longueur de 

10 Ф et disposées de manière à servir de cadre armatures aux armatures verticales. 

4

A
A v

h   

1 traction    

 

2 traction  

 

 

ncompressio  

 

+ 

- 

d1 d2 
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 Règles communes du RPA pour les aciers verticaux et horizontaux (Art 7.7.4.3): 

 

Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit : 

 Globalement dans la section du voile B0.15%Aet    A hv     

 Zone courante : B0.10%Aet    A hv   

 

 Armatures transversales : 

  

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends,  elles    relient les 

deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rôle est 

d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’après 

l’article (7.7.4.3 du RPA 2003). 

Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (04) épingle au 

mètre carré de surface. 

 Dispositions constructives : 

 

 Espacement : 

 

   L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire : 

 cm30,e5,1minSt      …………………….…. Art 7.7.4.3  RPA99 (version 2003) 

Avec : e = épaisseur du voile 

   Aux extrémités des voiles l’espacement des barres doit être réduit de moitié sur 1/10 de la 

longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit être au plus égal à 15 cm. 

 Longueur de recouvrement : 

 

   - 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est 

possible. 

- 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 

 Diamètre minimal : 

 

   Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de 

l’épaisseur du voile.  

20mm
10

e
φmax 
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 Vérification des  contraintes de cisaillement :(Art 7.7.2 RPA): 

 

La contrainte de cisaillement dans le béton b doit être inférieur à la contrainte admissible  

b =0.2fc28 =5Mpa. 

db

V
τ

0

b


  

Avec : calcul,uV4.1V   

              b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  

              d : Hauteur utile (d = 0.9 h) 

              h : Hauteur totale de la section brute  

 Art  5.1.1 BAEL 91 : 

 

Il faut vérifier que : uττu   

  Fissuration préjudiciable : 









 4MPa,

γ

f
0.15minτ

b

cj

u =3.26Mpa. 

 Vérification à L’ELS : 

 

     A l’état limite de service il faudra vérifier que la contrainte de compression est inférieure à 

15 MPa. 

σbc =
Ns

B + 15. A
 

Le long des joints de reprise de coulage, l'effort tranchant doit être pris par les aciers de 

couture dont la section doit être calculée avec la formule : 

ef
V

vjA 1.1  

Cette quantité doit s'ajouter à la section d'aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts 

de traction dus aux moments de renversement. 
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4-3-1) Exemple de calcul : 

On prend comme exemple de calcul le voile transversal p1 dans la zone I :                      

Caractéristiques géométriques : 

L=1.20m         B=0.244m          h=2.55m 

e=0.240m           I=0.029 m4  

Sollicitations de calcul : 

Mmax  = -96.06 KN.m 

Ncor  =   -5548.5KN 

 

Détermination des diagrammes des contraintes : 

V =
l

2
=

1.2

2
= 0.6  

σmax =
N

B
+

MV

I
 →

−5548.5

0.244
+

−96.06×0.6

0.029
= −25120 KN/m2                      

σmin =
N

B
−

MV

I
 →

−5548.5

0.244
−

−96.06×0.6

0.029
= −21117.50KN/m2  

Largeur de la zone comprimée : 

Lc =
σmax

σmax + σmin
× L =

−25120

−25120 − 21117.50
× 1.2 = 0.65m 

Largeur de la zone tendue : 

Lt = L − Lc = 0.55m 

Calcul de la longueur (d) : 

𝑑 ≤ 𝑚𝑖𝑛 (
ℎ𝑒

2
,
2

3
𝐿𝑐) = 0.43 𝑚 

Détermination des armatures : 

1ère bonde : d=0.275 

𝜎1 =
𝑙𝑡−𝑑

𝑙𝑡
𝜎𝑚𝑖𝑛 = - 10558.75KN/m2 

N1 =
σmax + σ1

2
. d. ep =

−25120 − 10558.75

2
x0.275x0.2 = −868.03KN. 

 

Armatures verticales : 

 

 Av1 =
868.03×103

400×102 = 21.70cm2
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2ème bonde : d=0.275 m 

 

N2 =
σmax + σ2

2
. d. ev = −289.342 KN 

 

Armatures verticales : 

 

Av2 =
289.342 × 103

400 × 102
= 7.23 cm2 

 

 Vérifications : 

 

 Pourcentage minimal par bande tendue: 
 

Amin ≥ 0.2% 𝐵 
 

Pour raidisseur : 

 

Amin ≥ 0.002 × 45 × 45 = 4.05𝑐𝑚2 
 

Pour les voiles : 

 

Amin ≥ 0.002 × 20 × 120 = 4.8 𝑐𝑚2 
 

 Armatures horizontales : 

 

Ah ≥ (
Av

4
, 0.15% B) 

 

𝐴ℎ ≥
(

33.16
4 )

2
⁄ = 4.145𝑐𝑚2 

Armature transversales : 

 

Les deux nappes d’armatures sont reliées par (04)épingle en HA8 pour un mètre carré de 

Surface verticale. 

 

 

Vérification des contraintes : 

 

 BAEL 91 : 

 

Il faudra vérifier que :             𝝉𝒖 < 𝝉̅𝒖 

 











 4MPa,

γ

f
0.15minτ

b

cj

u =3.26Mpa.                 et                     τu =
Vu

b.d
 

 

 RPA 2003 
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𝝉𝒃 ≤ 𝝉̅𝒃 

 

b =0.2fc28 =5Mpa. 

τb =
1.4VU

b.d            

                             Avec : calcul,uV4.1V 
 

 

 Vérification à ELS 

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛𝐜 

σ̅bc = 15MPa 

σbc =
Ns

B+15.A
                          

                                 *Toutes les conditions sont vérifiés. 

 

Les résultats de calcul des voiles sont illustres dans les tableaux suivants : 
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Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV 

Caractéristiqu

es 

géométriques 

L  (m) 1,2 1,2 1,2 1,2 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,24 0,24 0,24 0,24 

Sollicitations 

de calcul 

σmax [KN/m²] -25120 -9932,52 -17995.21 -6275 

σmin [KN/m²] -21117,5 -8112,93 -11449.79 -7110,83 

Nature de la section SET SET SET SET 

Vu (kN) 2 5,7 11.4 23,6 

Lt(m) 0,55 0,54 0,47 0,64 

Lc(m) 0,65 0,66 0,73 0,56 

d (m) 0,274 0,270 0,233 0,319 

σ1 [KN/m²] 10558,750 4056,465 5724.895 3555,415 

N (kN) 
N1 868,03 328,27 400.71 339,97 

N2 289,342 109,423 133.569 113,323 

Av (cm2) 
AV1 21,70 8,21 10.02 8,50 

AV2 7,23 2,74 3.34 2,83 

Avj (cm2) 0,08 0,22 0,44 0,91 

A (cm2) 

A1=Av1+

Avj/4 
21,72 8,26 10.13 8,73 

A2=Av2+

Avj/4 
7,23 2,79 3.45 3,06 

Amin (cm2) 2,88 2,83 2,45 3,35 

Av adopté 

(cm2) 

Bonde1 10,85033 4,103366    5.0088267 4,2495976 

Bonde 2 3,616778 1,367788 1.6696089 1,4165325 

Ferraillage des 

voiles 

Choix des 

barres 

Bonde1 2x4HA14 2x2HA12 2x3HA12 2x2HA12 

Bonde 2 2x2HA12 2x2HA10 2x2HA10 2x2HA10 

St (cm) 
Bonde1 10 10 10 10 

Bonde 2 20 20 20 20 

AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 
1,64 1,62 1,58 1,91 

AH /nappe (cm2) 2,71 1,03 0,87 1,06 

Choix des barres/nappe 

(cm2) 
6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

ep =16cm 
(A=4.71cm

2) 
(A=4.71cm2) (A=4.71cm2) (A=4.71cm2) 

Vérification 

des contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 
 

contrainte 
u(MPa) 0,009 0,026 0,053 0,109 

b(MPa) 0,013 0,037 0,074 0,153 

ELS 
Ns (kN) 435,6 380,57 258,49 114,41 

b(MPa) 1,66 1,53 1,03 0,46 
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Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV 

Caractéristiqu

es 

géométriques 

L  (m) 3,35 3,35 3,35 3,35 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,67 0,67 0,67 0,67 

Sollicitations 

de calcul 

σmax [KN/m²] -6377,05 -5943,12 -4117,46 -1882,45 

σmin [KN/m²] -4526,23 -3903,15 -2590 -861,13 
Nature de la section SET SET SET SET 

Vu (kN) 12,9 53,2 11,4 44,1 

Lt(m) 1,39 1,33 1,29 1,05 

Lc(m) 1,96 2,02 2,06 2,30 

d (m) 0,695 0,664 0,647 0,526 

σ1 [KN/m²] 2263,115 1951,575 1295,000 430,565 

N (kN) 
N1 472,09 388,74 251,27 67,91 

N2 157,362 129,582 83,758 22,636 

Av (cm2) 
AV1 11,80 9,72 6,28 1,70 

AV2 3,93 3,24 2,09 0,57 

Avj (cm2) 0,50 2,05 0,44 1,70 

A (cm2) 

A1=Av1

+Avj/4 
11,93 10,23 6,39 2,12 

A2=Av2

+Avj/4 
3,93 3,75 2,20 0,99 

Amin (cm2) 7,30 6,97 6,79 5,52 

Av adopté 

(cm2) 

Bonde1 
5,901088

9 
4,8593125 3,1409247 0,8488597 

Bonde 2 
1,967029

6 
1,6197708 1,0469749 0,2829532 

Ferraillage des 

voiles 

Choix des 

barres 

Bonde1 
2x4HA1

4 
2x4HA14 2x3HA12 2x2HA10 

Bonde 2 
2x2HA1

2 
2x2HA12 2x2HA10 2x2HA10 

St (cm) 
Bonde1 10 10 10 10 

Bonde 2 20 20 20 20 

AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 
4,17 3,98 3,88 3,15 

AH /nappe (cm2) 1,48 1,21 0,79 0,21 

Choix des 

barres/nappe (cm2) 
6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

ep =16cm 
(A=4.71c

m2) 

(A=4.71c

m2) 

(A=4.71cm2)

(A=4.71cm2  

Vérification 

des contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 
 

contrainte 
u(MPa) 0,021 0,088 0,019 0,073 

b(MPa) 0,030 0,124 0,026 0,102 

ELS 
Ns (kN) 276,09 

241,3
9 

258,49 66,8 

b(MPa) 0,40 0,36 0,38 0,10 
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Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV 

Caractéristiques 

géométriques 

L  (m) 0,8 0,8 0,8 0,8 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,16 0,16 0,16 0,16 

Sollicitations de 

calcul 

σmax [KN/m²] -13145,16 -14332,19 -10585,94 -1506,09 

σmin [KN/m²] -13704,84 -13756,56 -9729,06 -2705,16 
Nature de la section SET SET SET SET 

Vu (kN) 2,7 2,4 2,5 7,1 

Lt(m) 0,41 0,39 0,38 0,51 

Lc(m) 0,39 0,41 0,42 0,29 

d (m) 0,204 0,196 0,192 0,257 

σ1 [KN/m²] 6852,420 6878,280 4864,530 1352,580 

N (kN) 
N1 419,72 404,24 279,56 104,26 

N2 139,905 134,746 93,187 34,754 

Av (cm2) 
AV1 10,49 10,11 6,99 2,61 

AV2 3,50 3,37 2,33 0,87 

Avj (cm2) 0,10 0,09 0,10 0,27 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj/4 10,52 10,13 7,01 2,67 

A2=Av2+Avj/4 3,50 3,39 2,35 0,94 

Amin (cm2) 2,14 2,06 2,01 2,70 

Av adopté 

(cm2) 

Bonde1 5,2464424 5,0529912 3,4945093 1,3032753 

Bonde 2 1,7488141 1,6843304 1,1648364 0,4344251 

Ferraillage des 

voiles 

Choix des 

barres 

Bonde1 2x4HA14 2x4HA14 2x4HA12 2x2HA10 

Bonde 2 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA10 2x2HA10 

St (cm) 
Bonde1 10 10 10 10 

Bonde 2 20 20 20 20 

AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 
1,23 1,18 1,15 1,54 

AH /nappe (cm2) 1,31 1,26 0,87 0,33 

Choix des barres/nappe 

(cm2) 
6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

ep =16cm 
(A=4.71c

m2) 

(A=4.71cm
2) 

(A=4.71cm2)

(A=4.71cm2  

Vérification des 

contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 
 

contrainte 
u(MPa) 0,019 0,017 0,017 0,049 

b(MPa) 0,026 0,023 0,024 0,069 

ELS 
Ns (kN) 167,32 162,09 116,14 52,92 

b(MPa) 0,98 0,95 0,70 0,33 
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Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV 

Caractéristiq

ues 

géométriques 

L  (m) 4,5 4,5 4,5 4,5 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,9 0,9 0,9 0,9 

Sollicitations 

de calcul 

σmax [KN/m²] -8560,9 -7481,7 -4965,09 -2163,47 

σmin [KN/m²] -6369,76 -5305,64 -3295,13 -2588,63 
Nature de la section SET SET SET SET 

Vu (kN) 18,4 54,9 60,6 57,4 

Lt(m) 1,92 1,87 1,80 2,45 

Lc(m) 2,58 2,63 2,70 2,05 

d (m) 0,960 0,934 0,898 1,226 

σ1 [KN/m²] 3184,880 2652,820 1647,565 1294,315 

N (kN) 
N1 917,15 742,97 443,64 475,91 

N2 305,717 247,655 147,879 158,638 

Av (cm2) 
AV1 22,93 18,57 11,09 11,90 

AV2 7,64 6,19 3,70 3,97 

Avj (cm2) 0,71 2,11 2,33 2,21 

A (cm2) 

A1=Av1+

Avj/4 
23,11 19,10 11,67 12,45 

A2=Av2+

Avj/4 
7,64 6,72 4,28 4,52 

Amin (cm2) 10,08 9,80 9,42 12,87 

Av adopté 

(cm2) 

Bonde1 11,46438 9,287078 5,545456 5,9489207 

Bonde 2 3,821463 3,095693 1,848485 1,9829736 

Ferraillage 

des voiles 

Choix des 

barres 

Bonde1 2x6HA16 2x5HA16 2x4HA14 2x5HA14 

Bonde 2 2x2HA16 2x2HA16 2x2HA14 2x2HA14 

St (cm) 
Bonde1 10 10 10 10 

Bonde 2 20 20 20 20 

AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 
5,76 5,60 5,39 7,35 

AH /nappe (cm2) 2,87 2,32 1,39 1,49 

Choix des barres 

/nappe (cm2) 
6HA12 6HA12 6HA12 6HA12 

ep =16cm (A=6,79cm2) (A=6.79cm2) (A=6.79cm2) (A=6.79cm2) 

Vérification 

des 

contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 
 

contrainte 
u(MPa) 0,023 0,068 0,075 0,071 

b(MPa) 0,032 0,095 0,105 0,099 

ELS 
Ns (kN) 471,26 402,78 269,37 113,85 

b(MPa) 0,51 0,44 0,30 0,12 
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Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV 

Caractéristi

ques 

géométrique

s 

L  (m) 1,7 1,7 1,7 1,7 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,34 0,34 0,34 0,34 

Sollicitations 

de calcul 

σmax [KN/m²] -1813,4 -2594 -2155 -1682 

σmin [KN/m²] -981,5 -1614,00 -1006 -471 
Nature de la section SET SET SET SET 

Vu (kN) 19,3 16,9 14,5 8,2 

Lt(m) 0,60 0,65 0,54 0,37 

Lc(m) 1,10 1,05 1,16 1,33 

d (m) 0,298 0,326 0,271 0,186 

σ1 [KN/m²] 490,750 807,000 503,000 235,500 

N (kN) 
N1 43,95 78,93 40,82 13,14 

N2 14,649 26,310 13,607 4,379 

Av (cm2) 
AV1 1,10 1,97 1,02 0,33 

AV2 0,37 0,66 0,34 0,11 

Avj (cm2) 0,74 0,65 0,56 0,32 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj/4 1,28 2,14 1,16 0,41 

A2=Av2+Avj/4 0,37 0,82 0,48 0,19 

Amin (cm2) 3,13 3,42 2,84 1,95 

Av adopté 

(cm2) 

Bonde1 0,5493315 0,986623 0,510260 0,16421 

Bonde 2 0,1831105 0,328874 0,170086 0,05473 

Ferraillage 

des voiles 

Choix 

des 

barres 

Bonde1 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 

Bonde 2 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 

St (cm) 
Bonde1 10 10 10 10 

Bonde 2 20 20 20 20 

AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 
1,79 1,96 1,62 1,12 

AH /nappe (cm2) 0,14 0,25 0,13 0,04 

Choix des 

barres/nappe (cm2) 
6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

ep =16cm 
    

Vérification 

des 

contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 
 

contrainte 
u(MPa) 0,063 0,055 0,047 0,027 

b(MPa) 0,088 0,077 0,066 0,038 

ELS 
Ns (kN) 402,56 389,75 256,3 188,72 

b(MPa) 1,18 1,14 0,75 0,55 
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Zones Zone I Zone II Zone III Zone IV 

Caractérist

iques 

géométriqu

es 

L  (m) 1,45 1,45 1,45 1,45 

e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2 

B (m) 0,29 0,29 0,29 0,29 

Sollicitatio

ns de calcul 

σmax [KN/m²] -3256 -2594 -2155 -1682 

σmin [KN/m²] -2794 -1614,00 -1006 -471 
Nature de la section SET SET SET SET 

Vu (kN) 17,43 13,48 9,35 6,68 

Lt(m) 0,67 0,56 0,46 0,32 

Lc(m) 0,78 0,89 0,99 1,13 

d (m) 0,335 0,278 0,231 0,159 

σ1 [KN/m²] 1397,000 807,000 503,000 235,500 

N (kN) 
N1 140,32 67,32 34,82 11,21 

N2 46,774 22,441 11,606 3,735 

Av (cm2) 
AV1 3,51 1,68 0,87 0,28 

AV2 1,17 0,56 0,29 0,09 

Avj (cm2) 0,67 0,52 0,36 0,26 

A (cm2) 
A1=Av1+Avj/4 3,68 1,81 0,96 0,34 

A2=Av2+Avj/4 1,17 0,69 0,38 0,16 

Amin (cm2) 3,52 2,92 2,42 1,67 

Av adopté 

(cm2) 

Bonde1 1,7540288 0,8415319 0,435221 0,140067 

Bonde 2 0,5846763 0,2805106 0,145074 0,046689 

Ferraillage 

des voiles 

Choix 

des 

barres 

Bonde1 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 

Bonde 2 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 2x2HA12 

St (cm) 
Bonde1 10 10 10 10 

Bonde 2 20 20 20 20 

AHmin=0.0015*B 

(cm2)/bande 
2,01 1,67 1,38 0,95 

AH /nappe (cm2) 0,44 0,21 0,11 0,04 

Choix des 

barres/nappe (cm2) 
6HA10 6HA10 6HA10 6HA10 

ep =16cm (A=4.71cm2) (A=4.71cm2) (A=4.71cm2) (A=4.71cm2) 

Vérificatio

n des 

contraintes 

Armature transversal 4 Epingles HA8/m2 
 

contrainte 
u(MPa) 0,067 0,052 0,036 0,026 

b(MPa) 0,093 0,072 0,050 0,036 

ELS 
Ns (kN) 422,96 411,71 338,58 213,93 

b(MPa) 1,44 1,41 1,16 0,74 



Chapitre IX : Etude de l’infrastructure 
 

 
166 

ETUDE DES FONDATIONS : 

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des 

charges de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des 

semelles reposant au sol ou cas des radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas 

des semelles sur pieux). Ils doivent assurer deux fonctions essentielles : 

Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure. 

Transmettre ces charges et surcharges au sol dans des bonnes conditions, de 

façon à assurer la stabilité de l’ouvrage. 

IX-1. Choix du type de fondations :  
Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux 

sollicitations extérieures, en : 

Fondations superficielles : 

Utilisées pour des sols de grande capacité portante. Elles sont réalisées prés de la 

surface (semelles isolées, semelles filantes et radier). 

Fondations profondes 

 Utilisées pour des sols ayant une faible capacité portante ; le bon sol assez profond 

(pieux, puits). 

IX.2) Étude géotechnique du sol : 

 Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui 

nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont : 

-La contrainte admissible du sol est σsol = 2.5 bars. 

            -  Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

 

IX.3) Choix du type de fondation : 

 Le choix du type de fondation, est fonction du type da la superstructure ainsi que des 

caractéristiques topographiques et géologique du terrain. 

Ce choix est défini par : 

 La stabilité de l’ouvrage. 

 La facilité de l’exécution. 

 L’économie 

 La capacité portante du sol. 

 L’importance de la superstructure. 

 Le tassement du sol. 
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NB : Dans notre projet, nous avons deux cas à étudier à savoir : 

- Les fondations au niveau du sous-sol. 

- Les fondations au niveau de RDC 

IX-2-1) Dimensionnement : 

a)  Semelle isolé : 

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal Nser qui est obtenu à la 

base de tous les poteaux du sous sol. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                            Fig : IX- 2: Schéma de la semelle isolée   

      

Homothétie des dimensions  

A X B  ≥  
𝑁

σsol
    

A

B
=

a

b
 =  K = 1             A=B   (poteau carré) 

D’où :  B ≥ √
Ns

σ̅sol
 

 Exemple  de calcul: 

 

Nser =   2668.4 KN      ; σsol=200 kN/m2 

B ≥ √
2668.4

200
 = 3.65  m                 B =  3.65 m 

Remarque :  

Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements 

est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 

b) Semelles filantes : Le dimensionnement se fera à L’ELS en utilisant la formule suivante :  
 

 
Ns

Amin
  Sol 

 
Avec : 

 Sol: Contrainte admissible du sol 

A min :   Surface nécessaire minimale 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 
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Ns :         Effort normal sous poteaux et voiles à l’ELS donnée par fichier résultat : 

 

STORY  POINT LOAD Fz (t) 

Summation Base ELS 7463.99 

 

 La surface nécessaire minimale: 

 

Amin =
Ns

σsol
 = 373.19m 

 

 La surface totale de la structure :     

 St  = 533.6 m2                                

Calcul du  rapport: 
Amin

Abat
 = 

373.19

533.6
  = 69% 

 Conclusion:  

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles 

occupant ainsi une superficie supérieure à 50 %  de la surface totale du bâtiment, pour cela 

nous opterons pour un radier général 

IX-3) Etude du radier général : 

Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un plancher 

renversé dont les appuis sont constituées 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 meilleur répartition de la charge sur le sol de la fondation. 

Facilité de coffrage. 

IX-3.1  ) Pré dimensionnement du radier 

1) Selon  la condition d’épaisseur minimale :                                                                                                

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin ≥ 25 cm) 

 

2) Selon la condition forfaitaire (sous poteaux) : 

 Tablier: la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

h : épaisseur du radier 

L max : portée maximale                                                                                                                 

Lmax = 430 cm 
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      hd  ≥ 
Lmax

20
 = 21.5 cm                     soit   hd = 30cm 

  Nervure ( poutre ) : la nervure du radier doit avoir une hauteur  hn  égale à  : 

hn  ≥ 
 Lmax

10
 = 43 cm                  soit   hn = 70   cm 

3) Selon la condition forfaitaire (Sous voiles) :  

           
Lmax

8
  ≤ h ≤  

Lmax

5
 

430

8
≤ h ≤

430

5
                    53.75 ≤ h ≤ 86          On prend :    h=70cm 

4) Condition de la longueur élastique (Le ) 

Le = √
4 .E.I

K.b 

4
  ≥ 

2

π
Lmax 

Lmax ≤
π

2
Le     Ce qui conduit à :     h ≥  √[ 

2

π
x Lmax ]4x 

3x K

E
     

3
   

Avec    : 
Le : Largeur du radier présentant une bande de 1m; 
K : Module de raideur du sol, rapporté à l’unité de surface K= 40 MPa pour un sol  moyen. 

I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m) ; 

E : Module de déformation longitudinale déférée  Evj =3700 (fcj )
1/3  = Ev28 =10818.87MPa 

 

Lmax : Distance maximale entre deux voiles successifs ou poteaux. 

Soit  :       hn ≥√[ 
2

π
x 4.3 ]4x

3x40

10818.87
     

3
 =  0.85 cm      

    

On prend     hn = 100 cm 

 Largeur de la nervure. 

 

hn ≥
Lmax

10
=

430

10
= 43 cm 

Soit : hn = 100 cm   et   0,4 hn ≤ bn ≤ 0,7 hn 

                                         40 cm ≤ bn ≤ 70cm               soit  bn =  50cm. 

 
 Dalle flottante : 

1

50
≤

ht

Lmax

≤
1

40
 

 
Lmax=  430 cm 

430

50
 ≤ ht ≤

430

40
               8.6cm ≤  ht  ≤ 10.75cm          On prend :    ht = 10 cm 

 Conclusion :  

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :  
hn = 100cm  ………...Hauteur de la nervure. 
 hd = 30 cm ………… . .Hauteur de la dalle. 
 bn = 50cm  …………   Largeur de la nervure. 
  ht=10 cm …………   Hauteur de la dalle flottante  
 50 cm 
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IX –3-2) Termination des efforts : 

 

-Charge permanente :    G =   52726.5   KN 

-Charge d’exploitation : Q =   21913.4KN 

 Combinaison d’actions  

 à l’ELU  :        Nu = 1.35 G +1.5 Q  =  104050.8 KN. 

 à  l’ELS  :        NS  = G + Q =    74639.9 KN. 

 

 

 

IX-3-3) Détermination de la surface nécessaire du radier : 

ELU :         Sradier   ≥ 
Nu

 1.33 σ̅sol
 =

104050.8

1.33X200
 = 400.1 m2 

ELS :          Sradier  ≥    
Ns

σ̅ sol
= 

74639.9

200
  =373.19  m2 

                   Sradier  =  Max  ( Srad
ELU

;   Srad
ELS ) = 400.01  m²  

           Sbat  =  533.6 m2     ≥  Max  ( Srad
ELU

;   Srad
ELS ) = 400.01  m².  

 Remarque :                                                                                                                                               

On remarque que la surface totale du bâtiment est supérieure à la surface nécessaire du radier, 

dans ce cas on opte juste pour un  débord minimal que nous imposent les règles du BAEL, et 

il sera calculé comme suit :         

Ldéb = max ( 
h

2
; 30cm)= max ( 

100

2
 ,30)  = 50 cm. 

On opte pour un débord de  Ldéb= 50 cm      

Donc    : la surface total du radier :  Srad = Sbat +Sdéb 

Sdébord  = (29+18.40)× 2 × 0.5 + 4 × 0.5 × 0.5 = 48.4 

  

    100 cm  

 

 

70cm 

 

30cm 



Chapitre IX : Etude de l’infrastructure 
 

 
171 

Sradier = 533.6 + 48.4 = 582 m2 

    

IX- 3- 4) Calcul des sollicitations à la base du radier : 

 Charges permanentes : 

Poids de bâtiment : G = 5272.65KN 

 Poids de radier : 

G = Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante. 

 Poids de la dalle: 

Pdalle = Sradier ×hd× γb 

Pdalle = ( 582 × 0,3 )×25 = 4365 KN. 

 

 Poids des nervures: 

P nerv = bn× ( hn – hd) ×L× n ×γb 

Pn=0.5×(1-0.3) ×232×25=2030 KN 

 

 

 Poids de ( T.V.O) :  

P TVO  = ( Srad – Sner) .( hn - hd).ρ  

     = (582-322).(1-0.3)17=3094KN 

 poids de la dalle flottante: 

Pdalle flottante  = ( Srad - Sner ) .ep.ρb  

Pdalle flottante  = (582-322).0,1.25=650KN 

Grad =10139  KN 

 Surcharges d’exploitations: 

Surcharge de bâtiment :           Q = 10139 KN 

Surcharge du radier :               Q =2,5 x 582=  1455 KN 

 Poids total de la structure : 

Gtot = poids du radier + poids de la structure  

Gt = 10139+ 52726.5= 62865.5KN. 

Qtot  = surcharge du radier + surcharge de la structure 

Qtot =     1455+ 21913.4= 23368.4KN. 

 

 

 Combinaison d’actions:  
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A l’ELU:         Nutotal = 1.35Gtot +1.5Qtot  = 119921.025KN        .            

      A  l’ELS :          Nstotal = Gtot + Qtot =86233.9 KN 

IX-3-5) Vérifications :                                                                                                                                

1) Vérification de la contrainte de cisaillement :( BAEL91/Art A.5.1.211)                                                                         

Il faut vérifier que :  𝛕𝐮 ≤   𝛕̅   
 

τu =
Tu

max

b d
≤   τ̅ =     min 

0.15fc28

γb
   ;  4 MPa 

b =100 cm ;   d = 0.9 hd  =0.9 x 0.3 =0.27 m. 

Tu = qux
Lmax

2
 =

b Nu tot 

Srad 
 x 

Lmax

2
 

Tu
max  =  

119921.025 

582
 x 

4.3

2
 =443.007 KN 

τu =
Tu

max

b d
=

443.007

0.27x 1
  = KN/m2 = 1.64 MPa. 

τ̅ = min ( 
0.15x25

1.5
; 4 MPa)  =  2.5MPa          

τu =  1.64 MPa    ≤   τ̅ = 2.5 MPa                  
  
 Condition vérifiée. 

3) Vérification à l’effort sous pression :  
 

P ≥ α  Srad x γ x Z= 1.5 master 

P : poids total à la base du radier. 

Z : profondeur de l’infrastructure Z = 1.00 m 

α : coefficient de sécurité vis-à-vis du soulèvement α = 1.5 

 

γw : Poids volumique de l’eau (γw = 10KN/m3) 

 

P =Gt= 62865.5 KN 

αS rad   Z=1.5× 582 ×10 =8730 KN 

P=62843.6 KN ≥ (αSrad   Z) = 8730 KN  ⟹  (condition vérifiée). 

3) Vérification au poinçonnement : 

Aucun calcul n’exigé si la condition suivante est satisfaite 

𝐍𝐮 ≤  
𝟎.𝟎𝟕𝛍𝐜 𝐡 𝐱𝐟𝐜𝟐𝟖

𝛄𝐛
   

Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau et pour le voile. 

c : Périmètre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

a : Epaisseur du voile ou du poteau. 

b : Largeur du poteau ou du voile (une bande de 1m) 
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 Calcul des caractéristiques géométriques du radier : 

 Calcul du centre de gravité du radier : 

                                     𝑿𝒋 =
∑𝑆𝑖×𝑋𝑖

∑𝑆𝑖
= 𝟏𝟒. 𝟓 𝒎 

                                     𝒀𝒋 =
∑𝑆𝑖×𝑌𝑖

∑𝑆𝑖
= 𝟗. 𝟐 𝒎 

 Moment d’inertie du radier: 

                                   𝐼𝑥𝑥 =
ℎ𝑏3

12
=

29×18.43

12
= 15054.63𝒎𝟒 

                            𝐼𝑦𝑦 =
𝑏ℎ3

12
=

18.4×293

12
 =37396.47 𝒎𝟒 

 

 Vérification de la stabilité du radier : 

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est 

sollicité par les efforts suivants : 

- Effort normal (N) dû aux charges verticales 

- Moment de renversement (M) dû au séisme dans le sens considéré. 

𝑀𝑗 = 𝑀𝑗(𝑘=0) + 𝑇𝑗(𝑘=0). ℎ 

𝑴𝒋(𝒌=𝟎): moment sismique à la base du bâtiment 

𝑻𝒋(𝒌=𝟎): effort tranchant à la base du bâtiment 

h : profondeur de l’infrastructure 

Ixi ,Iyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré 

 On doit vérifier les conditions suivantes : 

ELU: 

𝜎𝑚 =
3𝜎1+𝜎2

4
≤ 1.33𝜎𝑐𝑎𝑙

𝑠𝑜𝑙 

ELS: 

𝜎𝑚 =
3𝜎1 + 𝜎2

4
≤ 𝜎𝑐𝑎𝑙

𝑠𝑜𝑙 

𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙 =

𝑅𝑝

7
= 2𝑏𝑎𝑟𝑠 

Avec : 

𝜎1,2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
±

𝑀

𝐼
× 𝑉 

V : distance entre le CDG du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier. 

𝑁𝑢 = 119921.025𝐾𝑁        𝑁𝑠 = 86233.9KN 

M0x=47986.1KN.m                T=1917.9KN 

M0y= 38807.8KN.m               T=2349.5KN 

Calcul des moments: 

Mx=47986.1+(1917.9×1)                               Mx=49904KN.m 

My=38807.8+(2349.5×1)                           My=41157.3KN.m 

 

 

 

 

Sens longitudinal xx: 

𝜎2 > 0 
𝜎1 >0 
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A ELU: 
 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 =

119921.025

582
+

49904

37396.47
× 14.5 = 225.39 𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 =

119921.025

582
−

49904

37396.47
× 14.5 = 186.70𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎𝑚 =
3 × 225.39 + 186.70

4
= 215.71𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

𝜎𝑚 = 215.71𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 1.33𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙  = 266𝐾𝑁 ∕ 𝑚2…Condition vérifiée. 

A l’ELS : 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 =

86233.9

582
+

49904

37396.47
× 14.5 = 167.51𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑥

𝐼𝑦𝑦
× 𝑉 =

86233.9

582
−

49904

37396.47
× 14.5 = 128.81𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎𝑚 =
3 × 167.51 + 128.81

4
= 157.83𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

𝜎𝑚 = 157.83𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙 = 200𝐾𝑁 ∕ 𝑚2…Condition vérifiée. 

Sens transversale y-y: 

A ELU : 

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 =

119921.025

582
+

41157.3

15054.63
× 9.2 = 231.20𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 =

119921.025

582
−

41157.3

15054.3
× 9.2 = 180.89𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎𝑚 =
3 × 232.20 + 180.89

4
= 219.37𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

𝜎𝑚 = 219.371𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 1.33𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙  = 266𝐾𝑁 ∕ 𝑚2…Condition vérifiée. 

A l’ELS :  

𝜎1 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
+

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 =

86233.9

582
+

41157.3

15054.63
× 9.2 = 173.31𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎2 =
𝑁

𝑆𝑟𝑎𝑑
−

𝑀𝑦

𝐼𝑥𝑥
× 𝑉 =

86233.9

582
−

41157.3

15054.63
× 9.2 = 123.01𝐾𝑁/𝑚2 

𝜎𝑚 =
3 × 173.31 + 123.01

4
= 160.73𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 

𝜎𝑚 = 160.73𝐾𝑁 ∕ 𝑚2 < 𝜎𝑐𝑎𝑙
𝑠𝑜𝑙  = 200𝐾𝑁 ∕ 𝑚2…Condition vérifiée 

Conclusion : toutes les contraintes sont vérifiées 

 

VIII-5-Ferraillage du radier :  

 

          Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, 

modifié 99) ; on  considère  le  radier  comme  un  plancher    renversé  soumis  à  une  charge  

uniformément repartie. Pour l’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 

appuis. 

a-) Ferraillage de la dalle : 

          Pour  le  ferraillage,  afin  de  simplifier  les  calculs  on  considérera  le  panneau  le  

plus  

Sollicité, et on généralisera le ferraillage pour le reste des panneaux.  

Pour l’étude, on utilisera la méthode des panneaux encastrés sur 4 appuis.  

On distingue deux cas : 
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 1ercas:𝝆𝒙 =
𝒍𝒙

𝒍𝒚
< 0.4 La dalle travaille dans un seul sens.(Flexion longitudinale négligée) 

𝑀0𝑥 = 𝑞𝑢

𝒍𝒙
2

8
; 𝑀0𝑦 = 0 

 2émecas:𝟎. 𝟒 ≤ 𝝆𝒙 =
𝒍𝒙

𝒍𝒚
≤ 1La dalle travaille dans les deux sens 

Dans le sens de la petite portée                    𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥2 

Dans le sens de la grande portée                  𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀0𝑥 

Les coefficients µx et µy sont donnés par les tables de PIGEAUD. Les nervures seront 

calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises aux charges des dalles 

et de la réaction du sol 

𝑙𝑦 = 4.30𝑚  

𝑙𝑥 = 4.50𝑚  
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. 

 

 

-Identification du panneau le plus sollicité : 

𝜌 =
𝑙𝑥

𝑙𝑦
=

4.30

4.50
= 0.95 

0.4 < 𝜌 ≤ 1La dalle travaille dans les deux sens. 

Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte 

maximale       𝜎𝑚
𝑚𝑎𝑥 

la contrainte due au poids propre du radier, Figure : VIII-5 le panneau le 

plus sollicité 

ce dernier étant directement repris par le sol. 

 La contrainte moyenne max à l’ELU :σm=219.37KN/m2 

La contrainte moyenne max à l’ELS : σm=160.73KN/m2 

A ELU:  

𝑞𝑢𝑚 = [𝜎𝑚 −
𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
] × 1𝑚𝑙 = [219.73 −

10139

582
] × 1𝑚𝑙 = 202.30𝐾𝑁/𝑚𝑙 

A ELS: 

𝑞𝑠𝑚 = [𝜎𝑚 −
𝐺𝑟𝑎𝑑

𝑆𝑟𝑎𝑑
] × 1𝑚𝑙 = [160.73 −

10139

582
] × 1𝑚𝑙 = 143.30𝐾𝑁/𝑚𝑙 

b)Calcul à l’ELU : 

Evaluation des moments Mx, My : 

𝜈 = 0; 𝜌 = 1,00 → {
𝜇𝑥 = 0.0410
𝜇𝑦 = 0.888  

On aura donc: 

𝑀0𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥2 

𝑀0𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀0𝑥 

𝑀0𝑥 = 0.0410 × 202.30 × 4.302 = 153.36𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀0𝑦 = 0.888 × 153.36 = 136.18𝑲𝑵. 𝒎 

Remarque :  Afin  de  tenir  compte  des  semi  encastrements  de  cette  dalle  au  niveau  des  

nervures, les moments calculés seront minorés en leur effectuant des coefficients suivants : 

0.75 : pour les moments en travées, 

Lx=4.50 

Ly=4.30

m 
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0.5 : pour les moments sur appuis. 

 Moments sur appuis : 

            Mx=0.5х153.36=76.68KN.m 

            My=0.5 х136.18=68.09KN.m 

 Moments en travées : 

Mx=0.75х153.36=115.02KN.m 

My=0.75 х136.18=102.135KN.m 

-Ferraillage longitudinal suivant le sens x-x : 

 Sur appuis : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏.𝑑2.𝑓𝑏𝑐
=

76.68×106

1000×2702×14.2
= 0.0740 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴  

𝛽 = 0.962  

𝐴𝑢𝑎 =
𝑀𝑢

𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

76.68 × 106

0.962 × 270 × 347.8 × 100
= 8.48 𝑐𝑚2 

Soit 5HA16=10.05cm2 avec un espacement e =20cm 

 En travée : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

115.02 × 106

1000 × 14.2 × 2702
= 0,111 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴 

𝛽 = 0.942 

𝐴𝑢𝑡 =
𝑀𝑢

𝑡

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

115.02 × 106

0.942 × 270 × 347.8 × 100
= 13.002𝑐𝑚2 

Soit 7HA16=14.07cm2avec un espacement e =14cm 

-Ferraillage longitudinal suivant le sens Y-Y : 

 Sur appuis : 

𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑎

𝑏.𝑑2.𝑓𝑏𝑐
=

68.09×106

1000×2702×14.2
= 0.066 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴  

𝛽 = 0.966  

𝐴𝑢𝑎 =
𝑀𝑢

𝑎

𝛽. 𝑑. 𝜎𝑠𝑡
=

68.09 × 106

0.966 × 270 × 347.8 × 100
= 7.5 𝑐𝑚2 

Soit 4HA16=8.04cm2 avec un espacement e =25cm 

 En travée : 

           𝜇𝑢 =
𝑀𝑢

𝑡

𝑏.𝑑2 .𝑓𝑏𝑐
=

102.135×106

1000×14.2×2702 = 0,098 < 0.392 → 𝑆𝑆𝐴 

              𝛽 = 0.948 

             𝐴𝑢𝑡 =
𝑀𝑢

𝑡

𝛽.𝑑.𝜎𝑠𝑡
=

102.135×106

0.948×270×347.8×100
= 11.47𝑐𝑚2 

 

Soit 6HA16=14.07cm2avec un espacement e =16cm 

 

 

 

 

 

 

c)Vérification à l’état limite ultime : 
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           -Vérification de la condition de non fragilité : 

Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont 

déterminées à partir d’un pourcentage de référence qui dépend de la nuance des aciers, de 

leurs diamètres et de la résistance à la compression du béton. Pour notre cas,  ρ=0,8‰ pour 

les HA FeE400 

 Armatures parallèles à Lx: 

En appuis :𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,0008 × 100 × 45 = 3.6𝑐𝑚2 > 10.05𝑐𝑚2 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

En travée :𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,0008 × 100 × 45 = 3.6𝑐𝑚2 > 14.07𝑐𝑚2 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 Armatures parallèles à Ly: 

En appuis :𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,0008 × 100 × 45 = 3.6𝑐𝑚2 > 8.04𝑐𝑚2 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

En travée :𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0,0008 × 100 × 45 = 3.6𝑐𝑚2 > 12,06𝑐𝑚2 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 Espacements des armatures :  (BAEL91/A8.2, 42): 

L'écartement  des  armatures  d'une  même  nappe  ne  doit  pas  dépasser  les  valeurs  ci-

dessous: 

 Armatures parallèles à Lx: 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{3ℎ; 33𝑐𝑚} → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{90; 33𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 = 25𝑐𝑚 < 33𝑐𝑚 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 
Armatures parallèles  à Ly: 

𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{4ℎ; 45𝑐𝑚} → 𝑆𝑡 ≤ 𝑚𝑖𝑛{120; 33𝑐𝑚} 

𝑆𝑡 = 16𝑐𝑚 < 45𝑐𝑚 → 𝐶𝑜𝑛𝑑𝑖𝑡𝑖𝑜𝑛 𝑣é𝑟𝑖𝑓𝑖é𝑒 

 

d) Vérifications à l’ELS :  

           Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la 

direction la plus sollicitée 

     -Evaluation des moments Mx, My : 

𝜈 = 0.2; 𝜌 = 0.95 → {
𝜇𝑥 = 0.0483
𝜇𝑦 = 0.923  

On aura donc : 

𝑀𝑥 = 0.0483 × 160.73 × 4.302 = 𝟏𝟒𝟑. 𝟓𝟒𝑲𝑵. 𝒎 

𝑀𝑦 = 0.923 × 143.54 = 𝟏𝟑𝟐. 𝟒𝟖𝑲𝑵. 𝒎 

 Moments sur appuis : 

Mx=0.5х143.54=71.77KN.m 

My=0.5 х132.48=66.24KN.m 

 Moments en travées : 

Mx=0.75х143.54= 107.65KN.m 

My=0.75 х132.48=99.36KN.m 

𝜎̅𝑠𝑡 =
𝑀𝑠

𝛽. 𝑑. 𝐴𝑠𝑡
; 

𝜌 =
100 × 𝐴𝑠𝑡

𝑏. 𝑑
 

 

Sens Zone Ms A(ELU) 𝛒1 K1 Β 𝛔𝐬 𝛔𝐛𝐜 𝛔𝐛𝐜̅̅ ̅̅̅ obs 
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X- X Appuis 71.77 10.05 0.372 38.19 0.906 291.93 7.64 15 vérifié 

Travée 107.65 14.07 0.521 31.30 0.892 317.68 10.14 15 Vérifié 

Y- Y Appuis 66.24 8.04 0.297 43.14 0.914 333.85 7.73 15 Vérifié 

Travée 99.36 12.06 0.446 34.02 0.898 339.80 9.98 15 vérifié 

                                       Vérification de la contrainte dans le béton . 
 

-Vérification de la contrainte de compression dans les aciers : 

 

          La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à faire. 

 

Conclusion :  

            Le ferraillage adopté pour la dalle du radier à l’ELU est satisfaisant 

   

Remarque : 

         Les armatures de la dalle seront prolonger et constituerons ainsi le ferraillage du débord. 

 

VIII-6-Ferraillage de la nervure : 

           Les nervures sont considérées comme des poutres doublement encastrées 

h=100cm; b=50cm; hd=30cm.Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS 

 

1-Détermination des sollicitations : 

 

 Sens x-x: 

a-ELU :𝐪𝐮 = 𝟐𝟏𝟗. 𝟑𝟕 × 𝟒. 𝟑𝟎 = 𝟗𝟒𝟑. 𝟐𝟗𝐊𝐍/𝐦 

 

 

Figure VIII-6-a-1: Le chargement à l’ELU (t/m) 
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Figure VIII-6-a-2: Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (t.m) 

 

 

 

 
 

figure VIII-6-a-3 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU (t) 

   

 

b-ELS:𝐪𝐬 = 𝟏𝟔𝟎, 𝟕𝟑 × 𝟒, 𝟓𝟎 = 𝟕𝟑𝟑, 𝟐𝟖𝟓 𝐊𝐍/𝐦 

 

 

 
   

                               Figure VIII-6-b-1: Le chargement à l’ELS (t/m) 
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 Figure VIII-6-b-2 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS (t.m) 

 

 

 

 
 

   Figure VIII-6-b-3 Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (t.m) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Sens y-y: 
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a-ELU :𝐪𝐮 = 𝟐𝟏𝟗. 𝟑𝟕 × 𝟒. 𝟑𝟎 = 𝟗𝟒𝟑. 𝟐𝟗𝐊𝐍/𝐦 

  

 
  

 

Figure IX-6-c-1 Le chargement à ELU (t/m) 

 

 

 

 

 
 

 Figure IX-6-c-2 Diagramme des moments fléchissant à l’ELU (t.m) 

 

 

 

 
  

Figure IX-6-c-3 Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (t) 

 

b-ELS:𝐪𝐬 = 𝟏𝟔𝟎, 𝟕𝟑 × 𝟒, 𝟓𝟎 = 𝟕𝟑𝟑, 𝟐𝟖𝟓𝐊𝐍/𝐦 
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Figure VIII-6-d-1 Le chargement à ELS (t/m) 

 

  

                    

                          Figure VIII-6-d-2 Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (t.m) 

 

 

 
 

                    Figure VIII-6-d-3 Diagramme des efforts tranchants à l’ELS (t) 
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 Les sollicitations maximales : 

 Sens longitudinal :  

𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥
𝑢 =1693.1KN.m 

 

𝑀𝑎𝑚𝑎𝑥
𝑢 =2551.2KN.m 

 

𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥
𝑠 =877KN.m 

 

𝑀𝑎𝑚𝑎𝑥
𝑠 =1321.5KN.m 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑢 =1216.5KN.m 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑠 =915KN.m 

 

 Sens transversal : 

𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥
𝑢 =1148.3KN.m 

 

𝑀𝑎𝑚𝑎𝑥
𝑢 =2384.9KN.m 

 

𝑀𝑡𝑚𝑎𝑥
𝑠 =594.8KN.m 

 

𝑀𝑎𝑚𝑎𝑥
𝑠 =1235.3KN.m 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑢 = 1198.KN.m 

 

𝑇𝑚𝑎𝑥
𝑠 =741.3KN.m 

 

2-Calcul du ferraillage des nervures : 

             Pour le ferraillage on prend le moment maximal aux appuis et en travées : 

 

 ELU :           (X-X)    : Mt=1693.1KN.m     Ma=2551.2KN.m 

                    (Y-Y)      :Mt=1148.3KN.m     Ma=2384.9KN.m 

 

 

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous : 

b=50cm ; h=100cm ; d=97cm ; fbc=14.2MPa ; σs=347.8MPa. 

Exemple de calcule : 

     Sens x-x : 

      Aux appuis :  

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

2551.2 × 106

500 × (9702) × 14.2
= 0.382 

𝜇 = 0,382 → 𝛽 = 0,743 

𝐴 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐
=

2551.2 × 106

0.743 × (970) × 347.8 × 100
= 101.77𝑐𝑚2 

En travée : 
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𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

1693.1 × 106

500 × (9702) × 14.2
= 0.253 

𝜇 = 0.253 → 𝛽 = 0.851 

𝐴𝑣 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐
=

1693.1 × 106

0,851 × (970) × 347.8 × 100
= 58.97𝑐𝑚2 

Sens y-y : 

Aux appuis :  

𝜇 =
𝑀𝑎

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

2384.9 × 106

500 × (9702) × 14.2
= 0, 357 

𝜇 = 0,357 → 𝛽 = 0,768 

𝐴 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐
=

2384.9 × 106

0.768 × (970) × 347.8 × 100
= 92.04 

En travée : 

𝜇 =
𝑀𝑡

𝑏. 𝑑2. 𝑓𝑏𝑐
=

1148.3 × 106

500 × (9702) × 14.2
= 0.171 

 𝜇 = 0.171 → 𝛽 = 0,906 

𝐴𝑣 =
𝑀𝑎

𝛽. 𝑑. 𝑓𝑏𝑐
=

1148.3 × 106

0,906 × (970) × 347.8 × 100
= 37.56𝑐𝑚2 

 

 

  Mu(KN.m) 𝝁𝒃 Obs Acal(cm2) choix Aadopté(cm2) St 

(cm) 

Sens 

x-x 

Appui 2551.2 0.382 SSA 101.77 14HA25fil+10HA20chap 103.11 15  

Travée 1693.1 0.253 SSA 58.97        12HA25fil 59.66 15 

Sens 

y-y 

Appui 2384.9 0.357 SSA 92.04 14HA25fil+5HA25chap 93.29 15 

Travée 1148.3 0.171 SSA 37.56        12HA20fil 37.68 15 

 

    Tableau VIII-6-2 ferraillage de la nervure aux appuis et en travées dans les deux sens  

 

 

 

3-Vérification à l’ELU : 

       a-Condition de non fragilité : 

 

                            𝐴𝑚𝑖𝑛 =
0.23𝑏.𝑑.𝑓𝑡28

𝑓𝑒
=

0.23×500×970×2.1

400×100
= 5.85𝑐𝑚2. 

 

             Aadopté=103.11cm2> Amin=5.85cm2 …………………..Condition vérifiée. 

 

 Aadopté=59.66cm2> Amin=5.85cm2 …………………....Condition vérifiée. 

 

             Aadopté=93.29cm2> Amin=5.85cm2 …………………....Condition vérifiée. 

 

             Aadopté=37.68cm2> Amin=5.85cm2 …………………....Condition vérifiée. 
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b-Vérification de l’effort tranchant (Art A.5.2,2/ BAEL91 modifiées 99) : 

Sens x-x : 

 

𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 12126.02𝐾𝑁 

 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏. 𝑑
=

1216.5 × 103

500 × 970
= 2.5𝑀𝑃𝑎 

 

 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2.5 min{0.13𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝑎} = 3.25𝑀𝑃𝑎 
 

𝜏𝑢 = 2.5𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3.25𝑀𝑃𝑎………………….Condition vérifiée. 

 

Sens y-y : 

 

     𝑇𝑢
𝑚𝑎𝑥 = 1198.4𝐾𝑁 

 

     𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏.𝑑
=

1198.4×103

500×970
= 2.47𝑀𝑃𝑎 

 

      𝜏𝑢̅̅ ̅ = min{0.13𝑓𝑐28 ; 5𝑀𝑃𝑎} = 3.25𝑀𝑃𝑎 
 

      𝜏𝑢 = 2.47𝑀𝑃𝑎 < 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 3.25𝑀𝑃𝑎………………….Condition vérifiée 

 

     c-Vérification de la contrainte de cisaillement : 

𝜏𝑢 =
𝑇𝑢

𝑚𝑎𝑥

𝑏. 𝑑
=

1216.5 × 103

500 × 970
= 2.5𝑀𝑃𝑎 

𝜏𝑢̅̅ ̅ = min {
0.15𝑓𝑐28

𝛾𝑏
 ; 4𝑀𝑃𝑎} = 2.5𝑀𝑃𝑎 

 𝜏𝑢 = 2.5𝑀𝑃𝑎 ≤ 𝜏𝑢̅̅ ̅ = 2.5𝑀𝑃𝑎…………….. condétion vérifiée. 

 

 

 

 

d-Armatures transversales : 

   

Selon le BAEL91, le diamètre minimal des armatures transversales doit vérifier : 

∅𝑡 ≥
∅𝑙

3
=

20

3
= 6.66𝑚𝑚 

 Soit le diamètre des armatures transversales ∅ = 8𝑚𝑚 

On prend un cadres et un étrier de ∅ = 8𝑚𝑚 

 

Condition à l’ELU : 

      Sens x-x : 

𝐴𝑡

𝑏𝑠𝑡
≥

𝜏𝑢 − 0.3𝑘. 𝑓′
𝑡𝑗

0.8𝑓𝑒((𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
 

 

𝑓′
𝑡𝑗

= min(𝑓𝑐𝑗 = 2.1𝑀𝑃𝑎; 3.3𝑀𝑃𝑎) = 2.1𝑀𝑃𝑎 

 

𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼 = 1      (Cadre droit 𝛼=90°). 
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k =1 : pas de reprise de bétonnage. 

𝜏𝑢 = 2.5 𝑀𝑃𝑎 

𝑆𝑡𝑥 ≤
𝐴𝑡. 0.8 𝑓𝑒

𝑏 (𝜏𝑢 − 0.3𝑘. 𝑓′
𝑡𝑗

)
 

𝑆𝑡𝑥 ≤
14,07 × 0.8 × 400

50 × (2.5 − 0.3 × 1 × 2.1)
⇒  𝑺𝒕𝒙 = 𝟒𝟖. 𝟏𝟓𝒄𝒎 

 

Sens y-y : 

𝐴𝑡

𝑏𝑠𝑡
≥

𝜏𝑢 − 0.3𝑘. 𝑓′
𝑡𝑗

0.8𝑓𝑒((𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼)
 

 

𝑓′
𝑡𝑗

= min(𝑓𝑐𝑗 = 2.1𝑀𝑃𝑎; 3.3𝑀𝑃𝑎) = 2.1𝑀𝑃𝑎 

 

𝑠𝑖𝑛𝛼 + 𝑐𝑜𝑠𝛼 = 1      (Cadre droit 𝛼=90°). 

 

k =1 : pas de reprise de bétonnage. 

𝜏𝑢 = 2.4𝑀𝑃𝑎 

𝑆𝑡𝑦 ≤
𝐴𝑡 . 0.8 𝑓𝑒

𝑏 (𝜏𝑢 − 0.3𝑘. 𝑓′
𝑡𝑗

)
 

𝑆𝑡𝑦 ≤
14.07 × 0.8 × 400

50 × (2.4 − 0.3 × 1 × 2.1)
⇒  𝑺𝒕𝒚 = 𝟓𝟎. 𝟖𝟕𝒄𝒎 

 

-En zone nodale : 

𝑆𝑡 ≤ min {
ℎ

4
; 12∅𝑙} = min{22.5; 24} = 22.5𝑐𝑚 

Soit St=15cm.(on prend Stmin=15cm) 

-En zone courante : 

𝑆𝑡 ≤
ℎ

2
= 45𝑐𝑚 

On opte pour St=20cm.(on prend Stmin=20cm) 

e-Armatures transversales minimales :   

     𝐴𝑚𝑖𝑛 = 0.003𝑆𝑡𝑏 = 0.003 × 20 × 50 = 3𝑐𝑚2 

     𝐴𝑚𝑖𝑛 = 3𝑐𝑚2 

        Soit At=5HA10=3.92cm2  

 

4-Vérification à l’ELS :   

𝛼 <
𝛾 − 1

2
+

𝑓𝑐28

100
 

Avec : 𝛼 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
 

 

Sens x-x : 

     Aux appuis :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

2551.2

1321.5
= 1.93 ; 𝜇 = 0.198 → 𝛼 = 0.2785 

𝛼 = 0.2785 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.715…………………..condition vérifiée. 

     



Chapitre IX : Etude de l’infrastructure 
 

 
187 

 En travée :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

1693.1

877
= 1.93  ; 𝜇 = 0.130 → 𝛼 = 0.1748 

𝛼 = 0.1748 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.715…………………..condition vérifiée. 

Sens y-y : 

          Aux appuis :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

2384.9

1235.3
= 1.93 ; 𝜇 = 0.018 → 𝛼 = 0.0227 

𝛼 = 0.0227 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.715…………………..condition vérifiée. 

     En travée :   

𝛾 =
𝑀𝑢

𝑀𝑠
=

1148.3

594.8
= 1.93  ; 𝜇 = 0.09 → 𝛼 = 0.1181 

𝛼 = 0.01181 <
𝛾−1

2
+

𝑓𝑐28

100
= 0.715…………………..condition vérifiée. 

 

Remarque : 

Vu que la condition est vérifiée en appuis et en travées, donc il n’est pas nécessaire de vérifier 

les contraintes du béton à l’ELS. 
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 X-1-Introduction : 
          Le mur plaque sera prévu au niveau de l’infrastructure pour reprendre les poussées des 

terres. 

L’épaisseur minimale exigée pas le RPA 99 est telle que : e  ≥ 15cm. 

Dans notre cas on optera pour une épaisseur de 20cm et sa hauteur est de 2,55 m. 

Le mur est encastré à la base et simplement appuis sur le plancher. 
 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Mur 

plaque 

2
.5

5
 [

m
] 

45 

25 

35
 

Pot(45x45) 

Pp(25x35) 

Fondation 

-2.55 

0.00 

Fig 1- X : Coupe verticale du mur plaque 
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X-2- Détermination des sollicitations :  

        Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :σH et σV 

        Avec : 

                    - σH : contrainte horizontale σH =Ka x σV 

                    -  σV : contrainte verticale 

                           Ka : coeff de poussée des terres ) 

                           𝐾𝑎 = 𝑡𝑔2 (
𝜋

4
−

𝜑

2
) 

   

                            ϕ : angle de frottement interne 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

X-3-Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol : 
 

Poids volumique des terres : γ=18KN /m3 

 

Surcharge éventuelle :q=10KN/m2     

                   

Angle de frottement :φ= 30° 

 

Cohésion : C=0 

 

 Calcul des sollicitations : 

 

ELU : 

Ka=0.33 

σH =Ka x σV = Ka x (1.35x γ x h + 1.5xq) 

h=0 → σH1=0.33x(1.5x10)=4.95 KN/m2 

h=2.55 → σH2=0.33x (1.35x18x2.55+1.5x10)=25.39 KN/m2 

 

 

 

 γ=18KN 

/m3 C=0 
 

φ= 30° 

q=10KN/m2 

 

Fig 2-X : Schéma caractéristique du sol 
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ELS: 

σH =Ka x σV = Ka x ( γ x h +q) 

h=0 → σH1=0.33x10=3.3 KN/m2 

h=2.55 

 → σH2=0.33x(10+18x2.55)=18.447KN/m2 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

                                Fig 3- X : Diagramme des contraintes aux états limites 
 

 

Charge moyenne: 

La charge moyenne à considérer dans le calcul d’une bonde de 1 mètre est : 

 
ELU 

𝑞𝑢 =
(3 × 𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚𝑖𝑛)

4
× 1 = (

3 × 25.39 + 4.95

4
) × 1 = 20.28𝐾𝑁/𝑚 

ELS 

𝑞𝑢 =
(3 × 𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚𝑖𝑛)

4
× 1 = (

3 × 18.447 + 3.3

4
) × 1 = 14.66𝐾𝑁/𝑚 

 

X-4-Ferraillage du voile plaque de soutènement : 
 

     Méthode de calcul : 

           Le voile plaque de soutènement sera considéré comme un ensemble de dalle continue 

encastré d’un coté et simplement appuyé des deux autres 

 

- Encastrement : au niveau de l’infrastructure. 

- Simplement appuyé : au niveau des poteaux et poutres. 

 

Ce dernier est sollicité par un moment de flexion résultant de la pression latérale des terres 

 

ELU ELS 

q =25.39KN/m2 

q =3.3KN/m2 

 

q =18.447KN/m2 

 

q =4.95KN/m2 
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X-3- Détermination des moments : 
 

       La détermination des moments de flexion se fera à partir de la méthode des panneaux 

encastrés sur 04 appuis ;  
 

Le panneau considéré est un panneau intermédiaire encastré à ses deux extrémités. 

Pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés des coefficients 

suivants : 

· Moment en travée : 0.85 

· Moment d’encastrement sur les grands cotés : 

0.3 : Appuis de rive 

0.5 : Autre appuis 
 

X-4-Identification des panneaux : 
 

lx = 2.55 m , ly = 4.5 m 
 

ρ =
lx

ly
=

2.55

4.5
= 0.56 > 0.4 → 𝑙𝑎 𝑑𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑣𝑎𝑖𝑙𝑙 𝑑𝑎𝑛𝑠 𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑒𝑢𝑥 sense 

 

ELU : 

 

𝜌 = 0.56 
  

 

𝑀𝑜𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑢 × 𝑙𝑥
2 = 0.0855 × 20.28 × (2.55)2 = 11.27𝐾𝑁. 𝑚 

 

𝑀𝑜𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑜𝑥 = 0.253 × 11.27 = 2.85𝐾𝑁. 𝑚 

 

ELS : 

 

  

𝜌 = 0.56 

 

  

𝑀𝑜𝑥 = 𝜇𝑥 × 𝑞𝑠 × 𝑙𝑥
2 = 0.0909 × 14.66 × (2.55)2 = 8.66𝐾𝑁. 𝑚 

 

𝑀𝑜𝑦 = 𝜇𝑦 × 𝑀𝑜𝑥 = 0.431 × 8.66 = 3.73𝐾𝑁. 𝑚 

 

𝜇𝑥 = 0.0855 

𝜇𝑦 = 0.253 

𝜇𝑥 = 0.0909 

 𝜇𝑦 = 0.431 
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X-5-Correction des moments : 

ELU : sens x-x : 

Aux appuis : Ma = 0.5Mox = 0.5 × 11.27 = 5.635KN. m 

 

En travée :    Mt = 0.85Mox = 0.85 × 11.27 = 9.57KN. m 

Sens y-y : 

Aux appuis : Ma = 0.5Moy = 0.5 × 2.85 = 1.425KN. m 

 

En travée :    Mt = 0.85Moy = 0.85 × 2.85 = 2.42KN. m 

ELS : sens x-x : 

Aux appuis : Ma = 0.5Mox = 0.5 × 8.66 = 4.33KN. m 

 

En travée :    Mt = 0.85Mox = 0.85 × 8.66 = 7.361KN. m 

 

Sens y-y : 

Aux appuis : Ma = 0.5Moy = 0.5 × 3.73 = 1.86KN. m 

 

En travée :    Mt = 0.85Moy = 0.85 × 3.73 = 3.17KN. m 

 

X-6- Recommandation du RPA : 

 

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes : 

 

Les armatures sont constituées de deux nappes 

Le pourcentage minimal des armatures est de (0,10 ℅ B) dans les deux sens (horizontal et 

vertical). 

A ≥ 0,001b h = 0,001x100x20 =2.00 cm2 

 Les deux nappes sont reliées par quatre (04) épingles / m2 de HA8. 

b = 1 m = 100 cm ; h : épaisseur du voile = 20 cm). 
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 X-7-Ferraillage : 

Sens zone 𝑴𝝁 

[KN.m] 

𝝁 𝜷 𝑨𝒔 

[cm2] 

𝑨𝒔𝒎𝒊𝒏 

[cm2] 

Choix 

des 

barres 

Aadop 

[cm2] 

Espace 

ment 

X-X Appuis 5.63 0.013 0.9935 0.95 2.05 2HA12 2.26 25 

travée 9.57 0.023 0.9885 1.63 2.05 2HA12 2.26 25 

Y-Y Appuis 1.42 0.0034 0.9985 0.24 2.05 2HA12 2.26 25 

Travée 2.42 0.0058 0.9975 0.41 2.05 2HA12 2.26 25 

 

Tab 1-IX : Ferraillage du mur plaque 

𝝁 =
𝑴𝒖

𝒃𝒅𝟐𝒇𝒃𝒖
          , 𝑨𝒔 =

𝑴𝒖

𝜷𝒅𝝈𝒔
 

X-8-Vérification à l’ELS : 

 

Vérifications des contraintes ( BAEL 91/Art.A.4.5.2) 

 

Si la relation (I) est vérifiée il n’y a pas lieu de vérifier  

𝛔𝐛𝐜 ≤ 𝛔̅𝐛𝐜 

α ≤
γ − 1

2
+

fc28

100
… … … … … … … … . . (I)  avec  γ =

MU

MS
       et   α = 1.25[1 − √1 − 2μ] 

sens zone 𝑴𝝁 

[KN.m] 

𝑴𝒔 

[KN.m] 

𝜸 𝜶 𝛄 − 𝟏

𝟐
+

𝐟𝐜𝟐𝟖

𝟏𝟎𝟎
 

Obs 

X-X Appuis 5.63 4.33 1.30 0.0151 0.4 cv 

travée 9.57 7.36 1.30 0.0227 0.4 cv 

Y-Y Appuis 1.42 1.86 0.76 0.005 0.13 cv 

Travée 2.42 3.17 0.76 0.010 0.13 cv 

                             

                              Tab 2-X : vérification des contraintes à l’ELS 

 

Conclusion : Donc la vérification des contraintes n’est pas nécessaire. 
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 Vérification de la flèche : 

 

                On doit justifier l’état limite de déformation par un calcul de flèche, cependant on 

                     peut se dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier les trois conditions 

                      suivantes : 

 

ℎ

𝑙𝑥
≥

𝑀𝑡

20𝑀𝑢
 →  

20

255
= 0.0784 >

0.85 × 9.57

20 × 9.57
= 0.0425 … … … … … … √ 

ℎ

𝑙𝑥
≥

1

16
 →  

20

255
= 0.0784 > 0.0625 … … … … … … … … … … … … … … √ 

𝐴𝑠 𝑓𝑒

𝑏𝑑
< 4.2 →  

2.26 × 400

100 × 17
= 0.53 < 4.2 … … … … … … … … … … … . . √ 

  Conclusion : La vérification de la flèche n’est pas indispensable. 

                            

 

Figure 4-X.FERRAILLAGE DE MUR  PLAQUE EP=20cm 

2HA12/ml 

2HA12 /ml 
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Ce projet de fin d’étude est la première expérience qui nous a 

permis de mettre en application les connaissances acquises lors de 

notre formation.  

Les difficultés rencontrées au cours de l’étude nous ont conduit à 

se documenter et à étudier des méthodes que nous n’avons pas eu la 

chance d’étudier durant notre cursus, cela nous a permis 

d’approfondir d’avantage nos connaissances en GENIE –CIVIL 

  

 



 







Règles parasismiques algériennes ; Document Technique Réglementaire 

DTR BC.2.48 MHU/ Edition CGS 2003.



 Règles BEAL 91 modifiées 99, règles techniques de conception et de 

calcul des ouvrages et constructions en béton armé suivant la méthode des 

états –limites ; DTU P 18-702/ Février 2000. 

 

Document Technique Réglementaire DTR B.C.2.2, Charges permanentes 

et charges d’exploitation. 

 

 0uvrages en béton armé, technologie du bâtiment – gros œuvre (H. 

RENAUD) ; Edition FOUCHER/Février 2005. 

 

Conception et calcul des structures en béton armé (Henry THONIER). 

 

 Calcul des ouvrages en béton armé (M.BELAZOUGUI) ; Edition 

2.03.1430 Réimpression 1996. 

 

 Formulaire du béton armé T1et T2 (Victor DAVIDOVICI) ; Edition 

LE MONITEUR (1996-1997) 

 

 Mémoires de fin d’études des promotions précédentes. 

 

Cours et TD de spécialité. 
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