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Introduction	générale	

 

Construire a toujours été l'un des premiers soucis de l’homme, et l'une de ses occupations 

privilégiées. De nos jours, la construction connaît un grand essor dans la plus part des pays du 

monde, et très nombreux sont les professionnels qui adhèrent aux métiers du bâtiment et des 

travaux publics. 

Cependant, si le métier de construire peut être considéré comme le plus ancien exercé par 

l'homme, il faut reconnaître qu'il lui aura fallu, au cours des dernières décades, s'adapter pour 

tenir compte de l'évolution des goûts et des mœurs, mais surtout s'adapter aux nouvelles 

techniques de constructions qui offrent une fiabilité maximum de la structure vis-à-vis des 

aléas naturels tel que les séismes. 

Une structure doit être calculée et conçue de telle manière à ce : 

· Qu'elle reste apte à l'utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée 

de vie envisagée et de son coût. 

· Elle ne doit pas être endommagé  par des événements, tels que : Explosion, choc ou 

conséquences d'erreurs humaines. 

· Elle doit résister à toutes les actions et autres influences susceptibles de s'exercer aussi 

bien pendent l'exécution que durant son exploitation et qu'elle ait une durabilité 

convenable au regard des coûts d'entretien.  

 

Pour satisfaire aux exigences énoncées ci-dessus, on doit choisir convenablement les 

matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des détails constructifs appropriés, 

spécifier les procédures de contrôles adaptées au projet considéré, au stade de la production, 

de la construction et de l'exploitation. Pour ce faire il faut impérativement se munir des 

règlements propres à chaque pays (RPA99/version 2003 pour le cas de l'Algérie).    

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de calculs 

rapides et précis permettant la maîtrise de la technique des éléments finis adoptée au Génie 

Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un temps réduit.                                                                                          
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D’ailleurs comme la méthode manuelle est lente on a préféré utiliser le logiciel ETABS pour 

la modélisation de notre structure.                                              

Dans le but de mettre en pratique les connaissances acquises durant le cycle de formation en 

génie civil, nous avons  choisi l’étude d’une structure (R +5+une toiture on dalle incline) à 

usage d’habitation, ossature mixte contreventée par voiles.                                         

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

avec moindre coût.                                                           

Nous espérons que ce travail sera un point de départ pour d’autres projets dans notre vie 

professionnelle.                 
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                                            Chapitre I 

                      PRESENTATION DE L’OUVRAGE 

I.1 INTRODUCTION 

Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de l’ouvrage à savoir : 

- Ses caractéristiques géométriques (longueur, largeur et hauteur totale de bâtiment), 

- Ses éléments constitutifs : éléments structuraux et non structuraux, 

- Les caractéristiques des matériaux composants l’ouvrage. 

I.2 DESCRIPTION DE L’OUVRAGE 

Ce projet de fin d’étude consiste en l’étude et en calcul des éléments résistants d’un 

bâtiment(R+5) avec charpente en dalle inclinée en béton armé à usage d’habitation. Ce bâtiment 

sera implanté à IRDJEN dans la Wilaya de TIZI-OUZOU qui est classée par les Règles 

Parasismiques Algériennes (RPA99/2003) comme zone de moyenne sismicité (Zone IIa). 

Notre ouvrage est classé dans le groupe d’usage 2 : « Ouvrages d’importance moyenne », et 

selon le rapport du sol, il sera fondé sur un sol meuble « S3 »d’une contrainte admissible 

σsol=1,5bars. 

I.3. CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES  

a)  Dimensions en élévation  

- Hauteur totale du bâtiment…………………………..............19.96 m 
- Hauteur du rez-de-chaussée…………………………….........3.06 m 
- Hauteur de l’étage courant……………………………….… ..3.06 m 
- Hauteur de la charpente terrasse ……………………………..1.60 m  

b)  Dimensions en plan  
 

· RDC et l’étage courant 
- Longueur totale …………………………………………….26.20 m 

- Largeur totale .……….………………………..…………...16.35  
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· La terrasse  

-   Longueur total ……………..………………………………...26.25 m 

-   Largeur totale ………………………………………………...16.80 m 

 

I.4 ELEMENTS DE L’OUVRAGE  

I.4.1 Ossature 

Le bâtiment est constitué par des portiques en béton armé et des voiles (structure 

mixte).D’après le RPA 99 version 2003, pour toute structure dépassant une hauteur de 14m, 

en zone IIa, son contreventement est assuré par ce qui suit : 

· Contreventement par portique : c’est une ossature constituée de poteaux et de poutres, 

disposés d’une façon telle qu’ils doivent : 

-Reprendre les charges et surcharges verticales et une partie des surcharges horizontales, 

      - Transmettre directement les efforts aux fondations. 

· Contreventement par voiles : composé des éléments verticaux « voiles » en béton armé. 

Les disposés dans les deux sens, transversal et longitudinal, ils assurent : 

  -D’une part le transfert des charges verticales (fonction porteuse). 

  -Et d’autre part la stabilité sous l’action des charges horizontales (fonction de                                                       

      contreventement). 

Ainsi ils minimisent les effets de torsion. 

I.4.2 Les planchers  

Les planchers sont des éléments horizontaux limitant les différents niveaux d’un bâtiment, 

capable de supporter les charges et de les transmettre aux éléments porteurs horizontaux et 

verticaux. 

Ils doivent être conçus d’une façon à : 

- Supporter leurs poids propres et les surcharges, 

- Isoler thermiquement et acoustiquement les différents étages, 

- Transmettre les efforts horizontaux aux différents éléments de contreventement, 

Dans notre projet les planchers sont constitués de corps creux et des dalles pleines. 
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I.4.3 Les escaliers  

C’est un élément  en béton armé  qui permet de se déplacer à pieds d’un niveau à un autre 

dans un bâtiment. Dans notre cas, les escaliers seront constitués de paillasses et de palier en 

béton armé. 

 
I.4.4Les séchoirs et les balcons  

Ce sont des aires consolidées au niveau de chaque plancher, ils seront réalisés en dalle pleine 

ou corps creux. 

I.4.5 Maçonnerie  

- Murs extérieurs : sont en briques creuses, composés de double cloison de 10cm, 

séparés d’une lame d’aire de 5cm……… (10+5+10). 

- Mur intérieur : cloison simple en brique de 10cm d’épaisseur, 

-  
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I.4.6 Revêtements  

Les revêtements utilisés sont : 

-  Enduit de ciment pour murs, façades et salles d’eaux, 

-  Plâtre pour cloisons et plafonds, 

-  Céramique pour les salles d’eaux et cuisine, 

-  Carrelage pour les planchers et escaliers. 

 

I.4.7 Acrotère  

La terrasse sera entourée d’un acrotère de 0.60(m) de hauteur et d’épaisseur de 15 cm, réalisé 

en béton armé coulé sur place, il joue un rôle de sécurité et de garde de corps. 

 

I.4.8 Coffrage  

On  opte  pour  un  coffrage  métallique  pour  les  voiles,  de  façon  à  faire  limiter  le  temps  

d’exécution et un coffrage classique en bois pour les portiques. 
 

I.4.9 Fondations  

a-Définition  

On appelle fondation la partie d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise auquel sont 

transmises toutes les charges permanentes et variables supportées par cet ouvrage.  

 
 b -Fonctions des fondations  

Reprendre les charges supportées par la structure et les transmettre au sol dans de bonnes 

conditions de façon à assurer la stabilité de l’ouvrage. 

c- Différents types de fondations   Il existe deux types de fondations : 

Ø Les fondations superficielles 
 
Lorsque les couches de terrain capables de reprendre l’ouvrage sont à faible profondeur : 

Semelles isolées sous poteaux, semelles filantes sous murs, radiers. 

Ø Les fondations profondes 
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Lorsque les couches de terrain capables de supporter l’ouvrage sont à une grande profondeur : 

puits, pieux. 

d- Facteurs de choix de type de fondation  
 

- La nature de l’ouvrage à fonder : pont, bâtiment d’habitation,… 

- La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des 

caractéristiques.  

- Le site : urbain ; montagne, bord de mer,… 

     -    La mise en œuvre des fondations : terrain sec, présence de l’eau,… 

I.4.10 Toiture  
La toiture est composée d’une : 

•  Charpente  
C’est la structure porteuse, dont la fonction et de supporter son poids. 

 La charpente doit assurer les fonctions suivantes : 

   - Supporter son poids propre (les demi-poteaux et les poutres de chainage), 

   - Porter les matériaux de couverture(les dalles inclinées), 

   - Résister aux pressions et dépressions exercées par le vent sur un versant et aux dépressions       

      sur l’autre, 

    - Supporter le poids de la neige qui n’est pas négligeable dans certaines régions. 

•  Couverture  
Sa fonction et de rendre imperméable la construction par des matériaux tels que les dalles 

inclinées pour la charpente en béton armé. 

 

I.5 CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX  

I.5.1  LE BETON 

Le béton est un mélange de ciment, granulats et d’eau, il est défini du point de vue 
mécanique par sa résistance à la compression qui varie avec la granulométrie, le dosage en 
ciment et en eau ainsi que l’âge du béton. 

Le ciment utilisé est de classe CPJ 32,5 dosé à 350 kg/m3 dans le béton. 
La composition du béton sera fixée par le laboratoire spécialisé à partir des essais de 

résistance. 
Le dosage courant par 1m 3sera comme suit : 
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-  Granulats  

          Sable :………………………..380 à 450 dm3
 (Dg ≤ 5 mm). 

   Gravillon :…………………750 à 850 dm3 (Dg ≤ 25 mm). 

 

-  Ciment : …………………… .. ..350 kg/m3. 

-  Eau de gâchage :……………….150 à 200 L. 

§ RESISTANCE CARACTERISTIQUE DU BETON A LA COMPRESSION  

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

compression à 28 jours de temps de durcissement, obtenu par des essais sur éprouvettes 

normalisées de diamètre égal à la moitié de la hauteur (16cm/32cm), notée fc28. 

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

fc j == . .  fc28     pour  fc28 ≤ 40MPa (Art. A.2.1,11/BAEL 91 modifié 99). 

fc j == . .  fc28   pour  fc28 > 40MPa. 

Pour les éléments principaux, le béton doit avoir une résistance au moins égale à 22 MPa et au 

plus égale à 45 MPa. (Art.7.2.1 RPA99). 

Pour l’étude de ce projet on prendra : fc28 = 25 MPa. 

 

▪  RESISTANCE CARACTERISTIQUE DU BETON A LA TRACTION  

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

définie par la relation suivante : 

ftj = 0,6 + 0,06 fcj        avec : fcj ≤ 60 MPa. (Art A.2.1,12/BAEL91 modifié99). 

                                    D’où : ft28 = 2,1 MPa. 

 
▪ CONTRAINTE LIMITE DU BETON 

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

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

 
A. ETAT LIMITE ULTIME (ELU)  
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Correspond à la perte d’équilibre statique (basculement), à la perte de la stabilité de forme 

(flambement) et surtout à la perte de résistance mécanique (rupture). 

▪ Contrainte limite à la compression (A.4.3.4.B.A.E.L91 modifier99)  

                           fbc =  . 	 	
	.		

 

Avec : 

Ɣb : coefficient de sécurité. 

Ɣb =1.50 pour situation courante 
Ɣb =1,15 pour situation accidentelle 

θ : Coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions: 
θ = 1 si la durée d'application est supérieur à 24 heures. 
θ = 0.9 si la durée d'application est entre 1 heure et 24 heures. 
θ = 0.85 si la durée d'application est inférieur à 1 heure. 

Pour b γ =1,5 et θ =1 on aura fbc = 14,2 MPa 
Pour b γ =1,15 et θ =0,85 on aura fbc = 18,48 MPa 
 

• Diagramme Contrainte – Déformation : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
                                         Figure I-1 Diagramme contrainte déformation du béton à l’ELU 

 
Le diagramme est composé : 

-D’un tronc de courbe parabolique et la déformation relative est limitée à 2%(état élastique). 

-D’une partie rectangle (état plastique) 2‰ ≤ fbc ≤ 3.5 ‰ 
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B. ETAT LIMITE DE SERVICE (ELS) 

C’est l’état au-delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de 

durabilité qui comprennent les états limites de fissuration. 

• LA CONTRAINTE DANS LE BETON EST LIMITEE A 

̅bc = 0.60xƒcj [MPA] (Art -4-5-2 BAEL91 modifiées 99) 

Avec : ̅bc : contrainte admissible à L’ELS 

A j = 28 jours, b̅c = 0.60 x 25 = 15 [MPA] 

•Diagramme de contrainte déformation  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure I-2 Diagramme contraintes- déformations de béton à L’ELS 

 

▪ Contrainte limite de cisaillement (Art A-5-1-21 BAEL91 modifier99) 
   Elle est donnée par la formule suivante : 
 

                                                      τu =  
 

      Vu : est l’effort tranchant dans la section étudiée 

      b : valeur de la largeur de la section cisaillée 

      d : hauteur utile 

              La contrainte doit respecter les conditions limites suivantes : 

τu ≤ min {0.20 , 5MPa}; pour la fissuration peu nuisible. 
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τu ≤ min {0.15 , 4MPa}; pour la fissuration préjudiciable et très préjudiciable. 

 

I.5.2 MODULE DE DEFORMATION LONGITUDINALE  
On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et de la 

déformation engendrée.  

Selon la durée de l’application de la contrainte, on distingue deux sortes de modules: 

 
 

1° MODULE DE DEFORMATION INSTANTANEE 

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

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

formule suivante : 

            Eij = 11000 	[MPa] (Art A.2.1, 21/ BAEL91 modifies 99). 

Pour fcj = fc28 = 25MPa       ⇰ Eij= 32164.19 MPa. 

 
2°  MODULE DE DEFORMATION DIFFEREE 

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

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

Evj = 3700 fc28 
1/3[MPa] (Art A.2.1, 22/ BAEL91 modifies 99). 

           Pour fcj = fc28 = 25MPa     ⇰ Evj= 10818.87 Mpa. 

 
I.5.3 MODULE DE DEFORMATION TRANSVERSALE 

G = 
( )

 

Avec : E : Module de Young. 

:Coefficient de poisson : Il est défini par le rapport entre la déformation relative 

transversale et la déformation relative longitudinale. 

 Il est égale à : 

                 •	 = 0 (à l’ELU) pour le calcul des sollicitations en considérant le béton fissuré. 

                 •	 =0,2 (à l’ELS) pour le calcul en considérant le béton non fissuré. 

 



 

 
 

17 
 

I.5.4 ACIERS  
L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance à la traction et à la compression et 

l’a sont utilisé pour équilibrer les efforts de traction aux quels le béton ne résiste pas. 

Les armatures sont distinguées par leurs nuances et leurs états de surface. 

Dans le présent projet, on utilisera 2 types d’aciers dont les principales caractéristiques sont 

regroupées dans le tableau suivant : 

 

 

Type 
d’aciers Nomination Symbole 

Limite 
d’élasticité 
Fe [MPa] 

Allongement 
relatif à la 

rupture 
(‰ ) 

Coefficient 
de 

fissuration 
(η) 

Coefficient 
de 

scellement 
(Ψ) 

Aciers 
en 

barre 

Haute 
adhérence 
FeE 400 

H A 400 14 1.6 1.5 

Aciers 
en 

treillis 

Treillis soudé 
(T S) 

TL520 
(Ф<6mm) 

T S 550 8 1.3 1 

 

                                                Tableau.1 : caractéristiques des aciers 

▪   MODULE D’ELASTICITE LONGITUDINALE DES ACIERS  

Pour tous les aciers utilisés, le module de déformation longitudinale, sera pris égal à : 

Es = 2 x 105 MPa (Art: A.2.2,1/BAEL 91 modifié 99). 

I.5.5 CONTRAINTE LIMITE 

A. CONTRAINTE LIMITE ULTIME (ELU) (Art A.4. 3, 2/ BAEL91 modifié 99) 

 

σs  = 
Ɣ

 

Avec : Ɣs : Coefficient de sécurité : Ɣs =1.15 situation durable. 

                                                                       Ɣs =1.00 situation accidentelle. 
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B. CONTRAINTE LIMITE DE SERVICE (ELS)  

 
Afin de réduire le risque d’apparition de fissure et pour diminuer l’importance de leurs 

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

tendues. 

D’après les règles BAEL 91 modifié 99, on distingue trois cas de fissurations : 
 
 
 

 
1-  FISSURATION PEU NUISIBLE 

Cas des éléments situés dans les locaux couverts, fermés (pas de gaz, ni de produits 
chimiques), dans ce cas, il n’y a pas de vérifications à effectuer. 

- Pour limiter la fissuration, il convient dans la mesure du possible d’utiliser de gros    
   diamètres que dans les pièces suffisamment épaisses. 

- D’éviter de très petits diamètres dans les pièces exposées aux intempéries. 
-  De prévoir le plus grand nombre de barres compatibles avec une mise en place     

  correcte du béton. 

2-   FISSURATION PREJUDICIABLE  

Cas des éléments exposés aux intempéries, risque d’infiltration. 
σst ≤ σst = {fe, max (0.5fe ; 110√ tj)} 

(Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99). 

3-  FISSURATION TRES PREJUDICIABLE 
 

σst ≤ 0.8σ̅s̅t 
(Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99). 

 
Avec : η: coefficient de fissuration. 

η = 1.6 pour les adhérences (HA) de diamètre ≥ 6 mm. 

η = 1.3 pour les HA < 6 mm. 

η = 1.0 pour les ronds lisses. 

●  DIAGRAMMES DES CONTRAINTES – DEFORMATIONS DE CALCUL  (Art A.2.2, 1/ BAEL91modifié 99). 

Dans le calcul relatif aux états limites, on utilisera le diagramme simplifié suivant 
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Figure I.3 : Diagramme contrainte-déformation de l’acier 

Le diagramme contrainte déformation à considérer dans le calcul à l’ELS est 

conventionnellement défini par la figure I.3 (Art A.2.2,2/BAEL91 modifié 99). 

- Pour la vérification à l’ELS, l’acier est supposé élastique et linéaire. 

 

C.   PROTECTION DES ARMATURES (Art 7.1 /BAEL 91 modifié 99) 
Afin d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des intempéries 

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

aux prescriptions suivantes : 

• C ≥ 5 cm : Pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux 

brouillards salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmosphères 

très agressives. 

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

susceptibles de l’être) à des actions agressives, ou à des intempéries, ou 

des condensations, ou encore, eu égard à la destination des ouvrages au 

contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisations). 

• C ≥ 1 cm : Pour les parois situées dans des locaux couverts et clos et 

                           non exposés aux condensations. 

. 

Conclusion  

Dans cette partie, on a déterminé les différents éléments constitutifs de notre structure dont 

on effectuera les calculs et vérifications dans les chapitres qui suivent. 
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Chapitre II 

 

Pré-dimensionnement des éléments  

 

II.1 Introduction  

Après la présentation de l’ouvrage et des caractéristiques des matériaux, nous procédons au pré-

dimensionnement de notre projet. 

Le pré dimensionnement des éléments de construction permet d’avoir d’une façon générale l’ordre de 

grandeur de ces derniers. Dans ce chapitre, nous allons pré dimensionner les planchers, les poutres, les 

voiles et les poteaux. En utilisant les règlements (RPA99⁄ V2003) et BAEL99, CBA93. 

II.2 Pré-dimensionnement des éléments  

 II .2.A. Les planchers  

Les planchers sont des éléments plans horizontaux de la structure limitant les différents niveaux d’un 

bâtiment, ils assurent deux fonctions essentielles. 

o Une fonction de résistance mécanique ; Qui consiste en la capacité du plancher à supporter 

son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et les transmet aux éléments porteurs 

de la structure. 

o Une fonction d’isolation acoustique et thermique et d’étanchéité, Qui peut être assurée par 

une étanchéité multicouche contre les eaux pluviales, un faux plafond complémentaire contre 

la température des périodes chaudes et des hourdis associés avec des poutrelles et la dalle de 

compression contre les bruits.  
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Dans le cas de notre bâtiment, on distingue deux types de planchers : 

v Plancher à corps creux  
 

Il  s’agit de planchers ,constitués de corps creux posés sur des poutrelles préfabriquées servant de 

coffrage perdu d’une part, et d’isolant acoustique et thermique d’autre part, le tout complété par 

une dalle de compression de 4à6cm d’épaisseur réalisée en béton coulée sur place, armée par un 

treillis soudé de nuance(FE520)dont les mailles ne dépassants pas : 

  -20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles. 

  -30 cm pour les armatures parallèles aux poutrelles. 

Le  pré dimensionnement  du plancher à corps creux se fait par la formule suivante :  

ht ≥
5,22

L
 

Avec : 

ht : épaisseur de la dalle. 

L : portée libre maximale entre nus des appuis dans le sens des poutrelles. 

Remarque  

    En premier temps, nous prendrons une section minimale de (25x25) cm2exigée par le RPA qui 

correspond à celle d’un poteau en zone IIa. 

Dans notre cas : L = 410-25 =385cm  

ht cm11.17
5,22

385
=³  

On prend  ht = 20cm. 

On optera pour un plancher d’une épaisseur de ht= (16+4) cm, soit : 

 

         16cm : épaisseur du corps creux.   

         4cm : épaisseur de la dalle de compression. 

Il sera valable pour tous les planchers 
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Dalle de compression 

Treillis soudé                                                                                       Poutrelle 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fig.II.1 : Coupe transversale d’un plancher en corps creux. 

v Dalle pleine  

   Le pré dimensionnement d’une dalle pleine dépend des conditions essentielles de résistance       

   et d’utilisation suivantes et des conditions d’appui. 

1) condition de résistance à la flexion  

          L’épaisseur de la dalle des balcons et les séchoirs est donnée par la formule : e≥Lo/10. 

L0 : portée libre. 

e : épaisseur de la dalle. 

Dans notre cas : Lo=1.50m      e1 ≥1.50/10 = 0.15m. 

On adoptera pour  une épaisseur : e1= 15cm.  

2) Résistance au feu  

Pour deux heures de coupe feu, l’épaisseur minimale de la dalle pleine doit être égale à 11cm               

      e2 = 11cm. 

3) Isolation acoustique  

D’après la loi de la masse, L’isolation acoustique(L) est proportionnelle au logarithme de la masse(M). 

L=13.3log (10M)     si M   200Kg /m2 

L=15log(M) +9        si M  200Kg/m2  

Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé d’avoir une masse surfacique minimale 

de 350Kg/m2. D’ou l’épaisseur minimale de la dalle est :  

e = M/2500  = 350/2500 = 0.14m       

20
cm

 

4cm 

16cm                                        
65cm 
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                                                     e3 = 14cm. 

Tel que : poids volumique du béton armé qui égale à  = 2500daN /m3. 

 Donc : e = max (15, 11,14) = 15cm 

 On adoptera une épaisseur de : e =15cm. 

 

II .2.B Les poutres 

La poutre est destinée à supporter les charges d’une partie de la construction, ses dimensions sont 

données par référence au BEAL 91, CBA93 comme suit : 

Hauteur de la poutre : 

L/15 ≤ ht ≤ L/10 ; 

Largeur de la poutre : 

 0,4ht   ≤ b  ≤ 0,7ht ; 

ht : Hauteur totale de la poutre. 

b : largeur de la poutre. 

L : longueur de la plus grande portée entre nus d’appuis de la travée considérée. 

L’article (7.5.1) du RPA exige les conditions telles que : 

Ø h≥30cm 

Ø b≥20cm 

Ø h /b≤4 

Dans les constructions en béton armé on distingue deux types de poutres :                

-Poutres principales (ou porteuses) 

-Poutres secondaires. 
a- Poutres principales 

Hauteur : 

On a   L= 480-25 = 455cm    

D’où :    455/15 ≤  ht ≤ 455/10    Þ 30,33 ≤  ht  ≤ 45,5cm 

On prend : ht = 40cm 
 
Largeur : 
0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht        Þ 16 ≤ b ≤ 28 

On  prend : b=30 cm 
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b- Poutres secondaires 

Hauteur : 

 On a l = 410-25 = 385cm 

  D’où :   385/15 ≤  ht ≤ 385/10    Þ 25 ,66  ≤  ht  ≤  38,5 cm 

On prend : ht = 35cm 

Largeur : 

0,4ht ≤ b ≤ 0,7ht        Þ 14 ≤ b ≤ 24 ,5 

On  prend : b = 30 cm 

 
VERIFICATION : 
 
Condition Poutres  principales Poutres secondaires Vérification 

h³30cm 40cm 35cm Vérifiée 

b³ 20cm 30cm 30cm Vérifiée 

h/b≤ 4 1.33 1.16 Vérifiée 

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

 
  Les conditions sont vérifiées, alors les sections (b x h) adoptées pour les poutres seront comme suit : 

Poutre principale :(30x40) cm2 

         Poutre secondaire :(30x35) cm2 

 

 

 

 

 

 

 

                                            PP                                        PS 

 

Fig. II.2.Dimension des poutres 

 

 

30 

35 

30 
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1 
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II.2.C L'acrotére 
 
 On a ht = 60cm 
              Charge permanente G 

( ) ( ) úû
ù

êë
é ´

++=
2

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

G   = 1.713 KN/ml 

 
 
                                                                          

                                                                              Figure II-3 : Coupe verticale de l’acrotère 

II .3 Les charges permanentes  
 
a) plancher terrasse (inaccessible) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

La légende se rapportant à la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant 

N° Eléments Poids volumique g 
(KN/m3) 

Epaisseur 

e (m) 

Charge Gi 

(KN/m2) 

01 Tuiles 14 0.2 0.88 

02 Mortier de pose pour tuiles 17 0.05 0.30 

03 Plancher en corps creux (16+4) 14 0.2 2.85 

04 Faux plafond en latte et roseau+ plâtre 22 0.05 0.50 

 Totale Gt= 4.53KN/m2 

 

Tableau II.2 : Valeur de la charge permanente Gt du plancher terrass 

 

Figure II.3.a : Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible. 

 

60 

7 
3 

10 
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b) Etage courant, RDC 
 
 

 

 

 

 

 

 

Figure II.3.b: Coupe transversale du plancher en corps creux. 

La légende se rapportant à la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant : 

 

Tableau II.3: Valeur de  charge permanente Gt. 

c)Plancher dalle pleine  

 

 

 

 

 

                                        Figure II.3.C: Coupe transversale du plancher dalle pleine 

 

Valeur de i Eléments Poids volumique g 
(KN/m3) 

Epaisseur Charge 
Gt (KN/m2) 

01 Revêtement en carrelage  22 0.02 0.44 
02 Mortier de pose 20 0.02 0.44 
03 Couche de sable 18 0.02 0.36 
04 Dalle en corps creux 14 0.2 2.85 
05 Enduit en plâtre 10 0.02 0.20 
06 Cloisons  / / 0.90  

 Totale Gt= 5.19 KN/m2 

1 

2 

3 

4 
5 

6 

1 

2 

3 

4 
5 
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La légende se rapportant à la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant  
 

N° Eléments Poids volumique g 
(KN/m3) 

Epaisseur 
e (m) 

Charge Gi 

(KN/m2) 

01 Carrelage scellé 22 0.02 0.44 
02 Mortier de pose 20 0.02 0.40 
03 Couche de sable 18 0.02 0.36 
04 Dalle en béton armé 25 0.15 3.75 
05 Enduit ciment 18 0.02 0.36 
 Totale Gt= 5.31 KN/m2 

 
Tableau II.4: Valeur de  charge permanente Gt. 

 
d) Maçonnerie  
 
Ø Mur extérieur  

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

La légende se rapportant à la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant  

N° Eléments 
Poids volumique g 
(KN/m3) 

Epaisseur e (m) 
Charge G 
(KN/m3) 

01 Mortier de ciment 20 0.02 0.40 
02 Brique creuse 9 0.1x2 1.8 
03 Enduit de plâtre 10 0.02 0.20 

 Totale G =2.40 KN/m2 
 

Tableau II.5 : Valeur de la charge permanente de la maçonnerie (mur extérieur) 

 

3 

1 

2 

Figure II.7.d : Coupe vertical de mur 
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II. 4 Les surcharges d’exploitations  
Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit : 

 

 
 

II.5 Les poteaux  

§ Etapes de pré dimensionnement (calcul)  
D’après le dimensionnement du nœud vis-à-vis des moments fléchissant résultant : 

Comme on ne connait pas le moment on peut approcher par l’inertie. 

 

Mspot+Mnpot ³ 1.25 (Mepout+Mwpout) .pour éviter l’apparition de rotule plastique dans 

les poteaux. 

On a: s=MV/I                M=sI/V 

s.Ispot / V+sInpot / V ³ 1.25 (sIepout/V+sIwpout/V) 

Ispot+Inpot ³ 1.25 (Iepout+Iwpout) 

2Ipot ³ 1 .25(2Ipout) 

Ipot ³ 1 .25(Ipout) 

 

· La section de la poutre principale est (30x40) cm2. 

Ipout =	
bxh3

12 	= 0.3x0.43/12=1.6 x10-3m4 

                                            = 1.6 x 105cm2 x1, 25  

                                             = 2 x105cm4 

Il faut qu’on trouve : Ipot ³ 2x105cm4 

 

Eléments Surcharges (Q) [   KN/m2] 

Acrotère 1.00 

Terrasse  inaccessible 1.00 

Plancher étage courant 1.50 

les balcons 3.50 

Escalier 2.50 
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On commence par la condition minimale de RPA. 

(25X25) cm2. 

Ipot = 254/12=3 .25 x104cm4.              Condition non vérifiée. 

(30X30) cm2. 

Ipot = 304 /12 = 6.75x104cm4               Condition non vérifiée.      

(35X45) cm2. 

Ipot = 35X453/12=2.65 x105  cm4                  Condition vérifiée. 

Donc la section de poteau pour tous les niveaux est de (35X45) cm2 

 
 
 
 
 
 
  
 
 

 Vérification relative au coffrage  (RPA 99 version 2003 Art 7.4.1) 

Poteaux  

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

 Les dimensions de la section transversale des poteaux en zone IIa doivent satisfaire les 

conditions suivantes : 

                        min (b1 , h1) ³  25cm 

                        min (b1 , h1) ³ 20
eh

 

                       4
4
1

1

1 <<
h
b

 

Poteau (35x45) : 

 Min (35, 45) = 35cm ˃ 25cm 

 Min (35, 45) = 35cm ³
20

308

 

= 35cm˃15.4cm 

 41
25
25

4
1

<=<
                                                             Fig.II.8.Coffrage des poteaux.                                   

Þ  Les conditions sont vérifiées 

 

he 

I I 

II 

II 

h1 

b1 

b 

h 

Section I-I 

Section II-II 
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45 
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 Conclusion  

Toutes les conditions relatives à l’Art. 7.4.1 du RPA99 version 2003 sont vérifiées. 

 

 Vérification au flambement  
Le flambement est un phénomène d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments 

comprimés des structures, Le calcul des poteaux au flambement, consiste à vérifier la condition 

suivante :  

  50£=
i

l fl
 

 

l  : Elancement du poteau. 

lf : Longueur de flambement (lf  = 0,7l0). 

i : Rayon de giration (
B
Ii = ). 

I : Moment d’inertie du poteau : I = 12/3bh  

 B : Section transversale du poteau (B x b) 

l 

0 : Longueur d’un poteau entre faces supérieures de deux planchers consécutifs. 

 

 
h

l

bh
bh

l

B
I
l 0

3

00 .7,0.12

12/

7,07,0
===l Þ

h
l0127,0=l  

1-Poteaux de rez-de-chaussée et d’étage courant  (35x45) 

lf = 0,7 l0 = 0,7 x 3.08 = 2.156 m 

I = 0, 35 x 0,453 / 12 = 2,65MLx 10-3 m4 

B = 0,35 x 0,45 = 0,1575 m4 

i = 0,129 m 

Donc: λ =  2.156/0,129= 16.71< 50………...vérifiée   

 

Conclusion  

Pas de risque de flambement 
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II.6  Pré dimensionnement des voiles (Art 7.7.1/ RPA 99 version 2003) 
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 de chargement horizontal, d’autre part à reprendre une 

partie des charges verticales. 
 D’après le RPA 99 version 2003 leurs Pré dimensionnements se feront comme suite : 

 

 
 
  
 
 
 
 
 
 
 

 a ≥ 
25
he   

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 a ≥ 
22
he  

 
 

a ≥ 
20
he  

 
 
                                            Fig. II.9 : Coupe de voile en plan.

 

a 

a 

a 

≥ 2a 

≥ 3a 

a 

a 

≥ 2a 

≥ 2a 

≥ 3a 
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L : longueur du voile. 

a : épaisseur du voile. 

he : hauteur d’étage. 

 
 
 
 

20
)

20
,

22
,

25
(max eeee hhhh

a =³  

 

On a : he = h- ep 

 

 

 

 

 

Pour rez-de-chaussée et les étages courants: 

 

On a: =eh 306 -20 = 286 cm 

a
20
h e³ Þ a 30,14

20
286

=³ cm   

 

Þ a = 20cm. 

 

· amin ³  15cmÞ 20cm ˃ 15cm………..…….vérifiée.             

· L ³  4.aÞ 310 ˃ 80cm …………………….vérifiée .   

 

 

L a4³  

he 

a 

L 

 Fig. II.10 Coupe d’un voile en élévation 
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Conclusion  

Les différentes règles, lois de document technique nous ont permis de pré dimensionner les éléments 

de notre structure comme suit : 

v Hauteur du plancher en corps creux ht=         20cm. 

v Epaisseur de la dalle pleine =        15cm 

v Epaisseur des voiles : RDC et Etages courants   a =            20cm. 

v Section des poutres : 

                                              Poutres principales          (30x40) cm2 

 

                                              Poutres secondaires          (30x35) cm2  

v Section des poteaux (35x45) cm2 

 Ces résultats nous serviront de base dans la suite de nos calculs dans les chapitres qui suive 
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Chapitre III 

 

CALCUL DES ELEMENTS 
 

 

INTRODUCTION 

Dans ce chapitre, nous ferons l’étude des éléments du bâtiment qui, contrairement 

aux poutres, poteaux et voiles qui participent à la fois à l’ensemble de la structure, 

peuvent être isolés et calculés séparément sous l’effet des seules charges qui leurs 

reviennent. Le calcul sera fait conformément au règlement BAEL 91 modifié 99. ::v 

III .A  L’ACROTERE  
 

L’acrotère est un élément de sécurité au niveau de la terrasse. Il forme une paroi contre toute chute, il 

est considéré comme une console encastrée à sa base, soumise à son poids propre et à une surcharge 

horizontale. 

Il est soumis à la flexion composée due à : 

  *Un effort normal du à son poids propre (G). 

  *Un moment du à la surcharge (Q) 

Il a pour rôle de : 

  · Protection d’étanchéité. 

  · Servant comme garde corps. 

   · Entretient des façades 

 

 

                                                                               Fig III.A.1  Schéma 
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III.A.1 PRINCIPE DE CALCUL  

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

linéaire. 

L’acrotère  est  exposé  aux  intempéries,  donc  la  fissuration  est  préjudiciable,  dans  ce  cas  le  calcul  se  

fera à l’ELU puis vérifié à l’ELS. 

III.A.2 Caractéristiques géométriques de l’acrotère 

La hauteur : h= 60cm ; l’épaisseur : h0 =10cm 

L’enrobage : c = c’= 2cm ; la surface : 0 ,0685cm                                             
                                                                                                                         
                                                                                                                      
 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

                                                                                                                                                                                                       

III.A.3 Calcul des sollicitations  

 • Le chargement  

Poids propre de l’acrotère : mlkNSG b /713.10685,025 =´=´= r  

      br   : Masse volumique du béton=25KN/m3 

          S : Section longitudinale de l’acrotère. 

Surcharge d’exploitation horizontale : Q=1KN/ml 

  

      Fig.III.A .2  Coupe verticale de l’acrotère 

35 

60 

3cm 

7cm 

10 10  
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 •  Calcul des sollicitations  

Effort normal du au poids propre : NG=GX1m (de largeur). 

N=1.713X1=1.713 KN. 

Effort tranchant : T=QX1=1KN. 

Moment de renversement M du à Q : M=QxHx1=1x0.6x1= 0.6KN.m 

 

 

 

 

 

 

  

  1 ,713KN                        0.6KN .m   1KN 

Diagramme de l’effort       Diagramme du moment      Diagramme de l’effort  

Normal.                                         Renversement.                Tranchant. 

 

                           Fig.III.A.3  Diagramme des efforts internes     

                                  . 

III.A.4 Les combinaisons de charges  
 

a) ELU : La combinaison de charge à considérer est : 1.35G+1.5Q 

Nu= 1.35N = 1.35x1.713 = 2.313KN. 

Tu= 1.5T = 1.5x1=1.5KN. 

Mu= 1.5M = 1.5x0.6 = 0.9KN.m 

 

b) ELS : La combinaison de charge à considérer est : G+Q 

Ns= N = 1.713 KN. 

Ts = T = 1 .5KN.  

Ms= M = 0.6KN.m 

 

III.A.5 Ferraillage  
Le calcul se fera à L’ELU puis vérifié à L’ELS. 

 



 

 
 

39 
 

 

 

 

F Remarque  

Les  résultats  des  sollicitations  se  résument  en  un  effort  normal  de  compression  N  et  un  

moment de flexion M. 

Le ferraillage revient à l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée (de 

hauteur H = 10cm et de largeur b = 1 m = 100 cm). Pour se faire, on utilise l’organigramme 

de calcul, approprié dont le principe est d’étudier la section du béton en flexion simple sous 

un moment fictif Mf , afin de déterminer les armatures fictives Af , puis en flexion composée 

pour déterminer les armatures réelles A. 

 

 

 

                                 G 
 

 

                                                                                                                             
          
Avec : 
h : Epaisseur de la section.                                                                                                                                       
c : distance entre le centre de gravite des aciers et la fibre extrême du béton. 
D = h-c : hauteur utile. 
Mf  = moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues. 
 
III.A.6  Calcul à L’ELU  
 
a)- Calcul de l’excentricité  
 

cmm
N
Me

u

u
u 4039,0

313,2
9,0

====  

 cmch 32
2

10
2

=-=-   Þ  c
2
heu ->  

 

Avec : 

       Mu : Moment dus à la compression ; 

       Nu : Effort de compression. 

d 

c 

c’ 

h 
N 

Mf 
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       Eu : Excentricité. 

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

Donc : ue a>  

D’où le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les armatures. N est 

un effort de compression à l’intérieur, donc la section est partiellement comprimée(SPC). 

 

 
 
 
                                                                                                         
 
 
 
 
 
 
 
 
b)- Calcul en flexion simple  
 
ü Moment fictif  

 Mf = Mu+ Nu ( )
2
h c´ -  = 0.9+ 2.313´ (0.03) = 0.97 KN.m 

Mf = 0.97 KN m 

ü Moment réduit 

fbu= 5.1
f85.0 28c

= 14.2 MPa. 

 392,0011,0
2,14²8100

1097,0
²

3

=<=
´´
´

== r
bc

f
b fbd

M
mm  ÞS.S.A    Þ  9945,0=b  

ü Armatures fictives 

 

15,1
40089945,0

1097,0 3

´´

´
==

b

f
f fed

M
A

g
b

= 0,350cm² 

c)  Calcul en flexion composée  
 La section des armatures réelles: 

 
 

Nu Mu 

eu 

Cp Nu 

CG 
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284,0
8,34

313,2350,0 =-=-=
s

u
f

NAA
s

cm² 

 

 

III.A.7 Vérification à l’ELU  

1. Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/BAEL 91, CBA93) 
 Amin  ≤  A 

966,0
400

1,2810023,023,0 28
min =´´´==

fe
ftdbA cm² 

Amin = 0,966cm² > A= 0,284cm² 

 

Conclusion  

Les  armatures  calculées  à  la  condition  de  non  fragilité  sont  supérieures  à  celles  calculées  à  l’ELU,  

donc on adoptera : 

       As = Amin = 0,966cm²/ml 

       Soit As = 4HA8 = 2,01cm²/ml   avec : un espacement St= 25cm 

 

•   Armatures de répartition  

 503,0
4
01,2

4
=== AAr cm² 

      Soit : 4HA8 = 2 ,01cm² avec : un espacement  tS = 25cm. 

 

2. Vérification au cisaillement (ART : 5.1.21.BAEL91 ; CBA93). 
 Nous avons une fissuration préjudiciable d’où. 

MPa5,2)MPa4;fc15,0min(
b

28
u =

g
=t  

bd
Vu

u =t  Avec  Vu = 1,5Q = 1,5x1 = 1,5KN 

0187,0
810

105,1
2 =
´
´=ut MPa 

uu tt <  : La condition est vérifiée ; 



 

 
 

42 
 

Conclusion : Pas de risque de cisaillement donc le béton seul peut reprendre l’effort de cisaillement 

alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

3. Vérification de l’adhérence des barres (ARTA.6.1.3-BAEL91, CBA93).  

28tssese fy=t£t =1,5x2, 1 = 3,15MPa 

å
=t

i

u
se ud9,0

V
 Avec :å iu : somme de périmètres utiles de barres. 

cm05,108,0484u i =´p´=p=å  

se

3

se MPa237,0
5,100709,0

105,1
t<=

´´
´

=t =3.15MPa Þ  Condition vérifiée. 

4. Longueur de scellement droit  (ART A.1.2.2-BAEL 91, CBA93) 

  Ls = 40F      {pour FeE 400 

     Ls = 50F  pour FeE 500 et les ronds lisses. 

Dans notre cas : FeE400ÞLs = 40F =40x0.8 = 32cm. 

 

III.A.8 Vérification à l’ELS 

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

on doit vérifier les conditions suivantes :  

-La contrainte dans les aciers : stst ss <  

 -La contrainte dans le béton : bcbc ss £  

 

•  Vérification  des contraintes d’ouverture des fissures dans l’acier  

úû
ù

êë
é=£ )110;5.0max(,
3
2min tjss ffefe hss  

Avec : n : coefficient de fissuration  n = 1.6   pour les HA 

                                                                  n = 1      pour les RL 

Dans notre cas : n = 1.6  

[ ])63.201;200max(,;66.266min=tss Þ MPas 63.201=s  

S

S
st dA

M

1b
s =  ;      251,0

8100
01,2100

.
100

1 =
´

´==
db
ASr Þ  ,01 =b 9205 
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Mpa
xx

xst 33.46
01.289205.0

106.0 3

==s  

    Þ  MPatsst 63.20133.46 =<= ss  Þ  Condition vérifiée. 

•  Vérification  des contraintes de compression dans le béton  

  sbc = 0,60 fc28 = 0.6x25 = 15MPa   

On a    sbc = K. ss  

Þ  .
)1(15 a

a
-

=K  

α=3(1-B) = 3(1-0.9205) = 0.239 

Þ 021.0
)239.01(15

239.0
)1(15

=
-

=
-

=
a

aK  

sbc = K. ss = 0.021x46.33 = 0.973MPa 

              bc= 0.973MPa< bc = 15MPa 

 

III.A.9  Vérification de l’acrotère au séisme  

 Le RPA préconise de calculer l’acrotère sous l’action des forces sismiques suivant la formule :  

                            Fp = 4.A. Cp. Wp 

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

 A=0.15 (ART4 .2.3tab4-1) 

Cp : Facteur de force horizontale : Cp = 0,8. 

Wp : Poids de l’acrotère = 1,713KN/ml. 

 D’où : 

 Fp = 4´0,15´0,8´1,713 = 0,822 KN/ml < Q = 1KN/ml        Þ  Condition vérifiée. 

Alors il est inutile de calculer l’acrotère au séisme. 

Conclusion : Suite aux différents calculs et vérifications effectués, on adopte pour le ferraillage de 

l’acrotère celui adopté précédemment : 

Armatures principales : 4HA8 avec  un espacement St=25cm. 

Armatures de répartitions : 4HA8 avec un espacement St=25cm. 

 
 



 

 
 

44 
 

                
 

Fig III .A.4 : Coupe en élévation. 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

 
 
 
 

Fig III.A.5  Coupe AA. 
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  III.B  PLANCHERS 

Introduction  
Les planchers de notre bâtiment sont en corps creux d’épaisseur (16+4) avec une dalle de compression 

de 4cm. 

            Ils sont constitués de : 

v Nervures appelées poutrelles. 

v Corps creux de 16cm d’épaisseur, sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant 

phonique. 

v Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, armée d’un quadrillage 

d’armature ayant pour buts de : 

- Limiter les risques de fissuration par retrait. 

- Résister aux effets des charges appliquées sur les surfaces réduites. 

- Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines des charges localisées, 

notamment celles correspondant aux cloisons. 

 
III.B.1 Dalle de compression  

Epaisseur ep = 4cm 

Pour le ferraillage de la dalle de compression, on utilise du treillis soudé TLS520.pour le BAEL91 

(Art.6.8.423), CBA93. 

Ø≤6mm dont les mailles ne doivent pas dépasser : 

· 20cm : pour les barres (A^ ) perpendiculaires aux poutrelles (nervure). 

· 33cm : pour les barres (A ⁄ ⁄ ) parallèles aux poutrelles (nervures). 

 

· Calcul des armatures  

v Armatures perpendiculaires aux poutrelles : 

                        
ef

4xlA ³^  

Avec :   L = 65 cm ; distance entre axes des poutrelles. 
 

D’où   25.0
520

654 cmA =
´

³^  

Soit :  27.166 cmA ==^ f  ;   avec un espacement de 15 cm 
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60cm 

16cm 

20cm 

Corps creux 

v Armatures parallèles aux poutrelles : 

²85.0
2
7.1

2// cmAA ==
^

=      

Soit   ²7.166// cmA == f       ;     avec un espacement de 15 cm. 
 

 
 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                    

                           Fig.III.B : Treille soudées de 15x15cm2 

 

     

 

 

 

 

 

 

 

                                                                                                                                                                                                    

 

III.B.2  Etude des poutrelles      

Dans notre bâtiment les poutrelles à étudier sont : 

1) Poutrelles des planchers à trois, cinq et sept travée.                                                           

Le calcul des poutrelles se fait en deux étapes : 

 

15 cm 

15 cm 

Ø6  nuance 

TLE 520 

1 8 c m

1 2 c m

4 c m

p o u t r e l le



 

 
 

47 
 

v 1ere  étape : avant coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme étant 

simplement appuyée sur les poutres principales, soumise aux charges suivantes : 

§ Charges permanentes  

-Poids propre de la poutrelle : 0.04 0.12 25 0.12 /1G KN ml= ´ ´ =  

-Poids propre du corps creux : 2 0.65 0.95 0.62 /G KN ml= ´ =  
                                                                                    G=G1+G2=0.74KN/ml 

·   Charges d’exploitation (surcharge)  
                                  Poids de l’ouvrier (1KN/ml) : Q=1KN/ml 

·   Combinaison de charges à l’ELU  
 qu= 1.35G+1.5Q = 1.35x0.74+1.5x1 = 2.5 KN/ml 

·   Calcul du moment en travée  

  
mKN

q
M u

u .25,5
8

)10,4(5,2
8

22

=
´

==
l

 

·   Calcul de l’effort tranchant : 

   
.125,5

2
10,45,2

2
KN

q
T u =

´
==

l
 

·   Calcul de l’effort tranchant  

 

 

 

                 

                                    Figure III.B.2 Schéma statique de la travée poutrelle 

·   Calcul des armatures  

ü Calcul de µb : 

70.7
2,14212

1025,5
2

3

2 =
´´
´

==
bu

u
b fbd

M
m  

µb=7.70 >0.392 

 

                                    Donc notre Section  est doublement armée 
   Le calcul nous donne une section d’acier qu’on ne peut pas réaliser vue à la faible section de la 
poutrelle, alors on est obligé de prévoir des étais intermédiaires pour l’aider à supporter les charges 
d’avant coulage. 
Ces étais sont généralement distant de 80cm à 120cm. 
 

 

 

 

 

l = 4.10 m 

q = 2,5 KN/ml 
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v 2éme 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), CBA93. 
 

·   Largeur de la table (b)  

b = 2b1+b0 

 2b1 : Les débords 

  b0 = 12 cm, base de la nervure  

                          h0 = 4cm, hauteur de la dalle de compression  

   h = 20cm  

                      
0

1 0min{ , ,8 }
10 2

LLb h£  

                        L0 : distance entre deux poutrelles  

                               Voisines. 

                        L0 = 65-12=53cm  

                                                                              

                        L : largeur de la plus grande travée              

                        L= 4.10 cm                   

  D’où : 

                         b1 ≤min {41, 26.5 ,32}= 26.5cm  

                         b=2b1+b0=2×26.5 +12 = 65 cm  

a) Détermination des charges revenant à la poutre (P)  

- Charges permanentes G  

         G = Gp x b = 5.19 x O.65 = 3.374 KN/ml 

- Charges exploitation Q 

         Q=Qp x b = 1.5 x 0.65 = 0.975 KN/ml 

- Combinaisons des charges  

ELU: qu = 1.35G+1.5Q = 1.35x3.374 + 1.5x0.975 

         qu = 6.0174 KN/ml 

 ELS: qs = G+Q = 3.374+0.975 

         qs = 4.349 KN/ml 

 

 

b 

b1 b1 

b0 
L0 

h 

Fig.III.B.3  Construction de la section en Té 
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b) Choix de la méthode 

Les efforts internes sont détermines, selon le type de plancher; à l’aide des méthodes suivantes: 
ü Méthode forfaitaire 
ü Méthode de Caquot. 
ü Méthodes trois moments. 
 

·    Calcul des moments et des efforts tranchants  

 

ü Méthode de calcul : 1erchoix  

 Méthode forfaitaire  

 

ü Domaine d’application  

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

c’est-à-dire : 

         Q ≤ max {2xG ; 5KN/ml} 

         Q = 0.975KN/ml  ≤  max {2x 3.374 = 6.748KN/ml ; 5KN/m}        condition vérifiée. 

  -Bâtiment à usage d’habitation  donc  fissuration  non préjudiciable.        Condition vérifiée. 

-La même section transversale de poutre dans toutes les travées, les mêmes moments  d’inertie des 

sections       .    La condition est vérifiée. 

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

0.8≤Li /Li+1≤1.25 
  

Vérifiée
L
L

n

n ................................25,100.1
10.4
10.48,0

1

pp ==
+

vérifiée
L
L

n

n ....................................25,124.1
30.3
10.48,0

1

pp ==
+

 

vérifiéenon
L
L

n

n ............................25,180.0
10.4
30.38,0

1

pp ==
+

 

vérifiée
L
L

n

n .................................25,100.1
10.4
10.48,0

1

pp ==
+

 

enonvérifié
L
L

n

n .................................25,132.1
10.3
10.48,0

1

fp ==
+

 

v La condition n’est pas vérifiée. 

Conclusion : la méthode forfaitaire n’est pas applicable. 
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Exposition de la méthode des trois moments  

C’est un cas particulier de la méthode de force, elle est basée sur l’équilibre des rotations au 

niveau des appuis intermédiaires. 

On considère 3 appuis successifs dans une poutre continue, comme système de base, on 

décompose ce dernier au niveau des appuis intermédiaires pour aboutir à une succession de 

poutres isostatiques de Longueurs respectives et chaque travée est étudiée indépendamment. 

L’expression de cette méthode est donnée par les équations suivantes : 

§ Pour l’appui 

- Mi-1 li + 2 Mi ( li + li+1) + Mi+1 li+1  = -[ 	 + 	] 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 

· Pour la travée 

              M(x) = M0(x) + Mi-1 (x) [1-  ] + Mi  

               M0(x): le moment de même travée considérée isostatique. 

 

Calcul à l’ELU  

On fera trois calculs distincts : 

§ pour les poutrelles à cinq travées, 

§ pour les poutrelles à trois travées et aussi celle a sept travées, 
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Fig.  III.B.4  Plan des poutrelles à étudiés 
 
 
Poutrelle(I) à cinq travées 

A. Calcul des moments aux appuis  

La méthode des trois moments nous donne le système d’équation suivant: 

Pour: 

§ i= 1 : 8,20 M1+ 4,10 M2 = -103,68.........................(1) 

§ i= 2 : 4,10 M1+16,40 M2+ 4,10 M3 = -207,36......(2) 

§ i= 3 : 4,10 M2+14,80 M3+ 3,30 M4 = -157,74......(3) 

Pour des raisons de symétries on a: 

M1= M6 

M2= M5 

M3= M4 
 
 
 
 
 
M1 = - 8.1813 KN.ml          M4 = - 6.6932 KN.ml 
M2 = - 8.9253 KN.ml          M5 = - 8.9253 KN.ml 
M3 = - 6.6932 KN.ml          M6 = - 8.1813 KN.ml 

Poutrelle à  
Sept travées

Poutrelle à  
Trois travées 

Poutrelle à  
Cinq  travées 

4.10 4.10 3.30 4.10 4.10 

6.0174 KN\ml 
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B. Calcul des moments en travée  

Le moment en travée est donné par la relation suivante : 

M(x) = qu  ( l – x) + Mi [ 1 –  ] + Mi+1	  
         x : la position du point dont le moment est maximale. 
 

= +
−

 

Tableau III.1 
Remarque : 

Les moments calculés pour la méthode de 3 moments sont pour un matériau 

homogène, à cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la 

fissuration du béton tendu. 

Nous allons effectuer les corrections suivantes : 

· Augmentation de 1/3 pour les moments en travée 

· Diminution de 1/3 pour les moments en appuis 

N° travée Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) Mmax (KN.m) 

(1) - 5.4542 -5.9502 3.3200 
(2) -5.9502 -4.4621 12.9600 
(3) -4.4621 -4.4621 1.9866 
(4) -4.4621 -5.9502 12.9600 

(5) -5.9502 - 5.4542 3.3200 
 

Tableau III.2 

         N° 
travée L(m) qu(KN.ml) Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) X(m) Mmax 

(KN.m) 

(1) 4.10 6.0174  - 8.1813 - 8.9253 2.02 2.49 

(2) 4.10 6.0174 - 8.9253 - 6.6932 2.13 9.72 

(3) 3.30 6.0174 - 6.6932  - 6.6932 1.65 1.49 

(4) 4.10 6.0174  - 6.6932 - 8.9253 1.96 9.72 

(5) 4.10 6.0174 - 8.9253 - 8.1813 2.07 2.49 
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C. Calcul des efforts tranchants   
 

T(x) = qu +  

 

N° travée L(m) qu(KN.ml) Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) T i(KN) T i+1(KN) 

(1) 4.10 6.0174 - 5.4542 -5.9502 12.2146 -12.4566 

(2) 4.10 6.0174 -5.9502 -4.4621 12.6986 -11.9700 

(3) 3.30 6.0174 -4.4621 -4.4621 9.9287 -9.9287 

(4) 4.10 6.0174 -4.4621 -5.9502 11.9700 -12.6986 

(5) 4.10 6.0174 -5.9502 - 5.4542 12.4566 -12.2146 

 
Tableau III.3 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Diagramme des moments fléchissant à L’ELU 

M(x) KN.m 

5.4542 5.9502 

3.32 

4.4621 4.4621 

12.96 

1.9866 

12.96 

3.32 

5.4542 5.9502 
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Diagramme des efforts tranchants à L’ELU 

 

 

Poutrelle(III) à trois travées 
A. Calcul des moments aux appuis  

La méthode des trois moments nous donne le système d’équation suivant: 

Pour: 

§ i= 1 :                     6,20 M1+ 3,10 M2 = -44,82……………..(1) 

§ i= 2 :                     3,10 M1+14,40 M2+4,10 M3 = -148,50…..(2) 

§ i= 3 :                    4,10 M2+ 16,40 M3 + 4.10 M4  =  -207,360……………(3) 

§ i= 4 :                     4,10 M3+ 8,20 M4  = -103,68……………(4) 

 

 

 

qu= 6.0174 

3.10 4.10 4.10 

T(x) KN 

12.2146 

11.97 

12.6986 

12.4566 

9.9287 

12.4566 

9.9287 

11.97 

12.6986 

12.2146 
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M1 = - 3.7331 KN.ml 
M2 = - 6.9919 KN.ml 
M3 = - 8.8399 KN.ml 
M4 = - 8.2239 KN.ml 

B. Calcul des moments en travée  

Le moment en travée est donné par la relation suivante : 

M(x) = qu (l– x) + Mi[1 –    ] + Mi+1  

x : la position du point dont le moment est maximale. 

x=	 +  

 

N° travée L(m) qu(KN.ml) Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) X(m) 
Mmax 

(KN.m) 

    (1)   3.10  6.0174 -3.7331 -6.9919   1.37  -1.49 

(2) 4.10 6.0174 -6.9919 -8.8399 1.97 4.74 

(3)      4.10 6.0174     -8.8399 - 8.2239 2.07 4.11 

 
Tableau III.4 

Remarque : 

Les moments calculés pour la méthode de 3 moments sont pour un matériau homogène, à 

cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu. 

Nous allons effectuer les corrections suivantes : 

· Augmentation de 1/3 pour les moments en travée 

· Diminution de 1/3 pour les moments en appuis 

N°  travée Mi(KN.ml) Mi+1 (KN.ml) Mmax  (KN.m) 

(1) -2.4887 -4.6612 -1.9866 

(2) -4.6612 -5 .8932 6.3200 

(3) -5 .8932 -5 .4826 5.48 

Tableau III.5 
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C. Calcul des efforts tranchants  

 

T(x) = qu +  

 

 

N° travée L(m) qu(KN.ml) Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) T i(KN) T i+1(KN) 

(1) 3.10 6.0174 -2.4887 -4.6612 8.6261 -10.0277 

(2) 4.10 6.0174 -4.6612 -5 .8932 12.0351 -12.6361 

  (3)    4.10       6.0174 -5 .8932 -5 .4826 12.4358 -12.2355 

 
Tableau III.6 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 
 

Diagramme des moments fléchissant à L’ELU 

2.4887 

M(x) KN.m 

1.9866 

4.6612 

6.3200 

5.4800 

5.8932 5.4826 
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Diagramme des efforts tranchants à L’ELU 

 
Poutrelle(III) à sept travées 

A. Calcul des moments aux appuis : 

La méthode des trois moments nous donne le système d’équation suivant: 

§ i= 1 : 6,20 M1+ 3,10 M2 = -44,82...........................(1) 

§ i= 2 : 3,10 M1+14,40 M2+ 4,10 M3 = -148,50......(2) 

§ i= 3 : 4,10 M2+16,40 M3+ 4,10 M4 = -207,36......(3) 

§ i= 4 : 4,10 M3+14,80 M4+ 3,30 M5 = -157,74......(4) 

Pour des raisons de symétries on a: 

M1= M8 

M2= M7 

M3= M6 

M4= M5 

 

 
M1 = -3.8029 KN.ml                      M5 = -6.6134 KN.ml 
M2 = -6.8523 KN.ml                      M6 = -9.2775 KN.ml 
M3 = -9.2775 KN.ml                       M7 = -6.8523 KN.ml 
M4 = -6.6134  KN.ml                      M8 = -3.8029  KN.ml 

T(x)[KN] 

8.6261 

12.0351 

10.0277 

12.4358 

12.6361 

12.2355 

3.10 4.10 4.10 3.30 4.10 4.10 3.10 

6.0174 KN\ml 
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B. Calcul des moments en travée  

Le moment en travée est donné par la relation suivante  

M(x) = qu (l– x) + Mi[1 –    ] + Mi+1  

x : la position du point dont le moment est maximale. 

      x = +  

 

N° travée L(m) qu(KN.ml) Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) X(m) Mmax 

(KN.m) 
(1) 3.10 6.0174 -3.8029 -6.8523 1.38 1.99 

(2) 4.10 6.0174 -6.8523 -9.2775 1.95 4.60 

(3) 4.10 6.0174 -9.2775 -6.6134 2.15 4.73 

(4) 3.30 6.0174 -6.6134 -6.6134 1.65 1.58 

(5) 4.10 6.0174 -6.6134 -9.2775 1.94 4.73 

(6) 4.10 6.0174 -9.2775 -6.8523 2.14 4.60 

(7) 3.10 6.0174 -6.8523 -3.8029 1.71 1.99 
 

Tableau III.7 

 

Remarque  

Les moments calculés pour la méthode de 3 moments sont pour un matériau homogène, à 

cause de la faible résistance à la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu. 

Nous allons effectuer les corrections suivantes  

§ Augmentation de 1/3 pour les moments en travée 

§ Diminution de 1/3 pour les moments en appuis 
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Tableau III.8 

 

C. Calcul des efforts tranchants  

T(x) = qu +  
 

N° travée L(m) qu(KN.ml) Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) T i(KN) T i+1(KN) 

(1) 3.10 6.0174 -2.5352 -4.5682 8.6711 -9.9827 

(2) 4.10 6.0174 -4.5682 -6.1850 11.9413 -12.7300 

(3) 4.10 6.0174 -6.1850 -4.4089 12.7688 -11.9024 

(4) 3.30 6.0174 -4.4089 -4.4089 9.9287 -9.9287 

(5) 4.10 6.0174 -4.4089 -6.1850 11.9024 -12.7688 

(6) 4.10 6.0174 -6.1850 -4.5682 12.7300 -11.9413 

(7) 3.10 6.0174 -4.5682 -2.5352 9.9827 -8.6711 

 

Tableau III.9 

 

 

N°  travée Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) Mmax 

(KN.m) 
(1) -2.5352 -4.5682 2.6533 
(2) -4.5682 -6.1850 6.1333 
(3) -6.1850 -4.4089 6.3067 
(4) -4.4089 -4.4089 2.1067 

(5) -4.4089 -6.1850 6.3067 

(6) -6.1850 -4.5682 6.1333 
(7) -4.5682 -2.5352 2.6533 
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Diagramme des moments fléchissant à L’ELU 

 

 

 

 

 

 

 

  
 

Diagramme des efforts tranchants à L’ELU 

M(x) [KN.m] 

2.6533 

6.3067 
6.1333 

6.1850 

4.5682 
4.4089 

4.5682 

6.1850 

6.3067 

4.4089 

2.6533 
2.6533 

2.5352 2.5352 

6.1333 

T(x) [KN] 

8.6711 

11.9024 

12.7688 

12.7300 

11.9413 

9.9827 

8.6711 

12.7300 

9.9827 

11.9413
12.7688 

9.9287 

11.9024 

9.9287 
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III.B.3 Calcul des armatures  

Ø Calcul à l’ELU  

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis 

Dans notre cas le moment max se trouve dans la poutrelle a  

cinq travée. 

 M0 : Moment qui peut être repris par la table de compression est  

donné  par la formule suivante : 

      M0 = b.h0.fbu(d- )
2
0h

 

      M0 = 0,65.0,04.14,2 .103(0,18- )
2
04,0  = 59,072KN.m 

 Mtmax =  12,96  KN.m  <  M0 = 59,072 KN.m  Donc l’axe neutre se situe dans la table de 

compression,  le  béton  tendu  est  négligé,  la  section  en  T  se  calcule  comme  une  section  

rectangulaire de largeur (b=65cm) et de hauteur (h=20cm). 

Ø Calcul des armatures longitudinales  

· En travée  

043,0
102,14)18,0(65,0

96.12
bd
M

μ
322

tmax =
´´´

==
bcf

 

 

m = 0,043 < m 0=0,392Þ SSA 

 

      m = 0,043                      b = 0,979 

At= .11.2
34818979,0

1096.12 2
3

max cm
d

M

S

t =
´´

´
=

sb
 

Soit :     At = 3HA12= 3.39cm2. 

· Aux appuis  la section est de poutrelle qui sera calculé est de : (12x20) 

      
max
aM = 5.95KN.m. 

b = 65cm 

4cm 

12 cm 26,5 cm 26,5 cm 

 

y1 

y2 

Tableau 
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107,0
102,14)18,0(12,0

95.5
b
M

μ
322

0

amax =
´´´

==
bcfd

 

m =0,107< m 0 = 0,392Þ SSA. 

m = 0,107                       b = 0,943 

 

.007,1
34818943,0

1095.5 2
3

max cm
sd

M
A a

a =
´´

´
==

sb
                 

  Soit : Aa=1HA14 =1.54 cm2. 

 

Ø Armatures transversales   
· Diamètre armatures transversales (Art A.7.2 / BAEL91) 

 

        

 

 

 :soit   ;0.57=tφ⇒)
10
12;1,4;

35
20(min≤tφ cm

þ
ý
ü

î
í
ì .mm6=tφ

 

        On choisit un cadre  F t= 6mm     avec At=1HA6 = 0.28cm2    

 

· Pourcentage minimum des armatures transversales (Art 5.1.22/BAEL91) 
                        La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :  

 
 
 
 

                         min A =
20.18cm=

400
0.4x12x15

 
																												 	 é >  ………………………..… . .√ 

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

é >
. 	

 

þ
ý
ü

î
í
ì )

10
b,φ,

35
h(min≤   φ 0

lt

 

	 	≤ ( , 	 	 	; ) 
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                                                       St	 ≤ min(16.2	; 40cm)	= 16.2cm   

v    Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures transversales  

doit satisfaire la condition suivante  (Art. A.5.1, 232 / BAEL91)  

s028u

ad
t . γ)b0,3.ft-( τ

.0,9.feA
≤ S

 

.cm 75.63=
15x120,3x2.1)1.-(0.803

000.50x0,9x4S t =
 

Soit St ≤ min{ }21 St;St  = min (16.2cm ; 75.63cm) = 16.2cm. 

On opte pour 
			
	 	

= 15cm. 

 

      III.B.4  Les vérifications  à l’ELU  

§ Vérification de la condition de non fragilité  

 Amin= 0.23b0d ft28 /fe = 0.23x12x18x2.1 / 400 = 0.26 

 En travée : At = 3.39cm2 > Amin= 0,26cm2……………………….condition vérifiée. 

Aux appuis : Aa = 1.54cm2 > Amin= 0,26cm2……………………...condition vérifiée. 

§ Vérification de la contrainte de cisaillement  (Art A.5.211/BAEL91,CBA 93) 

Tu max = 12.70KN  

τu = .  X103= 0.587MPa   

  La fissuration est peu nuisible:  

 t  = min (0.2 fC28 / γd, 5MPa) = 3.33MPa 

 τu< t ..............................Condition est vérifiée 

§ Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres (Art. A.5.211/BAEL91, 
CBA93).                                                                                                    

 .15,31,25,1τ 28use, MPaf ts =´=Y=  

Avec : sY =1,5 pour les HA 
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.78.1
)1x3.14x1.4(189,0

1070.12
9,0

τ max
se MPa

ud
T

=
´´

´
=

å
=  

use,seτ tá  Þ Condition vérifiée. 

§ Ancrage des barres  

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

La longueur de scellement droit : cm
f

L e
S 30.49

84,24
4004.1

τ4 se

=
´
´

=
F

=  

La longueur d’ancrage mesurée hors crochets : Lc = Ls x 0,4 =49.3x 0,4 = 19.72cm 

§ Influence de l’effort tranchant sur le béton  (BAEL91/Art5.1.313). 

0
28

max 4,0 ba
f

T
b

c ´´£
g

 

Avec:   a£ 0,9d. 
 

Tmax    = 12.90Kn .6,12910
5,1

2512,018,09,04,0 3 KN=´´´´£  Þ Condition vérifiée. 

 
§ Influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales inférieures       

 (BAEL 91 A5.1.321, CBA 93). 

Lorsque : T >
d

M u

9,0
 on doit prolonger au delà du bord de l’appareil d’appuis (côté travée) 

et  y ancrer une section d’armature suffisante pour équilibrer un effort égal  à :
d

MT u

9,0
+  

  Appui intermédiaire 

Aap
fe

xT
d

M a £+
15.1max)

9,0
(  

Aapcmx
x
x

£-=+ 2
6

00.23
400

15.1)70.12
189,0
1096.12( =1.50cm2 Þ Condition vérifiée donc les 

armature calculer sont suffisantes. 
 

III.B.5 Calcul à L’ELS  

Ø Vérification à l’ELS  

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

construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont : 
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§ Etat limite d’ouverture des fissures. 

§ Etat limite de résistance de béton en compression. 

§ Etat limite de déformation. 

Ø Combinaison de charge à l’ELS  

La charge étant la même sur toutes les travées des poutrelles, les grandeurs des moments et 

des efforts tranchants calculées à l’ELU sont proportionnelles à cette charge (qu). Il suffit 

donc de multiplier les résultats du calcul à l’ELU par (qs) et de diviser par (qu) pour obtenir 

les valeurs à l’ELS, c'est-à-dire par le coefficient : 

                                                      I =  

Pour le plancher a usage habitation : = ,
,

 = 0.7227 

Ø Moments fléchissant pour la  Poutrelle(I) à cinq travées 

§ En travée 

Pour la travée de rive (1) : Mmax = 3,3200×0.7227 =  2 ,3993  KN.m 

Pour la travée (2) : Mmax = 12,96× 0.7227 =  9,3661  KN.m 

Pour la travée (3) : Mmax = 1,9866× 0.7227 =  1,4357  KN.m 

Pour la travée (4) : Mmax = 12,9600× 0.7227 =  9,3661  KN.m 

Pour la travée de rive (5) : Mmax = 3,3200×0.7227 =  2,3993  KN.m 

§ Aux appuis  

M1 = M6 = -5.4542 × 0.7227  = -3,9417  KN.m 

M2 = M5 = -5.9502 × 0.7227  = -4,3002  KN.m 

M3 = M4 = -4.4621 × 0.7227  = -3,2247  KN.m 

N° travée Mi(KN.ml) Mi+1(KN.ml) Mmax (KN.m) T i(KN) T i+1(KN) 

(1) -3,9417 -4,3002 2,3993 8,8274 -9,0023 

(2) -4,3002 -3,2247 9,3661 9,1772 -8,6507 

(3) -3,2247 -3,2247 1,4357 7,1754 -7,1754 

(4) -3,2247 -4,3002 9,3661 8,6507 -9,1772 

(5) -4,3002 -39417 2,3993 9,0023 -8,8274 

Tableau III.18 : Valeurs des moments fléchissant et efforts tranchants à l’ELS 
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Figure III.12 : Diagramme des moments fléchissant à l’ELS 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.13.Diagramme des efforts tranchants à l‘ELS 

M(x) KN.m 

3.9417 4.300
2 

2.3993 

3.2247 3.2247 

9.3661 

1.435
7 

9.366
1 

2.3993 

3.9417 
4.300
2 

T(x) KN 

8.8274 

8.6507 

9.1772 

9.0023 

7.1754 

9.0023 

7.1754 

8.6507 

9.1772 

8.8274 
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Ø Vérification de la contrainte de compression dans le béton  

§ Aux  appuis 

713,0
1812

54.1100
.
.100

=
´
´

==
db
Aar   

r = 0,713Þ  1b = 0,8775 82.25=K  

.78.176
1054.11808775,0

1030.4
β

σ
2

3

1
s

t

a
s MPa

xdA
M

sá=
´´
´

==  

82.25
78.176

1

==
k

s
bc

s
s =  6.85MPa 

bcs = 6.85MPa < 
bc

s = 0.6x25= 15MPa  Þ Condition vérifiée. 

§ En travée 

569.1
1812

39.3100
.
.100

0

=
´
´

==
db
Astr   

r = 1.569Þ  1b = 0.8365 58.15=K   

.42.183
1039.31808368,0

103661.9
β

σ 2

3

1

max
s

t

t
s MPa

xdA
M sá=

´´
´

==  

58.15
42.183

1

==
k

s
bc

s
s =  11.77MPa 

bcs = 11.77MPa < 
bc

s = 15MPa  Þ  Condition vérifiée. 

Ø Vérification de l’état limite d’ouverture des fissures  

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

Ø Etat limite de déformation (vérification de la flèche BAEL91 A.3.6.51, CBA 93)  

Si les conditions suivantes sont vérifiées le calcul de la flèche n’est pas nécessaire: 
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5.22
1

³
L
h      

 

 

fedb
A 6.3
.0

£  [MPa] 

 

On a  

044,0
5.22

1056,0
360
20

=== f
L
h                      Condition    vérifiée ; 

 

                Condition    vérifiée ; 

009.0
400

6.30156.0
1812

39.3
=£=

x
                   Condition  n’est pas  vérifiée ; 

 la 3eme  condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche obligatoire 

 

ü Calcul de la flèche  (BAEL 91 Article : B.6.5.2, CBA 93) 

 Pour la vérification de la flèche on utilise la formule suivante : 

fv = 
fvv

s

IE
LM
..10

.
2

 ≤ 500
L  avec : Ev = 3700. 3 28cf  , Ifv = 

ml ..4,01
.1,1 0

i

I
+

 et λi = 
)32(

05,0
0

28

b
b

ft

+r
 

Où : 

Ms : est le moment de flexion maximal dans la travée à l’E.L.S ; 

L : est la longueur de travée, ρ = A/b0d ; 

b  et b0 les largeurs de la table de compression et de la nervure ; 

I0 : est le moment d’inertie de la section totale rendue homogène avec n = 15 ; 

ft28 : résistance caractéristique du béton à la traction. 

 Pour la poutre étudiée, nous avons les caractéristiques suivantes : 

b = 65 cm, b0 = 12 cm, d = 18 cm, h = 20 cm, h0 = 4 cm, c = 2 cm, A = 3.39 cm2. 

b = 65cm 

d 

y1 h0 

y2 
X X G 

b0 = 12cm 

0

.
15
1

M
M

L
h S

t³

045.0
96.11
15.8.

15
1056.0 =³=

L
h



 

 
 

69 
 

ü Calcul de la flèche  

     cmLf
IfE
LM

f
vv

S
t

v 82.0
500
410

500..10
².

===<=  

Avec : 

f  : La flèche admissible. 

Ev : Module de la déformation différé. 

            3
283700 cv fE =  

            =vE  110818.865MPa. 

Ifv : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée. 

  
v

v
IIf
lm.1

.1,1 0

+
= Avec :  

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

m  : Coefficient d’équivalence acier, béton. 

y1 : Position de l’axe neutre. 
0

1 B
XX

S
y =  

S/XX : Moment statique par rapport à l’axe (X-X) passant le CDG de la section. 

B0 : Section du béton. 

B0 = b0.h + (b – b0).h0+ 15.At 

 B0 = 12x20 + (65 – 12)4+ 15 x 3.39  

B0 = 502.85 cm² 

S/XX = b0.h.
2
h

 
+  (b – b0).h0. 2

0h

 
+  15.At.d 

S/XX = 12x
2

20 2 + (65 – 12) 
2
42

+ 15 x 3.39 x 18 

S/XX = 3739.3 cm3 
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D’où : 

 44.7
85.502

3.3739

0
1 ===

B
XX

S
y cm 

 y2 = h – y1 =  20-7.44 = 12,56cm 

 

ü Calcul du moment d’inertie 

[ ] ²).(.15²)
2

(
12

)..(
3 2

0
1

2
0

00
3
2

3
1

0
0 CyAhyhbbhyybI -+ú

û

ù
ê
ë

é
-+-++=  

[ ] ²)256.12.(39.3.15²)
2
444.7(

12
4).1265.(456.1244.7

3
12 2

33
0 -+ú

û

ù
ê
ë

é
-+-++=I  

I0 = 21799.83 cm4 

Avec : 

 A : Section d’armatures tendues. 

 B0 : Section du béton. 

 S/XX : Moment statique par rapport à l’axe (X-X) passant le CDG de la section. 

 015.0
1812

39.3
===

xbxd
Atr  :                  β=0.979 

ü Calcul des coefficients  
 

10,1
015,0).

65
1232(

1,202,0

).32(

.02,0
0

28 =
´

+

´
=

+
=

r
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b
b
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Mpa
xx

x
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M
bxd
A

t

t
ser

t
s 78.156

39.318979.0
103661.9

..

3

====
b
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þ
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ü
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í
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=
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´
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þ
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ü

î
í
ì

+
-= 0;614.0

1,278.156015,04
1,275,110;

..4
.75,1

1max
28

28

ft
ft

Ssr
m  = 0.614 

 
80.1887

10.1614,04.01
83.217991,1

.4.01
.1,1 0 =

+
=

+
=

xx
xI

If
v

v lm
cm4  
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52.7
1080.188711081886510

²4100.103661.9
..10

².
4

6

=
´´

´
==

xIfE
LM

f
vv

S
t

v mm = 0.752cm 

Fv  = 0.752cm < f = 0.82cm …………………………Condition est vérifiée. 

 

Conclusion		

Après avoir effectué les calculs et les vérifications conformément aux réglementations, on 

adopte pour les poutrelles des planchers d’étage courants et RCD les ferraillages ci-dessous : 
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III.C Les balcons  

Introduction  
Le bâtiment est constitué de deux types de balcons. Le premier type est en corps creux (16+4) coulé 

sur place qui est muni de poutres de chaînage et le deuxième type en dalle pleine. Notre calcul se 

basera sur le ferraillage de la poutre de chaînage semi- encastrée à ses extrémités. 

III .C.1 Etude de la dalle pleine  

· Dimensionnement du balcon  

 Il sera assimilé à une console encastrée au niveau de la poutre de rive réalisée en dalle 

pleine ;  le calcul se fera pour une bande de 1 .5m  de longueur  sous les sollicitations 

suivantes : 

G et Q : charges et surcharges verticales revenant aux portes à faux.ses dimensions sont : 

Largeur= 1.50 m 

Longueur=4.10 m 

 

          L’épaisseur de porte à faux est déterminée comme suit :  

  cmeSoitcmLe pp 1515
10

150
10

====   

 

III.C.1.1  Détermination des charges et surcharges 
 

Nous considérons une bande de 1 .50 m. 

 

 

 

 

  

 

 

                                                                                  

Fig III.C.1 schéma statique du balcon. 

 

P 

Q 

1.50m 
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a) Charges permanentes  

Ø Tableau III.C.1 : Charges permanentes de la dalle  

 

Charges permanentes  

 G = 5,31 k N /ml 

 Charges d’exploitation 

Q = 3,5 k N /ml 

b- Charge concentrée : (poids de garde corps) 

                                      Poids de la brique……1KN/ml 

                                      Poids de l’enduit en ciment…0.36x2=0.72KN/ml 

                                                                                      

                                                                                     G2=1.72KN/ml 

Charge concentrée…. Q2=1KN/ml 

  III.C. 1.2   Combinaison des charges  

à l’ELU  
 qu = 1.35G + 1.5Q 

 Dalle : qu1 = (1.35x5,31) + 1.5 (3.5) = 12,42 kN/ml 

                Garde de corps : qu2 = (1.35x1, 72) = 2,32kN /ml   

à l’ELS 
 qs = G + Q 

 Dalle : qs1 = 5, 31+3.5 = 8,81 kN/ml 

                Garde de corps : qs2 = 1,72 kN/ml 

N° 

 
Eléments 

Epaisseur 

(m) 

Poids 

Volumique 

(KN/m 3) 

Charges 

(KN/m2) 

1 Revêtement en carrelage 0,02 22 0,44 

2 Mortier de pose 0,02 20 0,40 

3 Couche de sable 0,02 18 0,36 

4 Dalle pleine en béton armé 0,10 25 3,75 

5 Enduit en mortier de ciment 0,02 22 0,36 

G = 5,31 



 

 
 

74 
 

III.C.1. 3 Calcul à l’ELU  
Le balcon est calculé en flexion simple pour une bande de 1.50  m  

Le moment provoqué par la charge qu1 est 

          Mqu1 = mKNlqu .97.13
2

)50,1(42,12
2

22
1 =

´
= . 

Le moment provoqué par la charge qu2 est 

           Mqu2= mKNL .48.350,132,232.,2 =´=´ . 

      Le moment total est:    Mu= Mqu1+  Mqu2 = 17.45KN.m. 

III .C.1.3.1 Ferraillage  

· Armatures principales: 

    392,0072,0
2,1413100

10.45,17
2

3

2 <=
´

==
xxfbubd

Mu
um  

                Section simplement armée 
     um = 0,072, β = 0,963 

      A= 2
3

00,4
34813963,0

1045;17 cm
d
M

st

u =
´´

´
=

sb
 

            On opte pour 5HA12=5.65cm²  avec un espacement de 20 cm 
· Armature de répartition :  

         Ar= 242,1
4
65.5

4
cmA

==  

               Soit 5HA10 = 3,92cm2       avec St = 20cm 

III.C. 1.3.2  Vérification à l’ELU  

Ø Vérification de la condition de non fragilité (BAEL 91/ Art .A.4.2.1. modifier 99) 

                  Amin=0,23bd 228 57,1
400

1,213)100(23,0 cm
fe

ft
=´´=  

                 A=5,65cm2 > Amin=1,57cm2
       condition vérifiée. 

Ø Vérification au cisaillement  (BAEL91 modifié 99/ Art A.5.2,2) 

On a Vu = qu1x L +qu2 Vu= 12,42x1 ,5+2,32 =20,95 kn 

               u
u

u bd
V

t<=t  
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              MPau 16,0
130.1000
1095.20 3

=
´

=t  

               { } MpaMPaf cu 75,34,.15,0min 28 ==t  

                uu t
-

<t    Condition vérifiée 

Il n’y a aucun risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

 

Ø Vérification de l’adhérence des barres  

                   se

i

u
se Ud9,0

V
t<=t

å
 

                  åUi = n.p.f = 5x 3,14 x 12 = 188,4 mm. 

                   MPa
Ud

V

i

u
se 95,0

4,1881309,0
1095,20

9,0

3

=
´´
´

==
å

t                                                                  

                    MPa15,31,2x5,1f. 28tse ==y=t  

                     τ s   set   condition vérifiée. 

Donc il n’ya pas aucun risque d’entrainement des barres. 

Ø Influence de l’effort tranchant  au voisinage des appuis 

Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313) 

.95.20
.480

780
5,1

13,0.1.9,0.10.25.4,0..9,0..4,0 3
28

KnTV
KnV

Kn
dbf

V

uu

u

b

c
u

==
=

===
g

uu VV p    Þ    Condition  vérifiée. 

Les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321) 
 
As         
 
 
donc aucune condition n’est à vérifier pour les armatures 
 

Ø Ecartement des barres  

· Armatures principales:  

               St=20cm ≤ min (3h, 33cm) = 33 cm   condition vérifiée. 
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· Armatures de répartition 

              St=20cm ≤ min (4h, 45cm) = 45cm condition vérifiée. 

Ø ancrage des barres aux appuis  

     MPaf tse 835,26,0 28
2 == yt  

     
cm

x
xfL

se

e
s 33,42

835,24
4002,1

4
===

t
f   donc on prévoit des crochets. 

      Pour les aciers de haute adhérence Fe400 → ls = 45cm 

      Pour des raisons pratiques, on opte pour un crochet normal. 

La longueur de recouvrement d’après le BAEL91/Art.A.6.1.253 est fixée pour les aciers HA 

Lr= 0,4ls= 0,4x45 = 18 cm 

III C.1.4 Vérification à l’ELS 

Ø Calcul des moments  

              Ms=Mqs1+Mqs2= ( lqlq
s

s ´+ 2

2
1

2
) = ( ) KNm49,1250,172,1

2
)50,1(81,8 2

=´+  

             Ms =12, 49 KNm. 

a-Vérification de la résistance du béton à la compression 

  0.6f. c28=<= bb Y
I

Mser ss  

     σbc = 0.6fc28 = 15MPa  

2
b y²-15As (d-y) = 0. 

Þ 50y²+84,75y-1101,75 = 0 
Δ = 227532,563Þ 477=D  
Donc Y=3.92cm. 

Ø Inertie de la section homogène par rapport à l’axe neutre. 

( )23 ...
3

YdAnYbI S -+= =33.33 (3.92)3+15x5.65 (13-3.92)2 = 8995.32 cm4 

MPaMPay
I

M ser
bc 1544.52.39

89953200
1049.12 6

<=´
´

==s  

σbc= 5.44MPa< σbc=15MPa                                            Þ Condition est vérifiée. 
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b-Etat limite d’ouverture des fissurations  
  La fissuration est préjudiciable : 

           úû
ù

êë
é=£ )110;5.0max(,
3
2min tjstst ffefe hss . 

[ ])63.201;200max(,;66.266min=tss Þ MPast 63.201=s  

 

st
ser

st MPayd
I

M
n ss £=-´

´
´=-´´= 1.189)2.39130(

89953200
1049.12

15)(
6

 

ÞCondition vérifiée. 

 

C-vérification de la flèche (BAEL99/Art B.6.3, CBA93)  

          Il faut vérifier que : 

            
50010

2 Lf
IfEV

LMF
V

S
V =£

××
×

=  

         Avec :  

  
ml ××+

=
v

I
Ifv

4,01
1,1 0  

3
11000

3

3
28cfEiEV ==  

:f La flèche admissible 

L : la longueur de travée. 

28

28

..4
75,11

ft
ft

S
i +

-=
sr

m  

b : la largeur de la section 

       :Ss  La contrainte de traction dans les armatures  

        :28cf  La résistance caractéristique du béton à la traction 

        :0I  Le moment d’inertie de la section totale rendue homogène 

       :Ifv Inertie fictif de la section pour les charges de longue durée 

        r  : Le rapport des aciers tendus à celui de la section on a :  

       b = 100cm   ; h = 15cm; d = 13cm; c = 2cm; A =5, 65 cm2  
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· Aire de la section homogène  

 AhbB ×+×= 150   

2
0 8.158465,51515100 cmB =´+´=  

2
0 8,1584 cmB =  

· moment statique de la section homogène par rapport à l’axe ( x, x’) 

1365,515
2

15100'/
2

´´+
´

=xxS   

38,12351'/ cmxxS =  

( ) ( ) tAcYYYbI ××-++= 15
3

2
2

3
2

3
10

 

.8,7
8,1584
8,12351

0
1 cm

B
SY xx ===

 
                Y2=ht-Y1=15-7.8=7.2cm 
 

4
0 64,30551 cmI =  

 

r
l

÷÷
ø

ö
çç
è

æ
+

×
=

b
B
ft

V
0

32

02,0 28
       Avec : :Vl coefficient de déformation  

0043,0
13100

65,5
=

´
=

×
=

db
Ar

 

54,0
1,2348.0043,0.4

1,275,11 =
+

-=
x

im  

 

20.0
0043,0

100
8,158432

1,202,0
=

×÷
ø
ö

ç
è
æ +

´
=

x
Vl  

411,32215
54,020.04,01

64,305511,1 cm
x

IfV =
´+

´
=  

( ) .01.2
11,32215865.108184

15001049,12 22

mm
xx

fv =
´´

=  

mmLf 00.6
250

1500
250

===  

 

          mmfmmfv 00,601,2 == p                      La flèche est vérifiée. 
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Fig.III.C  Plan de ferraillage de la dalle plaine 
 

 

III .D Etude de la poutre de chaînage  

Introduction  

C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids des 

cloisons extérieures 

a- Dimensionnement  

Les dimensions de la poutre sont données par les formules suivantes : 

-La hauteur : ≤ ℎ ≤  

La largeur : 0.4h≤ ≤ 0,7ℎ 

avec L : la longueur libre (entre nus d’appuis) dans le sens considéré. 

Hauteur : 

On a   L= 480-30 = 450cm    

D’où:    450/15≤ ht≤450/10    Þ 30≤ ht≤ 45cm 

On prend: ht = 35cm                                                                                                                                 

Largeur : 

0,4ht≤b≤0,7ht        Þ 14≤b≤24.5    

On  prend : b = 30cm                                                                                              35cm     

            

 

                                                                                       30cm 

 

 

Poutre de 
chainage    
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b-  Evaluation des charges et surcharges  

            Les charges permanentes :                                                                                         

· Poids propre de la poutre :        0,35 .0, 3 .25 =2,625 kN/ml 

· Poids du mur (double cloison) : (4,80 -0,3)2,40 =10,80 kN/ml 

· Poids du plancher :                    5,19 x .  = 1,69 Kn/ml 

  

 Gt= 15,115 kn/ml 

 

        La surcharge d’exploitation : 

                       Q=1,50 x .  =0,49 Kn/ml  

 
c- Combinaisons des charges  

à l’ELU : q u =1,35G+ 1,5q= 1,35x15, 115+1,5x0, 49 = 21,14 kn/ml 

à l’ELS : q s =G+ Q= 15,115+0,49 = 15,605 kn/ml 

d- Etude de la poutre à l’ELU  

On considère la poutre comme étant une poutre simplement appuyée 

  

                                                                            qu=21,14kn/ml 

  

                                                                                    

                                                                  4.50m   

 

 

Calcul des moments  

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux appuis, on affectera les moments par des 

coefficients. 

ü En travée :  

Mt=0, 85 21,14 , 	= 45, 48 kn.m  
                       qu= 21,14kn/ml 
 
ü Aux appuis : 

Ma=0,3x21,14 ,  = 16,05 kn.m 
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Les réactions d’appuis                                                             

RA=RB=
	  = , , = 47,57kn 

  
                                             Ty(x)    
 
 
  
                                                                       
                                                                       L =4,50m 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

e-  Calcul des armatures  

à partir des abaques, on a la valeur de β correspondant 

= 0,098 → 	β	=0,948 

At.=β
= ,

,
= 4,17	  

 

16,05kn 16,05 

47,57kn 

47,57k

45,48kn 

 

+ 

Diagramme des Efforts internes 
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Choix des armatures : on prendra 4HA14 = 6,16 cm² 

· Aux appuis : 

= = , 	
		 ,

 =0,034 

à partir des abaques, on la valeur de β correspondant 

= 0,034 → 	β	=0,983 

At.=β
= ,

,
= 1,42	  

Choix des armatures : on prendra 3HA12 = 3,39 cm² 

f- Vérification à ELU 

v Condition de non fragilité 

².19,1
400

1,2.33.30.23,0...23,0 28
min cm

f
f

dbA
e

t ===  

Amin = 1,19 cm²                     Aa
st    ñ    Amin 

Aa
st = 6,16 cm²               Þ                                       Þ       Condition vérifiée. 

At
st = 3, 39 cm²                       At

st      ñ    Amin 

v Vérification au cisaillement 

db
TU

U .
=t    Avec : TU = 47,57kn 

 

.10.50,480²/50,480
33,0.30,0

57,47 3 MPamKnU
-===t  

þ
ý
ü

î
í
ì

= Mpa
f

b

c
U 4;

.15,0
min 28

g
t  = min {2,5 ; 4 Mpa} =  2,5 Mpa. 

 
.4805,0

.5,2

MPa

MPa

U

U

=

=

t

t
         Þ     .UU tt p     Þ     Condition  vérifiée 
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v Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis  

1. Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313) 

  .5949,04,057,47 28 KN
f

dbKNT
b

c
u =´´´£=

g
    Þ Condition vérifiée 

2. Sur les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321 

.0
33,09,0

05,1657,47
400
15,1

9,0
15,116,6 2 £÷

ø

ö
ç
è

æ
´

-
+=÷

ø

ö
ç
è

æ
+³=

d
M

T
f

cmA u
u

e
a Þ  Condition vérifiée 

On constate que l’effort tranchant  n’a pas d’influence sur les armatures. 

v Vérification à l’entraînement des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 3) 

28. tSSe fyt =   Avec : 5,1=Sy   pour les barres à haute adhérence (HA). 

.15,31,2.5,1 MPaSe ==t  

å
=

i

U
Se Ud

T
..9,0

t     Avec : S Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

                                              S Ui  = n.p.f = 3. (3,14).12 = 113,04 mm 

.42,1
04,113.330.9,0

10.57,47 3

MPaSe ==t  

         MPa
MPa

e

e

15,3
42,1

=
=

t
t

     Þ  SeSe tt p   Þ Condition  vérifiée. 

v Calcul des ancrages des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21) 

 MPaf tssu 84.21.2²5.16.06,0 28
2 =´´=Y=t                                    

 cmfL
s

e
s F=F= 27.35

4t
 

Pour 00,1=f  cm     Þ Ls = 35.27x1.00 =35.27 cm. 

Pour 21,=f  cm  Þ Ls = 35.27x1.2 = 42,324 cm. 

Nous adaptons  pour des raisons pratiques un crochet normal qui sera calculé comme suit : 

En travée :   L r = 0,4x L s =0,4 x35, 27 = 14,10cm 

En appui :   L r  = 0 ,4x L s=0,4 x 42.324 =16,93cm 
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v Calcul des armatures transversales 

Diamètre : ÷
ø
ö

ç
è
æ ==£Û

þ
ý
ü

î
í
ì

£ 00,1;00.3
10
30;00;1

35
35min;

10
;

35
min tl

t
t

bh
fff      

 Soit : ft = 10 mm. 

St  min (0,9d; 40 cm)  St  min (0,9x33; 40 cm) = min (29, 7, 40cm) =20cm 

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante : 

> 0,4	 ⇒
1 400
20 30

= 0,67	 Þ				Condition		véri iée. 

     Espacement entre les barres : 

     Selon (RPA 99 Version 2003/Art : 7.5.2) ; l’espacement doit vérifier : 

· Sur appuis 

÷
ø
ö

ç
è
æ ===

þ
ý
ü

î
í
ì£ 30;12)00,1(12;75,8

4
35min30;12;

4
min f

he     Û   Soit : e =St = 7 cm. 

· En travée 

.5,17
2

35
2

cmehe =£Û£        Û       Soit : St = 15 cm 

g- Vérification à l’ELS 

Ø calcul à l’ELS : 
  q s =G+ Q= 15,115+0,49 =15,605 kn/ml  

Réaction aux appuis  

 RA = RB =  KNxlq s 11,35
2
50,4605,15

2
==´                                              

 Les moments  

mKNxlqMs s .50,39
8
50,4605,15

8

22

==´=  

En tenant compte de semi encastrement : 

           Ma =-0,3x39,50 = -11,85 KN.m 

 M t =0,85x39,50 = 33,58   KN.m  

 

 

35,11 

4,50 m 

15,605KN/ml 

Ty (KN) 

35,11 

+ 

- 

 
11,85 

33,58 

-   - 

+ 

11,85 

MY (KN.m )   
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1) Vérification de la résistance du béton à la compression 

  0.6f. c28=<= bb Y
I

Mser ss  

            σbc = 0.6fc28 = 15MPa. 
 

· Calcul de la position de l’axe neutre. 
 

2
b y²-15As (d-y) = 0. 

Þ 15y²+92,4y-3049,2 = 0 

Δ=191489,76Þ 59.437=D                  Donc Y=11,50cm. 

Ø Inertie de la section homogène par rapport à l’axe neutre. 

( )23 ...
3

YdAnYbI S --= =10(11.50)3+15x6.16 (33-11.50)2 = 57920.65cm4 

MPaMPay
I

M ser
bc 1584.7115

579206500
1050.39 6

<=´
´

==s  

 σbc = 7.84MPa< σbc=15MPa Þla condition est vérifiée. 
 

 
              2) Etat limite d’ouverture des fissures  
                   

  La fissuration est préjudiciable : 
              

           úû
ù

êë
é=£ )110;5.0max(,
3
2min tjstst ffefe hss . 

Þ MPast 240=s  

st
ser

st MPayd
I

M
n ss £=-´

´
´=-´´= 93.219)115330(

579206500
1050.39

15)(
6

 

 
ÞCondition est  vérifiée. 
 
 

                3) Calcul de la flèche (BAEL99/Art B.6.3, CBA93)  

Il faut vérifier que : 

            
50010

2 Lf
IfEV

LMF
V

S
V =£

××
×

=  

Avec :  
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ml ××+

=
v

I
Ifv

4,01
1,1 0  

  3
11000

3

3
28cfEiEV ==  

  :f La flèche admissible 

   L : la longueur de travée. 

 

  28

28

..4
75,11

ft
ft

S
i +

-=
sr

m
 

 

   b : la largeur de la section 

          :Ss  La contrainte de traction dans les armatures  

         :28cf  La résistance caractéristique du béton à la traction 

         :0I  Le moment d’inertie de la section totale rendue homogène 

          :Ifv Inertie fictif de la section pour les charges de longue durée 

          r  : Le rapport des aciers tendus à celui de la section on a :  

         b = 30cm   ; h = 35 cm; d = 33cm; c = 2cm; A = 6, 16 cm2  

· Aire de la section homogène  

 AhbB ×+×= 150   

2
0 4,114216.6153530 cmB =´+´=  

2
0 4,1142 cmB =  

· moment statique de la section homogène par rapport à l’axe ( x, x’) 

3316,615
2
3530'/

2

´´+
´

=xxS   

32,21424'/ cmxxS =  

 

( ) ( ) tAcYYYbI ××-++= 15
3

2
2

3
2

3
10

 

.75,18
4,1142
2,21424

0
1 cm

B
S

Y xx ===
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             Y2=ht-Y1=35-18,75=16,24cm 

 
4

0 60,127485 cmI =  

 

r
l

÷÷
ø

ö
çç
è

æ
+

×
=

b
B
ft

V
0

32

02,0 28
       Avec : :Vl coefficient de déformation  

0058,0
3530

16,6
=

´
=

×
=

db
Ar  

63,0
1,2348.0058,0.4

1,275,11 =
+

-=
x

im  

 

062.0
0058,0

30
4,114232

1,202,0
=

×÷
ø
ö

ç
è
æ +

´
=

x
Vl  

484,138076
63.0062,04,01

60.1274851,1 cm
x

IfV =
´+

´
=  

( ) .38.13
84,138076865.108184

45001050.39 22

mm
xx

fv =
´´

=  

mmLf 00.18
250

4500
250

===  

mmfmmfv 00,1838,13 == p                      La flèche est vérifiée 

 

Conclusion  

  Toutes les conditions sont vérifiées. 
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III.E  Escaliers 

 

III.E.1 Calcul des escaliers 

1) Définition 

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer à pied d’un niveau à l’autre d’une construction. 

Notre structure est munie d’une cage d’escalier desservant la totalité des niveaux. Ceux-ci seront 

réalisés en béton armé et coulés sur place. 

Notre structure comporte une seul cage d ‘escalier  

Note : Il suffit de calculer une seule volée de grande portée (la plus défavorable) et adopter le même 

ferraillage pour les autres volées. 

2) Terminologie 

 

  

 

 

 

 

Fig III.E.1  Présentation schématique d’une volée d’escalier droit 

§ La marche : est la partie horizontale qui reçoit le pied, sa forme est rectangulaire, ou arrondie, 

etc. 

§ La contre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des objets. 

§ Hauteur de contre  marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives, 

valeurs courantes varies de 14 à 18 cm. 

H 

Contre marche 

Giron 

Palier intermédiaire 

Palier de départ. 
Paillasse 

L L1 L2 
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§ Le giron (g) : est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre 

marches. 

§ La montée : correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et d’arrivée. 

§ Une volée : est l’ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs. 

§ Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et /ou à 

chaque étage. 

§ L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche. 

§ La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte l’escalier, et 

en général, à 0.65 m de collet, si E ≥ 1 m. 

§ La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé  incorporant les marches et contre marche 

 

3) Pré dimensionnement de l’escalier de l’étage courant  

Notations utilisées  

· g : giron. 

· h : hauteur de la contre marche. 

· ep: épaisseur de la paillasse. 

· H : hauteur de la volée.  

· L : longueur de la volée projetée.  

             

                                                                             

                                                                        
 
 
 
 
 
 
 
                                                    L=2,40m 
                               L1=0,60m                                L2=1,60m 

 
Fig  III.E.2 schéma statique 

 
Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la formule de " BLONDEL"          

    

H= 1,53m 

a  

L’ 
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La relation de BLONDEL 
                              58 cm £ g+2.h £ 60 à 64 cm.     

             Soit :           16 cm £ h £ 18 cm 

On prend : h = 17 cm. 

Cherchant le nombre de contre  marche « n » :   9
17
153

===
h
Hn      

 Þ     m= n -1  = 9-1 = 8 marches. 

Calcul de « g » :         

 58 cm £ g+2.h £ 60 à 64 cm.     Û       58 cm £ g+2.17 £ 64 cm.      

                                      24 cm £ g £ 30 cm.      

On prend :  g = 30 cm. 

ÞRaideur « r » : on appelle raideur d’escalier «
g
hr =  »  qui doit être inférieur à (1). 

566,0
30
17

===
g
hr          Þ      r £ 1     Þ     Condition vérifiée. 

Calcul de longueur de la ligne de foulée 

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

 Þ   L = 240 m. 

4) Dimensionnement de la paillasse 

Le pré dimensionnement se fera pour une poutre simplement appuyée sur les deux côtés, 

l’épaisseur de la paillasse (ep) est donnée par :                     
2030

00 L
e

L
p ££   

Avec : L0 =  L1 + L’+L2  

Calcul de  L’ : 

D’après la figure (III.4.2), on déduit : 05.32637.0
240
153

=Þ=== aa
L
Htg  

.847.27.284
843.0

240 mcm
Cos

LL
L
LCos ====¢Þ
¢

=
a

a    Þ    L’ = 2.846 m. 

L0 = L1+ L’ + L2  =284.6+60+160= 504,6cm.        Þ      L0 = 5,046m. 

 

2030
00 L

e
L

p ££     
20

6.504
30

6.504
££Û pe 23,2582,16 ££Û pe  

On prend : ep = 20 cm. 
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5) Détermination des sollicitations de calcul 
Ø Charge permanente 

La volée  
- Poids  propre de la paillasse : 0.20×25/cos(32.5°) = 5.93 Kn/m2 

- Poids  propre de la marche : 25×0,17/2 = 2 ,125 Kn/m2 

Ø Poids  propre de revêtement :     
- Carrelage : 20×0,02 = 0,40 Kn/m2 

- Mortier de pose : 20×0,02 = 0,40 Kn/m2       

- Enduit en ciment : 18×0,02 = 0.36 Kn/m2   

- Lit de sable : 18×0,02 = 0,36 Kn/m2   

- Poids  propre du garde corps : 0,2 Kn/m2    

             Gtot= 9,775 Kn/m2 

   Le palier  

 
-Poids  de la dalle : 25×0,20 = 5 Kn/m2 

 
-Carrelage : 20×0,02 = 0,40 Kn/m2 

  
                       - Mortier de pose : 20×0,02 = 0,40 Kn/m2       

                

 -Lit de sable : 18×0,02 = 0,36 Kn/m2   
 

                         -Enduit en ciment : 18* 0.02 = 0,36 Kn/m2   
 
         Gtot= 6,52  Kn/m2   

Ø Surcharge d’exploitation  

La surcharge d’exploitation est définie à partir des descriptions du DTR, qui est la même pour la 

paillasse et le palier ; Q = 2,5 kN / m2 

                     La  volée : Qv = 2,5 Kn/m2   

                     Le palier: Qp = 2,5 Kn/m2 

 

6) Combinaisons de charges et surcharges         
 
ELU : (1,35G+1,5Q) ×1ml 
Volée : quv = (1,35×9,775 +1,5×2,5) ×1ml = 16,95 Kn /ml  

Palier : qup = (1,35×6,52 +1,5×2,5) ×1ml = 12,55 Kn/ml  
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12,55 Kn/ml      
16,95 Kn/ml      

12,55 Kn/ml 

ELS :(G+Q) ×1ml 

Volée : qsv = (9,775+2,5) ×1ml = 12,275 Kn/ml  

Palier : qsp = (6,52+2,5) ×1ml = 9,02 Kn/ml  

             

7)   Calcul à l’ELU                                                         
 

                                                             

 

     

                                                       RA 

 

                                                                 0,60m                                                                                           
                                                    

Schéma statique de calcul d’une poutre simplement appuyée et uniformément chargée, 

qui sera étudiée en utilisant les méthodes de la RDM. 

Calcul des efforts internes  

v Calcul des réactions 

å F = 0 

12,55x (0.6+1.60) + (16.95x2, 40) = RA + RB = 68,29 kn     Þ    RB +RA = 68,29 kn   

 

∑M/B=0 

-RA×4,60+12,55x0,6x(1,6+2,4+0,6/2)+16,95x2,40x(1,60+2,40/2)+12,55x1,60x(1,60/2) = 0 

RA= 35,29KnÞ     RB = 32,99Kn 

 

v   Efforts tranchant                                                          12,55 KN/ml 

* 1er tronçon :  0 ≤ x ≤ 0,6m                                                                                           M1(x)                            

 

T1(x) - 35,29 + 12,55X = 0                                       

T(x) = -12,55 X +  35,29                                                                                                                        T1(x)     

                                                                                 35,29 KN                                   

     Pour X = 0             T1(0) = +35,29 Kn                                                                                                          

    Pour X = 0,6          T1(0,6) = +27,76 Kn 

 

 

 

RB 

            2,40m               1,60m         
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* 2eme tronçon:  0,6 m ≤ x ≤ 3,00 m                            

  

T2(x) -35,29+12,55 (0,6) +16,95 (X– 0,6) = 0           12,55 KN/ml          16,95 KN/ml 

T2(x) =  -16,95X +37,93                                                         

                                                         

Pour x = 0,60              T2(0,60) = +27,76 Kn  

Pour x = 3,00             T2(3,00) = -12,92 Kn                                                                                       M2(x) 

                                                                                       35,29 KN                                           T2(x)                                            

  

* 3eme tronçon:  3,00 m ≤ x ≤ 4,60 m        

               

 T3(x) - 35,29+ 12,55 (0,6) + 16,95 (2,4) +12,55(X-3,00) = 0  

  

T3(x) = - 12,55X +24.73                                              12,55 KN/ml          16,95 KN/ml 

                                            12,55kn/ml   

Pour x = 3,00              T3(3,00) = -12,92 Kn                       

Pour x = 4,60              T3(4,60) = -33 Kn              

                                                                                                                                                               M3(x) 

                                                                                  35,29 KN                                           T3 (x)                                                                                                                  

v Moments fléchissant  

* 1er tronçon : 0 ≤ x ≤ 0,6 m                                                

0
2

55,12.29,35)(
2

1 =+-
xxxM     Þ       M1(x) = - 6,275x² + 35.29x 

     X=0m    Þ     M1(x=0) = 0 Kn.m 

     X= 0,6 m   Þ     M1(x=0.60) = 18,915  Kn.m 

* 2er tronçon : 0,60 m ≤ x ≤ 3,00 m    

 

M2(x)-35, 29X+ (12, 55x0, 6) (X-0, 3) +16, 95(X-0, 60)2/2 =0                                           

     X=0,60m    Þ     M1(x=0, 60) = 18,915 Kn.m 

     X= 3, 00 m   Þ     M1(x=3, 00) = 36,723 Kn.m 
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* 3eme tronçon : 3,00 m ≤ x ≤ 4,60 m                                         

 

M3(x)-35,29X+(12,55x0,6)(X-0,3)+(16,95x2,40) (X-1,8)+12,55(X-3,00)2/2 = 0 

     X=3, 00   Þ     M2(x=3, 00) = 36,723 Kn.m 

     X=4, 60    Þ     M2(x=4, 60) = 0 Kn.m 

 

v Calcul du moment max  

 

La section la où se situ le moment max est en deuxième tronçon 

D’où : 

T2(x) =  16,95X -37 ,93  =0 ⇒ 		 = 	2,23	 													 

Puis on calcul le moment max : 

M2(x) =35, 29X-(12, 55x0, 6) (X-0, 3)-16, 95(X-0, 60)2/2  

M max=M (2, 23) = 41, 64 kn.m 

 

Remarque: 

Afin de tenir compte des semi-encastrements aux extrémités, on porte une correction à l’aide des 

coefficients correcteurs pour le moment Mz
max au niveau des appuis et en travée. 

 

 Aux appuis:   

Mua=-0,3×Mz
max=-0,3×41,64 =  -12,492 Kn.m 

 

En travée: 

Mut=0,85×Mz
max=0,85×41,64 = 35,394  Kn.m 
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Diagramme des efforts internes  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                 + 

 

      - 

 

                        Avec correction 

 

 

 

 

    +                                     +  

 

 

 

 

 

 

                -                                                                                                                                -  

                                                                                                                                           

 

                                                                           +                    + 

33,00 

12,492  

35,394  

16,95 kn/ml   

 12,55 KN/ml 

 

12,55kn/ml 

0,60m 2,40m 1,60m 

T(KN) 

35,29 
27,76 

12,92 

M(knm) 

18,915 

  41,64 

36,723 

12,492  

2,23m 
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9) Ferraillage    
Le calcul se fera pour une bande de 1ml, soumise à la flexion simple en utilisant les moments 

et les efforts définis dans le schéma précédant.  

B= 100 cm   C= 3 cm   d= 17cm 

a) Aux appuis                                                 

§Calcul de µb :  

                                                                                                                100cm  

 030,0
2,14)²170(1000

10.492,12
²

6

=
´´

=
´´

=
bu

a
b fdb

M
m  b = 0,985 

 

      µb = 0,030    Þ           µb   <   µl      Þ       SSA 

      µl =0,392 

²14,2²37,214
348.170.985,0

10.492,12
..

6

cmmm
d
M

A
st

a
a ====

sb
 

                                               Soit : Ast = 4,71 cm² = 6HA 10Avec :St=15cm 

§Armature de répartition : 

    ².178,1
4
71,4

4
cm

A
A st

R ===      Þ      Soit : AR = 3,02 cm² = 6HA8 Avec : St = 15 cm. 

 b) En travée  

                                                                                                                                    100cm 

 

                                                                                                          20cm 

§Calcul de µb :                                                                                                                              

 086.0
2,14)²170(1000

10.394,35
²

6

=
´´

=
´´

=
bu

t
b fdb

M
m  b = 0,955 

      µb = 0,086    Þ           µb   <   µl      Þ       SSA 

      µl =0,392 

²26,6²46,626
348.170.955,0

10.394,35
..

6

cmmm
d
M

A
st

t
a ====

sb
 

Soit : Ast = 7,70 cm² = 5HA 14 Avec : St = 20 cm. 

§Armature de répartition : 

    ².93,1
4
70,7

4
cm

A
A st

R ===      Þ      Soit : AR = 2,51 cm² = 5HA8 Avec : St = 20 cm. 

 

 

17cm 

3cm 

3cm 
20cm   17cm  
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10) Vérification à l’ELU 

v Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art .A.4.2.1. modifier 99) 

².05,2
400

1,2.17.100.23,0...23,0 28
min cm

f
f

dbA
e

t ===  

 

Amin = 2,05 cm²                     A ast    ñ    Amin 

Aa
st = 4,71 cm² Þ Þ       Condition vérifiée. 

At
st = 7, 70 cm²   A t

st      ñ    A min 

 

 

v Vérification au cisaillement 

db
TU

U .
=t    Avec :  TUmax = 35,29 Kn. 

.10.58,207²/58,207
17,0.1
29,35 3 MPamKnU

-===t  

î
í
ì

þ
ý
ü

= Mpa
f

b

c
U 5;

.2,0
min 28

g
t  = min {3,33 ; 5 Mpa } =  3,33 Mpa.(fissuration peu nuisible) 

 .10.58,207

.33,3
3 MPa

MPa

U

U

-=

=

t

t
         Þ     .UU tt p    Þ     Condition  vérifiée. 

v Vérification d’adhérence aux appuis : (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 3) 

28. tSSe fyt =   Avec : 5,1=Sy   pour les barres à haute adhérence (HA). 

.15,31,2.5,1 MPaSe ==t  

å
=

i

U
Se Ud

T
..9,0
maxt     Avec : S Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

                                              S Ui  = n.p.f = 6. (3,14).10 = 188,4 mm 

.22,1
4,188.170.9,0

10.29,35 3

MPaSe ==t
 

 

         MPa
MPa

e

e

15,3
22,1

=
=

t
t

     Þ  SeSe tt p     Þ    Condition  vérifiée. 
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v Vérification de l’ancrage des barres : (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21) 

MPaf tssu 84.21.2²5.16.06,0 28
2 =´´=Y=t                                    

 cmfL
s

e
s F=F= 27.35

4t
 

Pour 4,1=f  cm     Þ Ls = 35.27x1.4 = 49,38 cm. 

Pour 0,1=f  cm  Þ Ls = 35.27x1.0 = 35,27cm. 

Dans  ce cas Ls dépasse l’épaisseur de la poutre, donc il faut prévoir un ancrage avec des crochets 

Nous adaptons  pour des raisons pratiques un crochet normal qui sera calculé comme suit : 

En travée :   Lr = 0,4x Ls =0,4 x49.38 =19.75cm                         2Q = 2cm 

En appui :   Lr  = 0 ,4x Ls=0,4 x 35,27 = 14,10cm 

                                                                                                         R= 5,5Q = 5,5 cm(HA) 

Par  exemple : Pour 0,1=f  cm                                                           

 

 

 

v Influence de l’effort tranchant  au voisinage des appuis 

Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313) 

.29,35
.1020

1020
5,1

17,0.1.9,0.10.25.4,0..9,0..4,0 3
28

KnTV
KnV

Kn
dbf

V

uu

u

b

c
u

==
=

===
g

uu VV p    Þ    Condition  vérifiée. 

Les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321) 

As   >
, 	 +

,
	 ⟹ , , ∗ − , 	

, ∗ ,
< 0 ⇒    donc aucune condition n’est   à 

vérifier pour les armatures. 

v Espacement des barres  
L’écartement des barres d’une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : 

-Armatures principales  

S tmax = min{3ℎ|33 } = 	{3 20 |33 } = 	{60 |33 } 

S tmax = 33cm 

On a l’écartement des barres en appuis (6HA10) et en travée (5HA14)  

 St= 15 cm et 20cm 

⟹ S	tmax	 > St		donc	la	condition	est	véri iée 

L c= 14,01cm 
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-Armatures de répartition : 

S tmax =	{4ℎ|45 } = 	{4 20|45 } = 	{80|45 } 

S tmax = 45cm  

On a l’écartement des barres de répartition St= 20 cm (5HA8) et St=15cm (6HA8) 

⟹ S	tmax	 > St		donc	la	condition	est	véri iée 

Calcul à l’ELS                                                  9,02 kn/ml           12,275 kn/ml        9,02 kn/ml   

ELS :(G+Q) ×1ml 

Volée : qsv= (9,775+2,5) ×1ml = 12,275 Kn/ml  

Palier : q sp= (6,52+2,5) ×1ml = 9,02 Kn/ml  

                                                                               RA 

v Calcul des réactions                               0,60m 

å F = 0 

9,02× (0,60+1,60) +12,275×2,40 = RA + RB = 49,304   Þ    RB +RA = 49,304 kn 

∑M/B=0 

-RA×4,60+(9,02x0,60)×(0,6/2+4,00)+(12,275x2,40)×(2,40/2+1,60)+(9,02x1,60)x1,6/2 = 0 

RA=25,50KnÞ     RB = 23,804Kn                                         9, 02 KN/ml 

v Efforts tranchant 

* 1er tronçon :  0 ≤ x ≤ 0,60m                                                                      M1(x) 

 

T1(x) -25,50+9,02X = 0                                                                                   T1(x)     

T(x) = -9,02 X +25,50                                              25,50 KN                     

                                                                                                                   

     Pour X = 0             T1(0) = 25,50 Kn                        

     Pour X = 0,60          T1(0,60) = 20,09 Kn  

  

* 2eme trançon: 0,6 m ≤ x ≤ 3,00 m                                                         12,275                M2(x) 

   9,02 kn/ml 

T2(x) -25,50+9,02x0, 60+12,275(X-0,60) = 0          

T2(x) =  -12,275X +27,453                                                                                     

                                                                                                           

Pour x = 0,60           T2(0,60) = 20,09 Kn             25,50 KN                                               T2(x)                                                                                                                             

Pour x = 3,00             T2(3,00) = -9,372                                                                                          

 

 

RB 

      2,40m                       1,60m 
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M3(x) 

* 3eme tronçon: 3,00 m ≤ x ≤ 4,60 m                       

  T(x) -25,50+9,02x0, 60+12,275x2, 40+9,02x(X-3,00) = 0   

T3(x) = - 9,02X +17,688                                                         

Pour x = 3,00              T3(3,00) = -9,372 Kn                                                                                                                                      

Pour x = 4,60             T3(4,60) = -23,804 Kn 

v Moments fléchissant 

* 1er tronçon : 0 ≤ x ≤ 0,6 m                                                

0
2

02,9.50,25)(
2

1 =+-
xxxM     Þ       M1(x)= - 4,51x² + 25,50x 

     X=0m    Þ     M1(x=0) = 0 Kn.m 

     X= 0,6 m   Þ     M1(x=0.60) = 13,68  Kn.m 

* 2er tronçon : 0,60 m ≤ x ≤ 3,00 m    

M2(x)-25, 50X+ (9, 02x0, 6) (X-0, 3) +12,275(X-0, 60)2/2 = 0                                               

     X=0,60m    Þ     M1(x=0, 60) = 13, 68 Kn.m 

     X= 3, 00 m   Þ     M1(x=3, 00) = 26, 54 Kn.m 

* 3eme tronçon : 3,00 m ≤ x ≤ 4,60 m                                         

M3(x)-25,50X+(9,02x0,6)(X-0,3)+(12,275x2,40)(X-1,8)+9,02(X-3,00)2/2 = 0 

     X= 3, 00   Þ     M3(x=3, 00) = 26, 54 Kn.m 

      

     X= 4, 60    Þ     M3(x=4, 60) = 0 Kn.m 

v Calcul du moment max  

La section la où se situ le moment max est en deuxième tronçon 

D’où :     T2(x) =  -12,275X +27,453  = 0 ⇒ 		 = 	2,24	 		 

Puis on calcul le moment max : 

M2(x) =25, 50X-(9, 02x0, 6) (X-0, 3)-12,275(X-0, 60)2/2  

M max=M (2, 24) = 30, 11 knm 

 

Remarque 

Afin de tenir compte des semis encastrements aux extrémités, on porte une correction à l’aide des 

coefficients correcteur pour le moment Mz
max au niveau des appuis et en travée. 

 

 

 

 

 

12,275 K N/ml 9,02 KN/ml 
9,02kn/ml 

           T3(x) 25,50 KN 
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9,02kn/ml 

0 ,60m 2,40m  

 
 

 25,50 
20,09 

9,372 
23.804 

13.68 

9.033 
knm 

9.033 

2,24m 

 

 

T(KN) 

12,275 kn/ml 
9,02 KN/ml      

 Aux appuis 

Mua=-0,3×Mz
max=-0,3×30,11 = -9,033 Kn.m 

En travée 

Mut=0,85×Mz
max=0,85×30,11 = 25,59 Kn.m 

· Diagramme des efforts internes  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 + 

  

                                                                                                                              - 

 

 

 

  

      +             + 

 

 

 

 

 

 - - 

 

 

 

 

  

1,60m 

M(knm
) 

 

   30.11 

 

 

 

 

 

26.54 

25.59 
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11) Vérification à l’ELS 

· Vérification de la résistance du béton à la compression  

On doit vérifier que : bcbc ss £  

Avec : MPafcbc 15286,0 ==s  

Et : 
st

S
s

s
bc Ad

MAvec
K ..

:
1 b

s
s

s ==  (Une poutre soumise à la flexion simple). 

 b1 ;  K1 : Sont tirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures 

comprimées en fonction der, qui égale à :  

a) Sur appuis                                      

db
Ast

.
.100

=r .277,0
17100
71,4100

=
´
´

=    Þ            

.72,2
24,45
02,123

02,123
10.71,4170917,0

10.033,9
..

1

2

6

MPa
K

MPa
Ad

M

s
bc

st

S
s

===

=
´´

==

s
s

b
s

                                                               

      
.15

.72,2
MPa

MPa

bc

bc

=
=

s
s

      Þ    .bcbc ss p       Þ     Condition vérifiée. 

            

b) En travée 

db
Ast

.
.100

=r 452.0
17100

.70,7100
=

´
´

=      Þ                  

.40,6
02,34
70,217

70,217
10.70,7170898,0

10.59,25
..

1

2

6

MPa
K

MPa
Ad

M

s
bc

st

S
s

===

=
´´

==

s
s

b
s

 

      
.15

.40,6
MPa

MPa

bc

bc

=
=

s
s

      Þ     .bcbc ss p        Þ     Condition vérifiée. 

 

· Etat limite d’ouverture des fissures  

       La fissuration étant non préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire. 

 b1 = 0,917 

K1 = 45,24 

 

 b1 = 0,898 

K1 = 34,02 
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100 cm 

V1 

V2 

 d=17cm 

c =3cm 

· Etat limite de déformation  (BAEL 91 modifié 99/Art B.6.8, 424) 

§ Vérification de la flèche  

     
500.

.
.

384
5

0

4
max Lf

IE
lq

f
v

=£=  

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

conditions suivantes sont satisfaites : 

ï
ï
ï

î

ï
ï
ï

í

ì

£

£

³

MPa
fdb

A
M

M
L
h
L
h

e

s
t

2,4
10

16
1

0

0

 

Avec :  

h : hauteur totale  (20 cm)                                      

L : portée entre nus d’appuis L=4,60m                                

Mt : moment max en travée ;                                    

M0 : moment max de la travée isostatique ;       

A : section des armatures ;                                      

b0 : largeur de la nervure ;                              

d : hauteur utile de la section droite. 

Pour  que la flèche soit vérifiée les conditions suivantes doivent être satisfaites : 

   ) .062,0
16
1043.0

460
20:

16
11 vérifiéenonCondition

L
hAvec

L
h

Þ=£==³  

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

( ) mlKnqqqq

avecLf

IE
Lqf

s
v

s
palier

s
vs

s

/275,12;max

:
500

384
5 4

===

=

´
´

´=
n

 

:nE Module de déformation différé 

MpafE c 86,108182537003700 33
28 =´=×=n  

I : moment d’inertie de la section homogène, par rapport au centre de gravité. 
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( ) ( )

0
1

2
2

3
2

3
1 15

3

B
S

V

CVAVVbI

xx

t

=

-++×=
 

:xxS Moment statique de la section homogène. 

( )

3

2

2

5,21963

1770,715
2

20100

15
2

cmS

S

dAhbS

xx

xx

stxx

=

´´+
´

=

××+
×

=

  

:0B Surface de la section homogène.  

( ) ( )

cmVhV

cmV

cmB
B

AhbB t

62,938,1020

38,10
5,2115
5,21963

5,2115

70,71520100
15

12

1

2
0

0

0

=-=-=

==Þ

=

´+´=
×+×=

 

Donc le moment d’inertie de la section homogène : 

( ) ( )

( ) ( )( ) ( )

( )

cmLf

cmmf

cmI

I

CVAVVbI t

92,0
500
460

500

.914,0101,9
1018,720171086,10818

60,410275,12
384

5

18,72017

362,970,71562,938,10
3

100

15
3

3
86

43

4

233

2
2

3
2

3
1

===

=´=
´´´

´´
´=

=

-´++=

-++=

-
-

 

Þ=<= cmfcmf 92,0914,0          Condition vérifiée. (Pas de flèche). 

III.E.2 Etude de la poutre palière 
 
        La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids 
de mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. 
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1) Pré dimensionnement 

hbh

LhL
t

.7,0.4,0
1015

££

££  

  Avec : 
   
    L: longueur libre maximale entre nus des appuis. 
    b: largeur de la poutre. 
    ht: la hauteur de la poutre. 
  
On a :   L=3,00m. 

· La hauteur h :              

10
30,3

15
30,3

££ th       Û        0,22m  £  ht  £  0,33m                                                                                                 

Soit : ht = 35 cm. 
· La largeur b :                                                                                      30cm 

 
0,4.ht  £  b  £  0,7.ht           Û          0,4(35)  £  b  £  0,7(35)  
14 £  b  £  24,5 
Soit : b = 30 cm.   Car le RPA exige b≥20cm Fig  III.E.3 
 

· Vérification des exigences RPA 99 version 2003 (Art 7.4.1)  
 

ï
ï
î

ïï
í

ì

£=

£

417,1
30
35

4
b
h t

                                

 
2) Détermination des charges et des surcharges 

- Poids propre de la poutre : 

   P poutre = r ´ V =25(0,3 ́ 0,35) = 2,625 Kn/ml 

   L’effort tranchant à l’ELU : Tu = 33,00 Kn  

   L’effort tranchant à l’ELS : Ts = 23,80 Kn  

3) Combinaisons de charges  

ELU :qu=1,35G + 2Tu/L = 1,35×2,625+2×33,00/3,30 = 23,54 Kn/ml 

 ELS: qs= G+2Ts/L = 2,625+2×23,80/3,30 = 17,05 Kn/ml 

 

 

Poutre 

 

35cm 

Condition vérifiée. 
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Le moment max en travée  

M0= ..04,32
8

)²30,3(54,23
8
. 2

mKn
Lqu ==   

·     Effort tranchant 

Tu=qu×L/2 =23,54x3, 30/2 = 38,841Kn     

Remarque : En tenant compte de semi encastrement on aura : 

             Sur appuis : Ma=-0,3×32,04 = 9,616Kn.m 

             Sur travée : Mt = 0,85×32,04 = 27,234Kn.m                                                                                                                                                   

Diagramme des efforts internes 

 

 

 

 

    T(Kn) 

 

38,84 

                           + 

             0                                                                                                                0 

                                                                                                               - 

                                                                                                                               

                                                                                                                              38,84 

 

 

  9,616                                                                                                                     9,616 

             0                                                                                                                0 

            

 

                                                                     + 

                                                                27,234 

 

  M ( Kn.m)                          

qu =23,54Kn/ml  
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5) Ferraillage à l’ELU 
 

Le calcul se fera pour une poutre soumise à la flexion simple.  

a) Aux appuis 

§ Calcul de µb : 

 022,0
2,14)²320(300

10616,9
²

6

=
´´

=
´´

=
x

fdb
M

bu

a
bm  b = 0,989 

      µb = 0,022     Þ           µb   <   µl      Þ       SSA 

      µl =0,392 

²87,0²310,87
348.320.989,0

10.616,9
..

6

cmmm
d
M

A
st

a
a ====

sb
 

 

Soit : Aast = 3.39 cm² = 3HA 12 

b) En travée 

§ Calcul de µb : 

 062,0
2,14)²320(300

10.234,27
²

6

=
´´

=
´´

=
bu

t
b fdb

M
m  b = 0,968 

      µb = 0,062     Þ           µb   <   µl      Þ       SSA 

      µl =0,392 

²52,2²64,252
348.320.968,0

10.234,27
..

6

cmmm
d
M

A
st

t
t ====

sb
 

Soit : Atst = 4,62 cm² = 3HA 14  

6) Vérification à ELU 

v Condition de non fragilité 

².16,1
400

1,2.32.30.23,0...23,0 28
min cm

f
f

dbA
e

t ===
 

 

Amin = 1,16 cm²                        Aa
st    ñ    Amin 

Aast = 3,39 cm² Þ        At
st      ñ    Amin                 Þ       Condition vérifiée. 

Atst = 4, 62 cm²   
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v Vérification au cisaillement 

db
TU

U .
=t    Avec : TU = 38,84 Kn. 

.10.58,404²/58,404
32,0.30,0

84,38 3 MPamKnU
-===t  

þ
ý
ü

î
í
ì

= Mpa
f

b

c
U 5;

.2,0
min 28

g
t  = min {3,33 ; 5 Mpa } =  3,33 Mpa. 

 
.40,0

.33,3

MPa

MPa

U

U

=

=

t

t
         Þ     .UU tt p     Þ     Condition  vérifiée. 

 

v Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis  

Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313) 

  .30,7519,04,084,38 28 KN
f

dbKNT
s

c
u =´´´£=

g
    Þ Condition vérifiée 

Sur les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321) 

  .0156,0
32,09,0

616,984,38
400
15,1

9,0
15,139.3 22 cm

d
M

T
f

cmA u
u

e
a =÷

ø

ö
ç
è

æ
´

-
+=÷

ø

ö
ç
è

æ
+³=  

        Þ .condition vérifiée 

On constate que l’effort tranchant  n’a pas d’influence sur les armatures. 

 

v Vérification à l’entraînement des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 3) 

28. tSSe fyt =   Avec : 5,1=Sy   pour les barres à haute adhérence (HA). 

.15,31,2.5,1 MPaSe ==t  

å
=

i

U
Se Ud

T
..9,0

t     Avec : S Ui : Somme des périmètres utiles des barres. 

                                              S Ui  = n.p.f = 3. (3,14).12 = 113,04 mm 

.193,1
04,113.320.9,0

10.84,38 3

MPaSe ==t  

         MPa
MPa

e

e

15,3
193,1

=
=

t
t

     Þ  SeSe tt p     Þ    Condition  vérifiée. 
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28,13 

3,30 m 

17,05KN/ml 

Ty (KN) 

28,13 

+ 

- 

 
6,963 

19,73 

-   - 

+ 

6,963 

MY (KN.m )   

v Calcul des ancrages des barres  (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21) 

 MPaf tssu 84.21.2²5.16.06,0 28
2 =´´=Y=t                                    

 cmfL
s

e
s F=F= 27.35

4t
 

Pour 4,1=f  cm     Þ Ls = 35.27x1.4 = 49.378 cm > 33 cm. 

Pour 21,=f  cm  Þ Ls = 35.27x1.2 = 42,324cm > 33 cm. 

Nous adaptons  pour des raisons pratique un crochet normal sera calculée comme suit : 

En travée :   Lr = 0,4x Ls = 0,4 x49.378 = 19,75cm 

En appui :   Lr  = 0 ,4x Ls= 0,4 x 42.324 =16,93cm 

-    Calcul des armatures transversales 

Diamètre : ÷
ø
ö

ç
è
æ ==£Û

þ
ý
ü

î
í
ì

£ 2,1;00,3
10
30;00,1

35
35min;

10
;

35
min tl

t
t

bh
fff     Û   

 Soit : ft = 8 mm. 

     Selon (RPA 99 Version 2003/Art : 7.5.2) ; l’espacement doit vérifier : 

· Sur appuis 

÷
ø
ö

ç
è
æ ===

þ
ý
ü

î
í
ì£ 30;4,14)2,1(12;75,8

4
35min30;12;

4
min f

he     Û   Soit : e =St= 7 cm. 

· En travée 

.5,17
2

35
2

cmehe =£Û£        Û       Soit : St = 15 cm. 

6) Vérification à l’ELS 

Calcul à l’ELS  

 qs=G+2Ts/L = 2,625+2×23,80/3,30 = 17,05Kn/ml  

a) Réaction aux appuis :  

 RA = RB =  KNxlq s 13,28
2
30,305,17

2
==´                          

b) Les moments : 

mKNxlqM s .21,23
8
30,305,17

8

22

0 ==´=  

En tenant compte de semi encastrement : 

           Ma =-0,3x23,21= -6,963 KN.m 

 Mt =0,85x23,21= 19,73  KN.m  
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· Vérification de la résistance du béton à la compression     

On doit vérifier que : bcbc ss £  

Avec : MPabc 15=s  (voir chapitre I). 

Et : 
st

S
s

s
bc Ad

MAvec
K ..

:
1 b

s
s

s ==  (Une poutre soumise à la flexion simple). 

 b1 ;  K1 : Sont tirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures 

comprimées en fonction der, qui est égale à : 
db
Ast

.

.100

0

=r   

a) Sur appuis                                      

db
Ast

.
.100

=r 353,0
3230

39,3100
=

´
´

=    Þ              

.80,1
35,39
69,70

69,70
10.39,3.320908,0

10963,6
..

1

2

6

MPa
K

MPax
Ad

M

s
bc

st

S
s

===

=
´´

==

s
s

b
s

                                                               

      
.15

.80,1
MPa

MPa

bc

bc

=
=

s
s

      Þ    .bcbc ss p       Þ     Condition vérifiée. 

   b) En travée 

db
Ast

.
.100

=r .684,0
2725

.62,4100
=

´
´

=      Þ                  

.46,5
32,26
734,143

734,143
10.62,4270879,0

10.76,15
..

1

2

6

MPa
K

MPa
Ad

M

s
bc

st

S
s

===

=
´´

==

s
s

b
s

 

      
.15

.46,5
MPa

MPa

bc

bc

=
=

s
s

      Þ     .bcbc ss p        Þ     Condition vérifiée. 

 

· Vérification de la flèche  

    Les règles (BAEL 91 modifié 99/ Art.B.6.5,2 ), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier à 

l’ELS l’état limite de déformation si les conditions suivantes sont satisfaites : 

 b1 = 0,908 

K  = 39,35 

 

 b1 = 0,879 

K  = 26,32 
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ï
ï
ï

î

ï
ï
ï

í

ì

£

³

³

MPa
fdb

A
M

M
L
h
L
h

e

s
t

2,4
10

16
1

0

0

  

 

Avec:.  

h : hauteur totale  (30cm) ; 

L : portée entre nus d’appuis ;  

Mt : moment max en travée ;  

M0 : moment max de la travée isostatique ;  

A : section des armatures ;  

b0 : largeur de la nervure ;  

d : hauteur utile de la section droite.  

 
0625,0

16
1

12,0
300
35

=

==
L
h

          Þ       
16
1

³
L
h         Þ     Condition vérifiée. 

12,0

085,0
21,2310

73,19
.10 0

=

=
´

=

l
h

M
M t

S

           Þ     
0.10 M

M
l
h

t
S

f      Þ     Condition vérifiée. 

A t / b0d=4,62/30×32=0,0048      Þ  A/b0d≤ 4,2/400     Þ  Condition  vérifiée. 

4,2/400=0,0105 

 

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

 

 

Conclusion  
Dans cette partie, on a calcule tout les éléments de notre structure dont on effectuera la modalisation et 

les vérifications.  
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                                             Chapitre IV 

MODELISATION	DE	LA	STRUCTURE	ET	VERIFICATION	

VI.1 INTRODUCTION 

A l’heur actuelle, on dispose de nombreux programmes basés sur la méthode des éléments 

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

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

processus de la phase de 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 objectif la présentation des notions fondamentales du calcul 

automatique d’un point de vue essentiellement physique tout en considérant le code de calcul 

dans son efficacité  opératoire, c.à.d. en tant qu’outil destiné à l’utilisateur professionnel. 

Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations précédentes, formuler son 

problème de calcul des structures et contrôler presque sans effort les résultats fournis par 

l’ordinateur. 

Ø Concept de base de la  M.E.F 

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

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

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

nœuds situés sur les limites de ces éléments. 

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

dans « la théorie des poutres ». Pour chaque type d’élément, une (fonction de forme) fonction 

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

force nodale peut être dérivée sur la base de principe de l’énergie minimale, cette relation est 

connue sous le nom de la matrice de rigidité de l’élément. 
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Un système d’équation algébrique linéaire peut être établi en imposant l’équilibre de chaque 

nœud, tout en considérant que les déformations aux niveaux des nœuds sont inconnues. La 

solution consiste donc à déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes 

peuvent être calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément. 

IV.2 Description du logiciel ETABS  
 

ETABS est un logiciel de calcul conçu exclusivement pour le calcul des bâtiments. Il permet 

de modéliser facilement et rapidement tous types de bâtiments grâce à une interface graphique 

unique. Il offre de nombreuses possibilités  pour l’analyse statique et dynamique avec des 

compléments de conception et de vérification des structures ;il nous permet aussi la 

visualisation de la déformée du système ,les diagrammes des efforts internes, les modes de 

vibration…..etc. 

Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le 

calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en 

vigueur à travers le monde (Euro code). En plus de sa spécificité pour le calcul des bâtiments, 

ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul à utilisation plus 

étendue. En effet, grâce à ces diverses fonctions il permet une décente de charge automatique 

et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte 

implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une 

terminologie propre au domaine du bâtiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).  

     ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, 

SAP2000). 

· Rappel :(terminologie) 

Grid line : ligne de grille 

Joints : nœuds 

Frame : portique (cadre) 

Shell : voile 

Elément : élément 

Restraints : degrés de liberté(D.D.L) 

Loads : charge 
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Uniformedloads : point d’application de la charge 

Define : définir  

Materials : matériaux 

Concrete : béton  

Steel : acier 

Frame section : coffrage 

Column : poteau 

Beam : poutre 

 
IV.3 Choix de la Méthode de calcul  

 
· Méthodes utilisables 

 
 Le calcul des forces sismiques peut être mené suivant trois méthodes : 
ü La méthode statique équivalente,  
ü La méthode d’analyse modale spectrale, 
ü La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes, 

 

Pour le choix de la méthode à utiliser, on doit vérifier un certain nombre de conditions 
suivant les règles en vigueur en Algérie (RPA99/version 2003).  
Dans notre cas les conditions d’application de la méthode statique équivalente ne sont 
pas toutes remplies. Il faut donc utiliser la méthode dynamique  modale spectrale en 
utilisant le spectre de réponse défini dans le RPA 99 version 2003. Néanmoins, à cause 
de certaines vérifications nécessaires il est indispensable de passer  par la méthode 
statique équivalente.  
 
IV.4 Présentation de la méthode modale spectrale  

C’est l’analyse dynamique d’une structure sous l’effet d’un séisme représenté par un spectre 

de réponse.	

 Principe  

Par cette méthode, il est recherché par chaque mode de vibration, le maximum des effets 
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentée par un spectre de calcul ; ces 
effets sont par la suite combinés pour  obtenir la réponse de la structure. 
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 Hypothèses de calcul. 

ü Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher.  
ü Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.  
ü Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans (vis-à-vis des 

déplacements horizontaux).   
 
 Caractéristiques de la structure relativement à l’étude dynamique : 

 
· La structure est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003/Art 3.2). 

· La structure est de catégorie S3 (sol meuble). 

· La structure se trouve dans une zone de moyenne sismicité Zone IIa. 

· La structure à étudiée fait 19.96 m (RDC+ étage courant + charpente terrasse) de 

hauteur 

IV.5 Etapes de modélisation  
    a)Première étape 

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 KN-m  comme unités de base pour les forces et déplacements : 
 

 
 

 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 portique suivant y-y, 
· Le nombre des étage 
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Après validation de l'exemple on aura deux fenêtres représentants la structure, l’une en 3D et 

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

 

 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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b) 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 : 
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c) 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 principales (PP) 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 (les 

sections en béton armé du bâtiment à modéliser sont rectangulaires). 
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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. 

Nous procéderont de la même manière pour les autres éléments. 

- Après avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous allons 

passer aux éléments plaques (voile), 

On choisit le menu Define et Wall/slab, on clique sur Add new Wall et on spécifie le        

nom et l’épaisseur. 
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d) Quatrième étape : Charge dynamique (E) 
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse  

-On ouvre le logiciel en cliquant sur l’icone.  

Après avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur l’onglet Text 
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Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur : 

Define             Response Spectrum Functions             Spectrum from file. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fonction Name (nom du spectre): RPA. 

Ø 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  
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Dans la partie Input réponse spectral, nous allons Introduire le spectre à prendre en compte 

dans les deux directions principales (U1 et U2). 

 définie les charge 

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 à des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation 

Q, pour les définir on clique sur : Define                      Load Cases. 
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E) Cinquième étape : chargement des poutres  

Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit le   

chargement linéaire qui lui revient       en cliquant sur  

Assign               Frame/line loads             Distributed. 

       

Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite 

le chargement linéaire est introduit dans la case Load. 
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F) Sixième étape : Introduction des combinaisons d’action  

Les combinaisons d’action à considérer pour la détermination des sollicitations et déformation 
sont : 

· Combinaison aux états limites  

ELU : 1.35G+1 .5Q 

ELS : G+Q 

Combinaison d’actions accidentelles du RPA. 

G+Q+Ex 

G+Q+Ey 

0.8G+Ex 

0.8G+Ey 

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur : 

Define         load combination        add New combo. 
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Pour reprendre les mêmes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions. 
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  Masse source  

On donne la valeur 1pour la charge permanente. 

On donne la valeur de B suivant la nature de la structure pour Q 

   

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 
 
 
 
G) Septième étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) 
 
Cette étape consiste à spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la 

structure modélisée. 

 

 APPUIS  

Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans  les  fondations,  pour  modéliser   cet  

encastrement on sélectionne les nœuds du Base puis on clique sur : 

 
Assign         Joint/point               Restraints 
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 Diaphragmes  

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nœuds d'un même 

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

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

 
       On sélectionne les nœuds du premier plancher puis on clique sur : 
 
Assign             Joint/point                    Diaphragm             Add New Diaphragm. 
 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Après avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur OK pour 

valider. 
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On refait la même opération pour tous les autres planchers. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

H) Huitième étape : Analyse et visualisation des résultats 
 
Lancement de l’analyse  
 
Pour lancer l’analyse de la structure, on se positionne sur l’onglet Analyze et on sélectionne 

Run Analysis, ou bien on clique sur f5. 

 

	
IV.6 Visualisation des résultats  
 

 Période et participation modale  

Dans la fenêtre display           show  tables, on click sur Modal Information et on 

sélectionne la combinaison  « Modal ». 

 

 Efforts internes dans les éléments barres  
 

· Les poutres  
 

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur  

Display          Show tables 

Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres). 
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On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK. 

· Les poteaux  
 

    Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les 

mêmes étapes que pour les poutres. 

 

 Efforts internes dans les voiles  

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area forces 

and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions. 

 Déplacements 
 

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

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

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

au sens xx, et Uy au sens yy. 

 

 Effort tranchant à la base  
 

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

« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « EX ou EY ». 
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                           Fig. IV.1  Vue en trois dimensions de la structure. 
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                Fig. IV.2  Vue en trois dimensions de la structure après analyse   
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Fig. IV. 3 Visualisation des efforts dan la structure 
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 Détermination des paramètres se spectre de réponse de calcul   

 
a) Le site : d’après le rapport de sol de notre structure, on constate que le site meuble S3. 

(Article 3.3.1 de RPA). 

b) La zone : zone IIa IRDJEN wilaya de Tizi-Ouzou moyenne sismicité. (ANNEXE 1 de 

RPA). 

c) Le groupe d’usage : groupe 2 selon (Article 3.2 de RPA). 

d) Remplissage : dense d’après (Tableau 4.2 de RPA).  

e) Calcul du facteur de qualité Q : 

 

Q : Facteur de qualité, défini par : 
  Q = 1 + S Pa 
 

 Tableau donnant les valeurs des pénalités Pq 
 
 

· Sens longitudinal  
 

 

 

 

                              

                                               Tableau  IV.1  valeurs des pénalités Pq 

 

 

Critère q  » Pénalités   Pq 

1. Conditions minimales sur les files  de contreventement. 0 

2. Redondance en plan.  0 

3. Régularité en plan. 0 

4. Régularité en élévation. 0 

5. Contrôle de la qualité des matériaux. 0.05 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution. 0 .10 
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· Sens transversal  
 

 

 

 

 

 

 

 

                                              Tableau  IV.2 valeurs des pénalités Pq 

 

 

Sens longitudinal : 

Q = 1 + (0 + 0 + 0+ 0 + 0.05 + 0.10) = 1,15. 

Sens transversal : 

Q = 1 + (0 + 0 + 0 + 0 + 0.05 + 0.10) = 1.15. 

Note : Dans le spectre de réponse la valeur de Q à introduire est la plus défavorable Q =1.15. 

 

IV.6.1 Etude de contreventement et Calcul de coefficient de comportement R 

Les efforts horizontaux repris par le système de contreventement sont données par l’ETABS 

version 9.7. 

 

 

 

Critère q  » Pénalités   Pq 

1. Conditions minimales sur les files  de contreventement. 0 

2. Redondance en plan.  0 

3. Régularité en plan.  0 

4. Régularité en élévation. 0 

5. Contrôle de la qualité des matériaux. 0.05 

6. Contrôle de la qualité de l’exécution. 0.10 
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                 Fig IV.4 figure donnant l’effort tranchant à la base sous l’action de EX 

Ø Sens x-x : 

On a : 1150,249            100% 

          1046,8642                X 

X : Etant le % des efforts repris par les voiles. 

X=
,

,
=91.01% 

Donc : Effort repris par les voiles = 91.01% 

          Effort repris par les portiques = 8,98% 
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                      Fig IV.5 Figure donnant l’effort tranchant à la base sous l’action de Ey 

Ø Sens y-y : 

On a : 685,236              100% 

           584,6457               X 

X : Etant le % des efforts repris par les voiles. 

X=
,

,
= 85,32% 

Donc : Effort repris par les voiles = 85,32% 

          Effort repris par les portiques =14,67% 

Conclusion  
D’après les résultats ci-dessus, la structure est contreventée par voiles. 
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Ø Pour notre structure les paramètres à considérer sont résumé dans le tableau 
suivant : 

 

Caractéristiques Désignation Article du RPA 

Le site S3 Tableau 3.3.1 

La zone IIa Annexe 1 

Le groupe d’usage 2 Article 3.2 

Facteur de qualité 1.15 Tableau 4.4 

coefficient de comportement 4 Tableau 4.3 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

                           Fig. IV.6 Logiciel donnant les caractéristiques réponses de calcul 
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IV.6.2Vérification de l’effort  tranchant à la base :(RPA Version 2003 ART 4.3.6)  

La résultante des forces  sismiques à la base Vt obtenue  par  combinaison  des valeurs 

modales ne doit pas être inferieure à 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par 

la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la 

formule empirique appropriée.  

Si VD ≤ 0.8 Vt ; il faudra augmenter tous les paramètres de la réponse (forces ; déplacements ; 

moments ;…….)dans le rapport 0.8Vt /VD 

v Calcul de l’effort tranchant avec la méthode statique équivalente  

st
V = 

R
QDA ..

.WT      RPA 99 [formule 4-1] 

A :  coefficient  d'accélération donne par  le  tableau des  règles  R P A  en  fonction de  la  
zone sismique et du groupe d’usage. 
R: facteur de comportement dépendant de type du système de contreventement de la 
structure, 
D: facteur d'amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur 
de correction d’amortissement et de la période fondamentale de la structure.  
Q: facteur de qualité, dépendant de la qualité du système structurel (régularité en plan, 
en élévation, control de la qualité des matériaux…..etc.). 
W : poids de la structure. 
 
Application :    
 

a) A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 de RPA  
suivant la zone     sismique et le groupe d’usage du bâtiment. 

Groupe / zone I IIa IIb III 

1A 0,15 0,25 0,30 0,40 

1B 0,12 0,20 0,25 0,30 

2 0,10 0,15 0,20 0,25 
3 0,07 0,10 0,14 0,18 

 

                                   Tableau IV.3  Coefficient d’accélération de zone A. 
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Donc : A = 0.15 

b) D  : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de 
site, du facteur  de correction d’amortissement ( h )   et  de  la  période  
fondamentale de la structure  (T). 

( )

( ) ( )ï
ï
î

ïï
í

ì

³

££

££

=

sTTT

sTTTT

TT

D

0.30.30.35.2

0.35.2

05.2

3
5

3
2

2

23
2

2

2

h

h

h

  (4.2) 

·T2  période caractéristique, associée à la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7 

 

Tableau 4.7 : Valeurs de T1  et  T2 

Site S1 S2 S3 S4 

T1 (sec) 0,15 0,15 0,15 0,15 

T2 (sec) 0,30 0,40 0,50 0,70 

 

T2(S2) = 0,50 sec 
·h  : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : 

( ) 7.027 ³x+=h    

 Où x (%)  est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau  

            Constitutif, du type de structure et de l’importance des remplissages. 

 

Tableau 4.2 : Valeurs de x (%) 

Portiques Voiles ou murs 

Remplissage Béton armé Acier Béton armé/maçonnerie 

Léger 6 4 10 

Dense 7 5 
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Valeurs du coefficient d’amortissement suivant le système struc 
Nous avons un contreventement  voiles donc on prend :x =10 % 
D’où  h = 0.76> 0,7 

 

 Estimation de la période fondamentale de la structure 
 

La valeur de la période fondamentale(T) de la structure peut être estimée à partir de formules 
empiriques. 
                                            T=CThN

3/4 
 

Nh  : Hauteur mesurée en mètres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier                            
niveau N.  

TC  : Coefficient fonction du système de contreventement, du type de remplissage et donné 
par le tableau 4-6 du RPA99/version2003. Dans notre cas  CT=0.05 
 
         D’où  T=0.47S 
 
         D’où  D=1.90 
R : coefficient de comportement global de la structure 
Pour une structure en béton armé à contreventement  par voiles. 
        Donc :     R =4. 
 

c) Q : Facteur de qualité, défini par : 
                        
                                     Q = 1 + S Pa 
 

 Sens longitudinal  

Q = 1 + (0 + 0 + 0 + 0 + 0.05 + 0.10) = 1,15. 

 

 Sens transversal  

Q = 1 + (0 + 0 + 0 + 0 + 0.05 + 0.10) = 1.15. 
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d) W : poids de la structure. 
 

Story Diaphragma CumMassX Cum Massy 

STORY1 D1 493.9828 493.9828 

STORY2 D2 489.926 489.926 

STORY3 D3 489.926 489.926 

STORY4 D4 489.926 489.926 

STORY5 D5 489.926 489.926 

STORY6 D6 346.9853 346.9853 

  ∑=2800.6721 ∑=2800.6721 

 
                                       Tableau IV.4 Poids de chaque niveau. 
 
A multiplier par 10 pour avoir le poids total d’où :  

 

W = 2800.6721x 10 = 28006.721KN 

 

 V = 
R

WQDA ´´´  

VL = ( ) KN80.2294
4

721.2800615.19.115.0
=

´´´  

 
VT  = ( ) KNx 80.2294

4
721.2800615.19.115.0

=
´´
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Ø Vérification  
 

Sens x-x : 

 

 

Story Load Loc VX VY 

STORY6 EX Top 623.87 0 

STORY6 EX Bottom 623.87 0 

STORY5 EX Top 1055.01 0 

STORY5 EX Bottom 1055.01 0 

STORY4 EX Top 1393.86 0 

STORY4 EX Bottom 1393.86 0 

STORY3 EX Top 1639.23 0 

STORY3 EX Bottom 1639.23 0 

STORY2 EX Top 1796.43 0 

STORY2 EX Bottom 1796.43 0 

STORY1 EX Top 1882.74 0 

STORY1 EX Bottom 1882.74 0 

 

 

 

ü Vetabs =1882.74 KN > 0,8 x2294, 80 = 1835,84KN. 
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Ø  Sens y-y : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ü Vetabs = 2129.01KN > 0.8 x 2294, 80 = 1835, 84KN. 

 

 

Conclusion 

L’effort tranchant à la base est vérifié. 

La majoration du paramètre de réponse n’est pas nécessaire dans les deux sens.       

Story Load Loc VX VY 

STORY6 EY Top 0 740.34 

STORY6 EY Bottom 0 740.34 

STORY5 EY Top 0 1216.08 

STORY5 EY Bottom 0 1216.08 

STORY4 EY Top 0 1567.2 

STORY4 EY Bottom 0 1567.2 

STORY3 EY Top 0 1830.86 

STORY3 EY Bottom 0 1830.86 

STORY2 EY Top 0 2016.28 

STORY2 EY Bottom 0 2016.28 

STORY1 EY Top 0 2129.01 

STORY1 EY Bottom 0 2129.01 
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IV.6.3 Déplacements relatifs  

D’après le RPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux 

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.  

 

a) Le déplacement horizontal : à chaque niveau "k" de la structure est calculé 

comme suit   

                               D’après le RPA 99 (Art 4.4.3) :    δK = R x δek 

            Avec : δk : déplacement du aux forces sismique. Fi (y compris l’effet de torsion) 

                        R : Coefficient de comportement. 

b) Le déplacement relatif : au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal  

                         à : Dk = dk - dk-1 

 

 

 

 

 

 

 

            Tableau. IV.5 Déplacements relatifs sous l’action Ex et Ey. 

§ sens X 

                  ∆x =1.04– 0.88cm = 0.16cm 

                  ∆x .R = 0.16 x 4 = 0.64cm 

                   RPA99V03…..1% x Het = 0.01 x 306 = 3.06cm 

Story Diaphragm Load UX UY 

STORY5 D6 EX 0.0104 0.0004 

STORY5 D6 EY 0.0004 0.0093 

STORY4 D5 EX 0.0088 0.0003 

STORY4 D5 EY 0.0004 0.0074 
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D’où 0.64cm  < 3.06cm en conclusion, le déplacement au sommet de la structure dans le sens 

de X est vérifié. 

§ sens Y 

                  ∆y =0.93cm – 0.74cm = 0.19cm 

                  ∆y .R = 0.19 x 4 = 0.76 

                   RPA99V03…..1% x Het = 0.01 x 306 = 3.06cm. 

D’où : 0.76cm < 3.06cm en conclusion, le déplacement au sommet de la structure dans le sens 

de Y est vérifié. 

 
Remarque 
 
On n’a  introduit la valeur du coefficient de comportement R lors du calcul des déplacements, 
car elle n’est pas introduite auparavant. 
 
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.  

 

IV.6.4 Déplacement maximal  

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule 

suivante : δmax ≤ f =  

 
              f : La flèche admissible. 

             Ht: La hauteur totale du bâtiment. 
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Ø Sens l’action de Ex  

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                     Fig IV.7 Vérification des déplacements selon Ex  
 
 
 
 
δmax= 0.01 ≤ f =	  = .

500
 = 0.039              Condition vérifié 
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Ø Sous l’action Ey : 

 
 
 

 
 
                  
                              Fig. IV.8 Vérification des déplacements selon Ey 
 
 
 
 
δmax= 0.01 ≤ f =	  = .

500
 = 0.039                   Condition vérifiée. 
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IV.6.5 Nombre de mode à considérer    (Art 4.3.4 / RPA2003) 
 

Pour les structures représentées par des modèles plans dans deux directions orthogonales, 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. 

- où 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 notre cas : 

 

Mode Period SumUX SumUY 

1 0.599281 72.6469 0.1003 

2 0.521611 72.7916 69.5872 

3 0.376623 73.0964 70.2791 

4 0.14404 88.9119 70.288 

5 0.115689 88.9245 89.9773 

6 0.081357 88.9914 90.1982 

7 0.063484 94.969 90.2012 

8 0.051976 94.9732 96.4534 

9 0.037964 97.5553 96.4538 

10 0.036201 97.6358 96.5225 

11 0.033305 97.6378 98.8947 

12 0.030017 98.3045 98.8948 
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Le nombre de modes considérés dans les calculs a été pris de telle sorte qu’on puisse avoir le 

maximum de réponse sismique d’ou d’après le RPA 99 V03, on doit avoir : 

      Σα ≥ 90%. 

Dans le cas actuel, on prend les 05 premiers modes de vibration  

Mode 7 X----------Sum UX = 94.9690 

Mode 6Y-----------Sum UY = 90.1982 

Dans les deux directions, d’ou la condition du RPA est vérifiée. 

	

IV.6.6 Vérification on contreventement  
 

Mode fondamentale de vibration ------> Mode 1----->  T1 = 0.599281sec 

Tadm (RPA99V03)  = CT x (hN) ¾ = 0.05 x (19.96)¾ = 0.472161sec   

 

Conclusion  

T1 = 0.599281sec < Tadm =0.472161 x 1.3 = 0.6138093sec   

D’ou: le contreventement de la structure est vérifié. 

	

IV.6.7 Vérification de l’excentricité  
 

D’ après le RPA99/version 2003 (Article 4.3.7), dans le cas ou il est procède a une analyse 

tridimensionnelle, en plus de l’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle -

additionnelle- égale ± 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction 

de l’action sismique) doit être appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque 

direction. 

 
      Soit : CM : centre de masse. 
                CR : centre de rigidité. 
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Ø Suivant le sens x-x : Lx = 26.25m             

 
On doit vérifier que : │CM -CR│ ≤ 5% Lx 
 
 
 
 
                                    Tableau IV.9  Excentricité suivant x-x 
 
 
Ø Suivant le sens y-y : Ly = 16.80m 
 
On doit vérifier que : │CM -CR│≤ 5% Ly 
 
 

 
                                   Tableau IV.10 Excentricité suivant y-y 
 
 
IV.8 Justification Vis A Vis De l’effet P-D  

 
l’effet P-Delta est un effet de second ordre qui se produit dans chaque structure ou les 

éléments sont soumis a des charges axiales, cet effet est étroitement lie a la valeur de la force 

axiale appliquée(P) et au déplacement « Delta »,la valeur de l’effet P-Delta  dépend de : 

· La valeur de la force axiale appliquée. 

· La rigidité ou la souplesse de la structure globale. 

· La souplesse des éléments de la structure. 

Niveaux Diaphragme XCM XCR │CM - CR│ 5% Lx Vérifications 

1 D1 12.977 13.670 0.693 1.313 Vérifiée 
2 D2    12.978 13.873 0.895 1.313 Vérifiée 
3 D3    12.978 13.911 0.933 1.313 Vérifiée 
4 D4    12.978 13.881 0.903 1.313 Vérifiée 
5 D5    12.978 13.830 0.853 1.313 Vérifiée 
6 D6    12.972 13.774 0.802 1.313 Vérifiée 

Niveaux Diaphragme YCM YCR │CM - CR│ 5% Ly Vérifications 

1 D1 7.243 7.134 0.109 0.840 Vérifiée 
2 D2     7.311 7.563 0.252 0.840 Vérifiée 
3 D3     7.311 7.450 0.139 0.840 Vérifiée 
4 D4     7.311 7.307 0.004 0.840 Vérifiée 
5 D5     7.311 7.179       0.132 0.840 Vérifiée 
6 D6     7.157   7.997 0.840 0.840 Vérifiée 
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En contrôlant la souplesse de structure, la valeur de l’effet P-Delta est souvent gérée de 

manière à ce qu’elle soit considérée « négligeable »et donc ignorée dans le calcul. 

Le règlement RPA99/v2003.préconise que les effets P-Delta peuvent être négligés dans le 
cas des bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux de la structure. 
 
q = Pk .Dk / Vk .hk£ 0,10.      RPA99  (Art 5,9) 
Avec :     Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus 
du niveau « k » calculés suivant le formule ci-après  

 å
=

+=
n

ki
QiGik WWP )( * b  

Vk : effort tranchant d’étage au niveau « k ». 
Dk : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérons    
la combinaison (G+Q+E). 
hk : hauteur de l’étage « k » 
 

 
          Tableau.  IV.11  justification Vis-à-vis De l’effet P-D dans les deux Sens 
 
On constate que qkx et qky sont inférieur à « 0.1 ».  

Donc l’effet P-Delta peut être négligé pour le cas de notre structure. 

 
 

 

 

Niv Pk  (KN) Dkx (m) Dky (m) Vkx(m) Vky(m) hk(m) qkx qky Vérification 

6 
346.9853 

0.0016 0.0019 623.87 740.34 3.06 0.00029 0.00029 Vérifiée 

5 
489.926 

0.0016 0.0019 1055.01 1216.08 3.06 0.00024 0.0025 Vérifiée 

4 
489.926 

0.0016 0.0019 1393.86 1567.2 3.06 0.00018 0.00019 Vérifiée 

3 
489.926 

0.0016 0.0019 1639.23 1830.86 3.06 0.00015 0.00016 Vérifiée 

2 
489.926 

0.0016 0.0019 1796.43 2016.28 3.06 0.00014 0.00015 Vérifiée 

1 
493.9828 

0.0016 0.0019 1882.74 2129.01 3.06 0.00013 0.00014 Vérifiée 
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IV.9 VERIFICATION DE LA RESULTANTE  DES FORCES SISMIQUES DE 
CALCUL  

La résultante des forces sismiques à la base Vd obtenue  par la combinaison des valeurs 

modales  ne  doit  pas  être  inférieure  à  80% de  la   résultante  des  forces  sismiques  déterminée  

par la méthode statique équivalente Vs pour une valeur de la période fondamentale donnée  

par la formule empirique approprie.   

                   

Vdynamique
Vstatique

=
Vd
Vs
		≥ 80% = 0.80 

 
 
                             = .

.
	= 0.82 ≥ 80% 

 
 
D’ou: la résultante des forces sismique  est vérifié 
 
 
Remarque 
 
Si   	 < 80%, il faudra augmenter  tous les  paramètres de la réponse calculés  par la 

méthode modale“ Forces, déplacements, moments,…. ” dans le rapport   0.8  
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Conclusion  
 
D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure  

· La structure est contreventée par voiles. 

· L’effort tranchant à la base est vérifié. 

· Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés. 

· Le pourcentage de participation massique est vérifié. 

· Le contreventement vérifié. 

· La résultante des forces sismique est vérifies  

· L’effet P-Delta est vérifié. 

Ce model présente toutes les caractéristiques recommandées par les règlements, donc on peut 
passer à l’extraction des efforts internes avec les quels nous allons ferrailler les différentes 
éléments structuraux. 
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Chapitre V 

 

FERRAILLAGE DES POTEAUX 
 

Introduction  

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (longitudinal et 

transversal) puis vérifier à l’ELS pour les cas suivants. 

 

 

Tableau V.1. Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle 

 

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations : 

-Effort normal maximal et le moment correspondant ( Nmax - Mcorr  

-Effort normal minimal et le moment correspondant ( Nmin - Mcorr ) 

-Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant ( Mmax - Ncorr ) 

 

                                                                         y 

                                                            Mx                  

  

                                                                                                     x 

                                                                                           My  

 

  

Mx : moment du poteau dans le sens longitudinal.                                                             

My : moment du poteau dans le sens transversal. 

 

 

 gb gs fc28 (MPa) fbu(MPa) fe(MPa) ss (MPa) 

Situation durable 1.5 1.15 25 14.16 400 348 

Situation accidentelle 1.15 1 25 18.48 400 400 
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Ø Combinaison de calcul 

· BEAL 91/modifiée 99  

ELU : 1.35G+1.5Q 

ELS : G+Q 

· RPA 99/modifiée 2003  

G+Q±E 

0.8G±E 

 
V.1. Détermination des efforts internes  à L’ELU 

La détermination des efforts internes dans les poteaux se fera grâce à la méthode des éléments 

finis (MEF) en utilisant le logiciel ETABS. 

Les résultats sont donnés dans les diagrammes suivants : 
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Fig V.1 Diagramme des moments fléchissant du portique 4 à L’ELU. 
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Fig .V.2 Diagramme des efforts normaux du portique 4 à L’ELU 
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Fig V.3 Diagramme des efforts tranchants du portique 4 à L’ELU 
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V.2. Recommandation du RPA 2003 

a) Les armatures longitudinales 

v Les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence, droite et sans 

crochet. 

v Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton 

sont :  

· Le pourcentage minimale sera de : 0,80 % x bxh en  Zone IIa. 

         Poteau (35x45)      2
min 6,124535008.0 cmA =´´=  

· Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 %bxh en zone IIa. 

         Poteau (35x45)     2
max 63453504.0 cmA =´´=  

· Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %bxh en zone IIa 

         Poteau (35x45)     2
max 5.94453506.0 cmA =´´=  

 

v Le diamètre minimum  est de 12F  

v La longueur de recouvrement minimal est de LR = 40Ø (zone IIa) 

v La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas 

dépasser :    L = 25 cm (zone IIa). 

v Les jonctions par recouvrements doivent être faite si possible, à l’extérieure des 

zones nodales (zones critique). 

b) Les armatures transversales  

Le rôle des armatures transversale consiste à : 

· Empêcher les déformations transversales de béton et le flambement des armatures 

longitudinales. 

· Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement. 

· Positionner les armatures longitudinales. 

Leur calcul se fait à l’aide de la formule. (RPA99 révisé 2003/Art 7-4-2-2). 
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                                                      e

ua

t

t

fh
V

S
A

×
=
r

 

 

Vu : Effort tranchant de calcul. 

h : Hauteur totale de la section brute.                

fe : Contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale. 

ρa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant. 

ïî

ï
í
ì

<l®

³l®
=r

575.3

55.2

g

g
a  

gl  : L’élancement géométrique du poteau. 

a
Lf

g =l      Où    
b

Lf
g =l  

Avec : a et b dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation 

considérée. 

Lf : La longueur de flambement des poteaux. 

 St : espacement des armatures transversales. 

( )
ïî

ï
í
ì

F£

F£

courantezoneenS
nodalezoneencmS

lt

lt
min

min

15

1510min
 

F  : est le diamètre des armatures longitudinales du poteau. 

1. La quantité d’armatures transversales minimales  
t

t

Sb
A
´

 en %  est donnée comme suit :

 %3.0A5 ming =®³l  

 %8.03 min =®£ Agl  

53 << gl            Interpolation entre les valeurs limites du poteau 

2. Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées en nombre et diamètre 

suffisants           

    Ø=12 mm pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des 

poteaux. 

3. Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 1350 ayant une longueur             
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      droite de 10Fmin. 

 

  

IV.3. Calcul des armatures à l’ELU  

Les calculs sont font en flexion composée, les étapes à suivre sont les suivantes : 

Ø Calcul du centre de pression  
 
                  Deux cas peuvent se présenter  
 

§ Section partiellement comprimée (S.P.C) 

 La section est partiellement comprimée si l’une des deux conditions suivantes est 

satisfaite : 

÷
ø
ö

ç
è
æ -> c

2
heu  

( ) ( ) bc
2

fu fhbc81,0h337,0McdN ×××-×£-¢-×  

Avec : 

÷
ø
ö

ç
è
æ -×+= c

2
hNMM uuf  

fM  : Moment fictif.  

Ø Calcul des armatures :    

bc
2

f

fdb
M
××

=m  

Si : 392.01 =m£m ………….la section est simplement armée. 

b¾¾ ®¾m tableau  

s

f
f d

M
A

sb ××
=

 

La section réelle d’armature est 
s

u
fs

NAA
s

-=  

Si : 392.01 =³mm ………….la section est doublement armée. 

et on calcule bc
2

1r fdbM ×××m=  

Nu
Mueu =

A 

SPC 

A1 

A’ 

Mf 

Nu 

+ = 

A1 

A’ 
d 

c’ 

b 

sbc 

sSt 
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 rf MMM -=D     

( ) ( ) sssr

f
f cd

MA
cd
M

d
M

A
sssb ×¢-

D
=¢

×¢-
D

+
××

= ;  

Avec :  347.82e
s

s

f Mpas
g

= =  

Mr : Moment ultime pour une section simplement armée 

La section réelle d’armature : 
s

u
fss

NAAAA
s

-=¢=¢ ;
  

Section entièrement comprimée : (S.E.C)
 

La section est entièrement comprimée si la condition suivante est vérifiée :  

÷
ø
ö

ç
è
æ -£ c

2
heu  

( ) bcfu fhb
h
cMcdN ××÷
ø
ö

ç
è
æ ×->-¢-× 281,0337,0  

Deux cas peuvent se présenter : 

1) Si ( ) ( ) bc
2

fubc
2 fhb

h
c5.0McdNfhbc81,0h337,0 ×××÷
ø
ö

ç
è
æ ¢

-<-¢-×<×××-×  

Les sections d’armatures sont :   0;
100

100
21 =

×
×××Y×-

= AfhbNA
s

bc

s
 

Avec : 

( ) ( )m.NenMetMpaenf;

h
c8571.0

fhb100
M100)cd(N

3571.0

bc
bc

2
u

¢
-

×××
×-¢-

+
=Y  

2) Si ( ) bc
2

fu fhb
h
c5.0McdN ×××÷
ø
ö

ç
è
æ ¢

-³-¢-×  

Les sections d’armatures sont :    
( )
( ) s

bcu
1 cd

fhbh5.0dMA
s¢-

×××--
=  ; 1

s

bc
2 AfhbNA -

s
××-

=
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A
s 1

 

A
s

1  

Remarque  

Si 0
Nu
Mue u == (excentricité nulle ; compression pure), le calcul se fera à l’état limite de 

stabilité de forme et la section d’armature sera 
s

bcu fBNA
s

×-
=  

Avec : 

B : Aire de la section du béton seul. 

ss : Contrainte de l’acier. 

V.4. Calcul du ferraillage des poteaux  

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul manuel  

 

Pot 35x45 : Situation accidentelle (0.8G+Ex):  

 

N max = 513.35 KN      Mcor = 2.40 KN .m  (effort de compression). 

 

fbu = 18.48 Mpa. 

σs = 400 Mpa 

 

= = . 	
.

= 0.004 < − = 0,175 . 

( ) bcfu fhb
h
cMcdN ××÷
ø
ö

ç
è
æ ->-- 2'81.0337.0'  

                                                                         Armature  tendue 
                                                                                      Armature  comprimée 
   
Calcul de moment fictif à la flexion simple  

= + ×
h	
2 − ′  

= 2.4 + 513.35 ×
0.45

2 − 0.025  

= 105.07 .  

( ) 32 10.48.1845.035.0
45.0
025.081.0337.007.105025.04.035.513 ××÷

ø
ö

ç
è
æ ->--  

 

E 

AS2 

AS2 
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 87.43<338.7                            la condition est vérifiée 

Donc  la section  est partiellement  comprimée 

AS’= 0 cm2 

Calcule As 

= = . ×
×( )× ,

= 0.089 < = 0,392												     (SSA)               β  =0,954 

Donc les armatures fictives sont  

=
β σ

= .
, × . × ×

10 =		6.47 cm2 

Les armatures réelles  

= −
σ

= 6.47 − . ×
×

= . cm2 

Pot 35x45 : Situation courante  a ELU 

N min  =  -1050.4 KN.m                Mcor = 1.247 KN   (effort de compression). 

fbu = 18.48 Mpa. 

σs = 400 Mpa 

= = . 	
.

= 0.001	 < − = 0,175 . 

( ) bcfu fhb
h
cMcdN ××÷
ø
ö

ç
è
æ ->-- 2'81.0337.0'

 
 

Ø Calcul de moment fictif à la flexion simple  

= + ×
h	
2 − ′  

= 1.247 + 1050.4 ×
0.45

2 − 0.025  

= 211.33	 .  

( ) 32 10.48.1845.035.0
45.0
025.081.0337.033.211025.04.04.1050 ××÷

ø
ö

ç
è
æ ->--  

 182.57<338.70                          la condition est vérifié 

Donc  la section  est partiellement  comprimée 

AS’= 0 cm2 
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Ø Calcule As 

= = . ×
×( )× ,

= 0.18 < = 0,392	            (SSA) β=0,900 

 

 

Ø Donc les armatures fictives sont  

=
β σ

= .
. × . × ×

10 =		13.81cm2 

Ø Les armatures réelles  

= −
σ

= 13.81− . ×
×

= 0.00cm2 

Pot 35x45 : Situation courante a ELU  

Mmax = 48.675 KN                   N cor = -105.37 KN.m 

fbu= 18.48 Mpa. 

σs = 400 Mpa 

= = .
.

= 046	 > − = 0,175 . 

( ) bcfu fhb
h
cMcdN ××÷
ø
ö

ç
è
æ ->-- 2'81.0337.0'

 

Ø Calcul de moment fictif à la flexion simple  

= + ×
h	
2 − ′  

= 48.675 + 105.37 ×
0.45

2 − 0.025  

= 69.75 .  

( ) 32 10.48.1845.035.0
45.0
025.081.0337.075.69025.04.037.105 ××÷

ø
ö

ç
è
æ ->--  

 -30.24 <338.70                          la condition est vérifié 

Donc  la section  est partiellement  comprimée 

AS’=0 cm2 
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Ø Calcule As 

= = . ×
×( )× ,

= 0.059 < = 0,392	            (SSA) β=0,970 

Ø Donc les armatures fictives sont  

=
β σ

= .
. × . × ×

10 =		4 ,22cm2 

 

Ø Les armatures réelles  
 

= −
σ

= 4.22 − . ×
×

= 1,58cm2 

 
Ø Les sections d’armature sont  données dans le tableau V.2 

 
 
V.5.Vérifications à l’ELU  

§ Armatures transversales 

 Leur calcul se fait à l’aide de la formule. (RPA 99 révisé 2003/Art 7-4-2-2). 

Elles sont calculées à l’aide de la formule suivante :
e

ua

t

t

fh
V

S
A

×
=
r

 
L’élancement géométrique du poteau est donné par la relation : 

a
Lf

g =l
b

Lf=  

Telle que : 

Ni N (t) M 
(t.m) 

Sect. 
(cm2) 

 
Situation Obs As

’ 

cm2 
As 

cm2 
Amin 
cm2 

Aadopt 
(cm2) 

Choix 
des 

barres 

 
RDC et 
étages    
courant
s 

Nmax = 
513.35 

Mcor = 
2.4 

35 
 

X 
 

45 

0.8G+Ex SPC 0.00 0.00 

 
 

12.6 

16.08 

 
 

8HA16 
 

Nmin = 
-1050.4 

Mcor= 
1.247 

ELU 
 
 

SPC 0.00 0.00 16.08 

Mmax = 
48.675 

Ncor =     
-105.37 

 

ELU 
 SPC 0.00 1.58 16.08 
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Lf : longueur libre du poteau. 

Avec :       l0 = 306cm   pour le RDC, étages courants.                       

Remarque  

L’équation précédente a deux inconnus St et At, donc on doit fixée l’espacement St et 

calculé la section d’armature At ; 

 Espacement des armatures selon le RPA version 2003 : 

- En zone nodale  

( ) ( ) cm10Scm12cm15,2.110mincm15,10minS t
min
lt =®=´=F£  

- En zone courante  

cm1815S min
lt =F£ cm15St =®  

- Longueur de recouvrement :  

cmL tr 482.14040 =´=F=  
 Vérification de la quantité d’armatures : 

i
l f

g =l      ,
B
Ii = lf= 0.7 he 

v Pour le cas le plus défavorable  

Poteaux (35x45) :  = 59.39KN 

= 0.7 3.06 = 2.142	  

⇒ = = .
.

=6.00 

⇒ > 5 d’où = 2.5 

- la zone nodale  

=
.
. =

2.5 × 30.42
0,45 × 400 × 0,1 × 10 = 0.42	cm  

Soit un cadre de  Ф8At=1.00 cm2. (2 brins Ø8) 

- la zone courante : 

=
.
. =

2.5 × 30.42
0,4 × 400 × 0,15 × 10 = 0.71cm  

Soit (un cadre +un losange) de  Ф8At=2.00 cm2. (4 brins Ø8) 
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La section minimale de RPA est : 

- En zone nodale  
2

min 05.11035003.0003.0 cmSbA t =´´=××=  
- En zone courante  

2
min 575.11535003.0003.0 cmSbA t =´´=××=  

Ø D’après nos calcul Atmin>At donc les armatures longitudinales  des poteaux seront 

encadrée avec un cadre et un losange de HA8 de section transversal 4HA8=2.01cm2 

Ø Les  cadres  et  les  losanges  doivent   être  fermés  par  crochets  a  135°  ayant   une  longueur  

droite de       10Øtmin =8cm 

Ø La zone nodale est sensible au séisme ;on introduit les armatures en U superposées avec 

alternance dans l’orientation a fin de la consolider et ainsi, la rendre vulnérable. 

Longueur d’ancrage  (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221) 

=
.

4	
 

=	0.6+ .  ; 	= 0.6ψ2.ft28 

= 1.5			pour les aciers à haute adhérence. 

Pour les HA 16 : = = . ×
( . × . × . ) =	56.44cm 

· Longueur de recouvrement  

Selon le RPA ;la longueur minimale de recouvrement est : L = 40 ×φ 

Pour les HA16 : 

L = 40×φ = 40×1.6 = 64cm 

· Vérification au cisaillement (RPA99/Art7.4.3.2) : 

=
Vu
bd

≤ =  

 
Avec : fc28=25MPa. 
 

Et
≥ 5 → = 0.075
< 5	 → = 0.04  
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=
Vu
bd

=
30.42 10
350 425

= 0.20  

 
= 0.20 ≤ = =0.075× 25 = 1.875MPa.               La condition est 

vérifiée 
 

· Délimitation de la zone nodale  
 
Au niveau des poutres      h’= 2xh 

′ = , , , 60  . 
 

 : Hauteur de la poutre. 
 

Et	  : dimensions du poteau. 
 

 : hauteur entre nus des poutres. 
= {73.33,35,45,60 } 

 
On aura : =73.33  
 
IV.6.Vérification à L’ELS  
 

Condition de non fragilité  (Art A.4.2,1/BAEL 91 Modifiée 99) 

ú
û

ù
ê
ë

é
-
-

=
d.185.0e
d.455.0e

.
fe

f.d.b.23.0
A

s

s28t
min

 
 

 Les vérifications seront  résumées dans le tableau suivant  

 
                                      Tableau V.3  vérification de la condition de non fragilit 

Section 
(cm²) Comb Ns 

(KN) 
Ms 

(KN.m) 
eS 

(m) 
h/6 
(m) 

Natur
e 

Amin 
Cm² 

A adoptée 
Cm² OBS 

 
POT 

(35x45) 
 
 

Nmax
-Mcor |−2.1| 

 
|2.553| 

  
2.21 

 
0.075 

SPC  
0.41 

 
16.08 =8HA16 

 
vérifiée 

Nmin-
Mcor |−762.12| 

 
|0.895| 

  
0,001 

 
0.075 

SEC  
0.00 

 
16.08 =8HA16 

 
vérifiée 

Ncor-
Mmax |−76.46| 

 
|34.956| 

  
0,45 

 
0.075 

SPC  
0.00 

 
16.08 =8HA16 

 

 
vérifiée 
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· Vérification des contraintes à L’ELS  

a-Etat limite d’ouvertures des fissures  

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible. 

  b- Contrainte dans le béton  

0.6 1528f MPacbc bcs s£ = =  

Nous avons deux cas à vérifier, en flexion composé et à L’ELS : 

· Si 
6

M hs
NS

< ® La section est entièrement comprimée. 

    c- Vérification des contraintes  

- La section homogène est : 
'

2
' '

1 2 1

( )

1 15(
2

s s

s s

S b h A A

b hV A c A d V h V
B

h= ´ + +

é ù´
= + ´ + ´ ® = -ê ú

ë û  

 

- Le moment d’inertie de la section totale homogène : 

3 3 2 2
1 2 1 2

1

1 28
0

( ) ( ) ( )
3

0.6 15

s s

V
s s

b b c
G

bI V V A V c A V c

N M f MPa
B I

s s

é ù= ´ + + - + -ë û

æ ö
= + £ = =ç ÷
è ø

 

Puisque  1 2b bs s>    , donc il suffit de vérifier que 1b bs s<   

Ns : Effort de compression à L’ELS  

Ms : Moment fléchissant à l’ELS  

B0 : Section homogénéisée. 

                  B0=b.h+15As 

· Si 
6

M hs
NS

> ® La section est partiellement comprimée. 

Il faut vérifier : 
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1

3
2 ' 2

1 2

15

15 ( ) ( )
3

b b

b

s

x x

x x s s

MPa
K y
MK
I

b yI A d y A y c

y y c

s s
s

-

-

< =
= ´

=

´ é ù= + - + -ë û

= +

 

   y2 : est à déterminer par l’équation suivante : 
3
2 2 0y p y q+ ´ + =  

Avec :   
'

2 '

'
3 ' 2 2

90 903 ( ) ( )

90 902 ( ) ( )

2.5
2

s s

s s

A Ap c c c d c
b b
A Aq c c d c

b b
hc

= - - - + -

= - - - + -

= -

 

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

L’effort obtenu par l’ETABS à ELS est : 

Nmax=|−762.12 |                    Mcorr =|0.895 . | 
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Les  valeurs des contraintes sont données par le logiciel SOCOTEC  

Les résultats sont comme suit  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Les résultats de vérification sont résumés dans le tableau suivant : 

v Pour le béton  
 

Section Ns Ms(KN.m) es(m) h/6 Nat σsup(MPA) σinf(MPA) (MPA) Obs 

40 
X 
40 

Nmax = 
|−2.1| 

Mcor= 
|2.553| 

 
2.21 0.075 SPC 7 .8 7.6 15 

condition 
vérifiée 

Nmin = 
|−762.12| 

 

Mcor = 
|0.895| 

 
0.001 0,075 SEC 1.5 0,0 15 

condition 
vérifiée 

Ncor = 
|−76.46| 

Mmax= 
|34.956| 

 
0.45 0,075 SPC 5.2 0,0 15 

condition 
vérifiée 
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v Pour  les aciers  

Section Ns Ms(KN.m) es(m) h/6 Nature σsup(MPA) σinf 
(MPA) (MPA) Obs 

 

40 
X 
40 

Nmax = 
|−2.1| 

Mcor= 
|2.553| 

2.21 0.075 SPC 
 

117.1 
 

113.6 348 
condition 
vérifiée 

 

Nmin = 
|−762.12| 

Mcor = 
|0.895| 

0.001 0,075 SEC 19.1 -29.70 348 condition 
vérifiée 

 

Ncor = 
|−76.46| 

Mmax= 
|34.956| 

0.45 0,075 SPC 72.9 3.80 348 condition 
vérifiée 
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Chapitre VI 

FERRAILLAGE DES POUTRES 

 
Introduction 

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, à l’état limite ultime (ELU), puis on    

procéder à une vérification à l’état limite de service (ELS). 

Les aciers nécessaires pour le ferraillage des poutres seront déterminés en fonction des 

moments fléchissant maximums pour les deux situations suivantes : 

 

 

Tab.VI.1.Situations et coefficients de calcul 

En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les combinaisons suivantes : 

1.35G + 1.5 Q          à l’ELU 

G + Q                     à L’ELS 

G + Q ± E               RPA 99 version 2003 

0.8 G ± E              RPA 99 version 2003 

VI.2  Recommandations du RPA pour le ferraillage des poutres  

a) Armatures longitudinales 

· Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre 

est de 0.5% en toute section. 

Poutres principales :Amin= 0.005x30X40 = 6cm2 

Poutres secondaires : Amin = 0.005x30X35 = 5.25cm2  

· Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de 4% en zone courante et de 

6% en zone de recouvrement. 

 

 gb gs fc28 (MPa) fbu(MPa) fe(MPa) ss (MPa) 

Situation durable 1.5 1.15 25 14.16 400 348 

Situation accidentelle 1.15 1 25 18.48 400 400 
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Ø En zone courante :  

Poutres principales :Amax = 0.04x30x40 = 48cm2 

Poutres secondaires : Amax = 0.04x30x35 = 42cm2 

Ø En zone de recouvrement : 

Poutres principales :Amax= 0.06x30x40 = 72cm2 

Poutres secondaires : Amax=0.06x30X35 =  63cm2 

· La longueur minimale de recouvrement et de 40Ø en zone IIa. 

· L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poutres de 

rive et d’angle doit être effectué avec des crochées à90 .  

b) Armatures transversales  

La quantité minimale des armatures transversales et donnée par   

= . × ×  

L’espacement maximum entre les armatures transversales est de : 

= , ∅ En zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont 

nécessaires. 

																																																											 ≤ 	En	zone	de	recouvrement. 

Avec : 

∅ ∶	Le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales. 

Les premières armatures transversales doivent être disposées à 5cm au plus du nu de l’appui 

ou de l’encastrement. 

Ø Disposition constructive  

Conformément au CBA 93 annexes , concernant la détermination de la longueur des 

chapeaux et des barres inférieures du 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 : 

· A 	de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit 

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

· 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. 
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A s t 

  

· La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est 

prolongée jusqu’aux appuis et les armatures du second lit sont arrêtées à une distance 

des appuis au plus égale à de la portée. 

VI.3 Ferraillages des poutres à l’ELU  

Ø Calcul du moment réduit 

= . .  

 

=
0,85

 

 

Si ≤ = 0.392									la	section	est	simplement	armée(SSA). 

 

= . .  

 

 

                        M                                      M 
 

d 
 

 

  

 

                                    Fig.VI.3.1 Schéma de calcul en flexion simple d’une SSA 

 

Si > = 0.392									la section est doublement armée (SDA). 

  

On calcule   = . . .  

∆ = −  

 

Avec : 

: moment	ultime	pour	une	section	simplement	armée. 
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= . . +
∆

( − ́ ). 					 ; =
∆

( − ́ ).  

 

La section réelle est considérée comme équivalente à la somme de deux sections fictives 

 
 

                                FigVI.3.2 Schéma de calcul en flexion simple d’une SDA  

 

As : La section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas. 

A’s : La section supérieur la plus comprimée . 

VI.4 Ferraillage 
Le ferraillage des poutres est récapitulé dans les tableaux suivants : 

VI.4.1 poutres principales et poutres secondaires  

 

Nature Comb Mu µ Obs Acal 

 

Amin 

 

Aadop Choix des barres 

PP30x40 

 

Travée ELU 63.292 0.105 SSA 5.13 6 9.04 
3HA14(Filante) 

3HA14(Chapeau) 

Appuis 
Accidentelle 

G+Q+Ex 

-

68.769 
0.114 SSA 5.61 6 9.04 

3HA14 (Filante) 

3HA14(Chapeau) 

PS30x35 

Travée ELU 37.801 0.063 SSA 2.99 5.25 8.01 
3HA12(Filante) 

3HA14(Chapeau) 

Appuis 
Accidentelle 

G+Q+Ey 

-

51.205 
0.085 SSA 4.10 5.25 8.01 

3HA14(Chapeau) 

3HA12 (Filante) 
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VI.5  Vérification a l’ELU  

Les vérifications à effectuées sont les suivantes ; 

a) Condition de non fragilité  (BEAL 91 ; Art 4.2.1) 

≥sA
e

t

f
f

dbA 28
min 23.0 ×=  

· Poutres principales  (30x40)                  

2
min cm35.1=

400
2.1×37,5×30×0.23=A

 

· Poutres secondaires  (30x35)                  

2
min cm17.1=

400
2.1×32,5×30×0.23=A  

D’ou :  PP è cm²35.1=A>9.04=A minS  

           PS è cm²17.1=A>18.0=A minS  

Þ  Condition vérifiée   

b) Justification sous sollicitation d’effort tranchant (BAEL91.Art A.5.1) 

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état ultime, cette 

justification est conduite à partir de la contrainte tangente « », prise conventionnellement 

égale à : 

= 							 :	Effort		tranchant 	max 	à l’ELU 

Poutres principales :	 = . ×
×

= . 	  

Poutres secondaire:	 = . ×
×

= . 	  

Etat limite ultime du béton de l’âme :(BAEL91.art A.5.1.21) 

Dans le cas où la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier : 

																																				 = ≤
.

, = .  

*Poutres principales = . < 	3.33 …………La condition est vérifiée 

*Poutres secondaires  = 	 . < 	3.33 …………La condition est vérifiée 
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  c)   Influence de l’effort tranchant sur béton au niveau des appuis   
Ø Influence sur le béton  

b

c
uu

fbd
xTT

g
289.0

40,0
´´´

=£ …………………………………… (BAEL91.art A.5.1.32) 

Poutres principales : kNu 675
1.5

x25x100,30x0,3750,94.0T79.83kNT
3

u =
´

´=<= . 

Poutres secondaires : KNxkN u 585
1.5
,325x25x100,9x0,30x04,0T59.155T

3

u ==<=   

 

Ø Influence sur les armatures  

Lorsqu’au droit d’un appui : on doit prolonger au delà de l’appareil de l’appui, une section 

d’armatures pour équilibrer un moment égale à 
0,9d
MT u

u -  

D’ou  .
9,0

15,1
÷
ø

ö
ç
è

æ
-³

d
M

V
f

A u
u

e
s  

Poutres principales  : 0107.70-
0,9x0.375

63.292-79.83 <= .  

Poutres secondaires : 35.26
0,9x0.325

37.80159.155 =- > 0 

D’où : ( ).35.2615,1

e
s f

A ³  

Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires. 

d)  Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres (BAEL91Art.6.1. 3)  

≤ = = . × . = . 				; = .  

                                              =
. ∑  

Avec : 

: Périmètre	minimal	circonscrit	à	la	section	droite	des	barres. 
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Poutres principales : 

  2x3HA14  ⟹	∑ = . .ф = 26.37	  

= . ×
. × . × .

= 0.89 < ………………………Condition vérifiée. 

Poutres secondaires : 

3HA14+3HA12⟹∑ = 24.49	  

= . ×
. × . × .

= 0.52 < ………………………Condition vérifiée. 

e)   Calcul de la longueur de scellement droit des barres (BAEL91 Art A6-1.21)  

=
∅
× Avec	 = . × × = . × ( . ) × . = 2.835 

Pour les ∅12 ∶ 	 = 42.33	cm																				 = 45	cm 

Pour les ∅14 ∶ 	 = 49.38cm																		 = 50	cm 

Pour l’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie 

ancrée mesurée hors crochet est au moins égale à « 0.4 » pour barre à haute adhérence. 

Pour les ∅12 ∶ 	 = 16.93	cm															 = 20	cm 

Pour les ∅14 ∶ 	 = 19.75cm													 = 25	cm 

f)  Calcul des armatures transversales  

Le diamètre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante : 

 

÷
ø
ö

ç
è
æ F£F

10
b,,

35
hmin lt

 
 

( )30mm12mm,11,42mm,minΦ t £  

Soit : t = 8mm. 

On optera pour un cadre et un étrier soit At = 4HA8 = 2.01cm².  
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On opte pour  Stmax =10 cm. 

 

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

 

 

S 	 ≤ min(29.3; 40cm)=29.3 cm. 

 

v Pour équilibrer l’effort tranchant au nu de l’appui la section des armatures  

transversales  doit satisfaire la condition suivante (Art. A.5.1, 232 / BAEL91) 

             s028u

ad

.γ)b0,3.ft-( τ
.0,9.feA

S ≤ t

 

36.5cm=
15x250.3x2.1)1.-(1.32
002.01x0,9x4S t =

  

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

ü Poutres principales  

· Zone nodale  

St≤ min ;12φ
4
h

( ) =  min
þ
ý
ü

î
í
ì ;12x1.6

4
40( ) = min (10cm ;  19.2cm)=10cm 

Soit : St max ≤ min (29.3cm ; 36.5cm ; 10cm)=10 cm. 

 

· Zone courante  

St≤ .20cm=
2
h  

Soit : St max ≤ min (29.3cm ; 20cm)=20cm 

On opte pour  Stmax= 15cm 

ü Poutres secondaires  

        Ces  poutres  sont  sollicitées  essentiellement  par  les  charges  sismiques,  par  

conséquent l’effort tranchant est constant sur toute leurs longueurs ; on se doit de 

maintenir un écartement constant des armatures transversales. 

	 ≤ ( , 	; ) 
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On opte pour St =10 cm. 

 

St ≤  min ;12φ
4
h

( ) =  min
þ
ý
ü

î
í
ì ;12x1.6

4
35( ) =  min (8.75 cm ;  19.2cm) = 8.75 cm 

Soit : St max ≤   min (29.3cm ; 36.5cm ; 8.75cm) = 8.75cm. 

 

Ø Délimitation de la zone nodale 

L’= 2xh 

h’= max
þ
ý
ü

î
í
ì cm60,h,b,

6
h

11
e  

h : hauteur de la poutre. 

b1 et  h1 : dimensions du poteau. 

he : hauteur entre nus des poutres. 

On aura : 

- h’= 60cm 

- L’=2x40=80 cm : poutre principales de (30x40) 

- L’=2x35=70 cm : poutre secondaire de  (30x35) 

Remarque  

La  première  armature  transversale  doit  être  disposé  à  5cm  au  plus  du  nu  d’appui  ou  de  

l’encastrement. 

· Armatures transversales minimales  

La quantité d’armatures minimales est :  

bS003,0A t
min
t = = 0,003x15x30 = 1,35cm² 

²01,2 cmAt =  > min
tA =1,35cm²  ………………………………………..  Condition vérifiée. 

VI .6 Vérification à l’ELS  

· Etat limite d’ouverture des fissures  

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

de la construction. 
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Les vérifications qui leurs sont relatives : 

-Etat limite d’ouverture des fissures (exemple de calcul pour la fissuration non préjudiciable). 

-Etat limite de résistance du béton à la compression. 

-Etat limite de déformation : 

Etat limite de résistance du béton en compression : (BAEL91/ A.4.5.2) 

Il faut vérifier la contrainte dans le béton        = ≤ = 15  

Avec : = (Contrainte	de	traction	des	aciers), 

                      A : armatures adoptées à l’ELU, 

sont	tirés	des	tableaux	en	fonction	deρ =
100 ×

b d  

Les résultats des vérifications à l’ELS sont donnés dans les tableaux suivants : 

 

· Poutres principales  

Msmax 

(KN.m) 

As 

ELU 

ρ1 

 

 

 

K1 

 

 

 

 

 

 

 

Obs 

 

En travée 45.624 9.04 0.803 0.8725 24.10 154.25 6.40 

15 
Condition 

Vérifie 
En 

appuis  49.508 9.04 0.803 0.8725 24.10 167.38 6.94 

 

 

· Poutres secondaires  

Msmax 

(KN.m) 

As 

ELU 

ρ1 

 

 

 

K1 

 

 

 

 

 

 

 

Obs 

 

En travée 10.75 8.01 0.821 0.8715 23.61 47.83. 2.02 
15 

Condition 

Vérifie En appuis 23.819 8.01 0.821 0.8715 23.61 104.98 4.44 
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· Etat limite de déformation   

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

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

cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens :  

VI.7 Calcul de la flèche 

· Poutres principales 

Dans  notre  cas  la  flèche  est  donnée  par  L’ETABSè   f = 0.097 cm 

= 0.097 < = 	
480
500 = 0.96  

· Poutres secondaires  

Dans  notre  cas  la  flèche  est  donnée  par  L’ETABSè   f = 0.027 cm 

= 0.027 < = 	
410
500 = 0.82  

Conclusion: La flèche est vérifiée. 
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Chapitre VII 

 

FERRAILLAGE DES VOILES 

Introduction  

 Le voile est un élément structural de contreventement soumis  à des forces verticales et des forces 

horizontales ; donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en flexion composée 

sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges 

d’exploitation (Q) ainsi que sous l’action des sollicitations horizontales dues au séisme. 

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoir trois types d’armatures :  

- Armatures verticales ; 

- Armatures horizontales ; 

- Armatures de  montages. 

Nous allons ferrailler par zone, car on a constaté qu’il est possible d’adopter le même type de 

ferraillage pour un certain nombre de niveaux. 

 

Ø Zone I : RDC+1 	et	2 	 étages. 

Ø Zone II :	3 , 4 	5 étages. 

VII.1  Combinaisons d’actions  

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales  à prendre sont données 

ci-dessous : 

          BAEL.91/modifié 99 :                                       RPA.99/modifié 2003 : 

    ELU : 1.35 G +1.5 Q                                              0.8 G + E     
    ELS : G + Q                                                            G + Q + E    
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VII.2  Ferraillage des trumeaux  

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d). 

Ø Exposé de la méthode    

La méthode consiste à déterminer le diagramme des contraintes à partir des sollicitations les plus 

défavorables  (N, M) en utilisant les formules suivantes :            

I
VM

B
N

maxσ ×
+=  

 

 

Avec :   B : section du béton.  

              I : moment d’inertie du trumeau. 

              V et V’: bras de levier,  V=V’ = L voile / 2          

 

  Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultats. 

  Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur  (d) donnée par : 

d ≤ min (  ;   ) 

     he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré  

    Lc : la longueur de la zone comprimée L
minσmaxσ

maxσ
cL   ×

+
=  

    L t : longueur tendue = L - Lc 

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des 

contraintes obtenues : 

Ø Section entièrement comprimée  (SEC) 

      
ed

2

σmaxσ
N

1

i ××
+

=      

      
ed

2
σσ

N 21
1i ××

+
=+     

    Avec :   e : épaisseur du voile. 
                                                                                        
            
                                                                  Figure VI.1. Section entièrement comprimée 
 
 

i i+1 

d d d 

maxs  

mins  
1s  

2s  

'N M Vσmin B I
×

= -
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Ø Section partiellement comprimée  (SPC)            

 

         
ed

2

σmaxσ
N

1

i ××
+

=      

 
 

                                    Figure VI.2. Section partiellement comprimée 
 

Ø Section entièrement tendue (SET)           

 

        
ed

2

σmaxσ
N

1

i ××
+

=  

  
                                                                                       
                                           
                                                                               Figure.3.  Section entièrement tendue 

a) Armatures verticales  

Ø Section entièrement comprimée    

         s2

bci

σ
fBN

vA
×+

=  

    B : section du voile. 

    2sσ  : Contrainte de l’acier. 

Ø Section partiellement comprimée  

              s10

i

σ
N

vA =    

          s10σ  : Contrainte de l’acier. 

Ø Section entièrement tendue   

               s2

i

σ
N

vA =  

          s2σ  : Contrainte de l’acier.  
 

b) Armatures minimales  
 
Ø Pour une Section entièrement comprimée   

           ml/cm4A 2
min ³                                                   (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99) 

         
%5.0

B
A

%2.0 min ££                                              (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99) 

d d 
maxs  

maxs  
1s  e.d

2
σN        1

1i ×=+

d 

mins  

maxs  1s  
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Ø Pour une Section entièrement tendue   

þ
ý
ü

î
í
ì

³ B
f

BfA
e

t %15.0;max 28
min  

Ø     Section partiellement comprimée        

þ
ý
ü

î
í
ì

³ B
f
Bf

A
e

t 005.0;
23.0

max 28
min  

Avec :     

       
B : section du béton tendue. 

  Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins 

égal à 0.2 % de la section horizontale du béton tendu. 

c)  Armatures horizontales  
     Les barres horizontales doivent être munies de  crochets à 135° ayant une longueur de    10 

Φ et disposées de manière à servir de cadre armatures aux armatures verticales. 

          
4
vA

AH =  

                  BAh %15.0³                            Globalement dans la section du voile.  

                   B%10.0Ah ³                             En zone courante. 

      

 B : Section du béton  

  AV: Section d’armature verticale. 

d) Armatures de montages  

   Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. 

Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles 

dont le rôle est d’empêcher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la 

compression d’après l’article 7.7.4.3 du RPA 2003. 

   Les deux nappes d’armatures verticales doivent être reliées au moins par (05) épingles au 

mètre carré. 
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e) Armatures de coutures  

    Le long des joints de reprise de coulage(en cas de reprise de bétonnage), l’effort tranchant 

doit être repris par les aciers de coutures dont la section est donnée par la formule : 

uV1.4T:Avec 
ef
T1.1vjA

=

=
 

 Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré. 

Cette quantité doit s’ajouter à la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts 

de traction dus au moment de renversement. 

f) Armature pour les potelets  

  Il faut prévoir à chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la 

section de celle-ci est ³4HA10 avec des cadres horizontaux dont l’espacement ne doit pas 

être supérieur à l’épaisseur du voile.    

v 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 

v Longueur de recouvrement  

     Elles doivent être égales à : 

· 40Φ pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est 

possible. 

· 20Φ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les 

combinaisons possibles de charges. 
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v Diamètre minimal   

Le diamètre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 
10
1

de 

l’épaisseur du voile.  

 

 

 

 
 

 

 

VII.3  Vérification  

a) Vérification à L’ELS  
        Pour cet état, il considère : 
           N ser = G + Q  

MPa15c28f0.6bσ         

bσ
A15B

N
bσ          

=×=

£
×+

=

 

 
Avec :   Nser : Effort normal applique. 
               B: Section du béton.  
               A: Section d’armatures adoptée.  

b) Vérification de la contrainte de cisaillement  

v D’après le RPA99 révise 2003  

c28f0.2bτb       τ          ×=£
 

 
 
 

                       calcul,uV1.4V ×=
 

 
Avec :   b0 : Epaisseur du linteau ou du voile  
              d : Hauteur utile (d = 0.9 h). 
              h : Hauteur totale de la section brute  

2
S t  

10HA4³
 

e 

 

L 

10
L  

10
L  

St 

Figure VI.4.  Disposition des armatures verticales.	

db
V

bτ                    
0×

=
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v D’après le BAEL 91  

               Il faut vérifier que : 

                

τ τu u
V uτ u b d

£

=
×                             

 Avec :    τ :contrainte de cisaillementu  

÷÷
÷

ø

ö

çç
ç

è

æ
= 4MPa,

bγ
cjf

0.15minuτ

             

 , Pour la fissuration très  préjudiciable. 

v Exemple de calcul  

Soit à calculer le ferraillage du voile longitudinal  V5L de la zone I : 

Ø Caractéristiques géométrique  

          L = 1.025 m , e = 0.20m ,  B = 0.205m2  ,  I = 0.68m4 ,  V= V‘= 0.513m. 

 

 

Ø Calcul de Lc 

L
minσmaxσ

maxσ
cL   ×

+
=

 

mXLc 20.0025.1
78.43054.1074

4.1074
=

+
=

 

Lt = L-Lc = 1.025-0.20 = 0.83m. 

Le découpage de diagramme est en deux  bandes de longueur (d1et d2) respectivement. 

Avec :     d1 ≤ min (  ;  L  ) =   min (1.53; 0.14)  

Soit d1 = 0.14 m et      d2 =Lt-d1 = 0.69 m 

 

m²43O5.78KN/-σ
KN/m²4.1074σ

min

max

=
=
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Ø Longueur d’extrémité 

L/10 = 1.025/10 = 0.103m = 10.30cm 

Ø Calcul de N  

Zone tendue : 

      ( ) KN/m² 893.18 
L

dσ
t

max
tL1 =´-=

s
 

     ed1
2

σσ
N 1max

1 ×÷
ø

ö
ç
è

æ +
= KN55.2702   0.14x0.

2
893.181074.4

=÷÷
ø

ö
çç
è

æ +
=

 

     
=××= ed

2
σ

N 2
1

2 KNxx 63.610.200.69
2

893.18
=

 
v Calcul des armatures  

   Armatures verticales  

              ==
s2

1
v1 σ

NA  cm²69.010
400

27.55
=x        

             
s2

2
v2 σ

NA = cm²54.110
400

61.63
== x

 
   Armatures minimales  

 ÷÷
ø

ö
çç
è

æ ×
³

e

t

f
fBBA 28

min ,%2.0max  

Avec :β = dxe   ;β1= d1xe = 14x20 = 280cm2 

                                    Β2= d2xe = 69x20 = 1380cm2 

A1min ≥ max (0.56 ;1.47) = 1.47cm2 

A2min ≥ max (2.76 ;7.25) = 7.25cm2 

v Armatures de coutures   

²62.2
4

²76.1
4

29.4
400

1054.1114.11.14.11.1

22

11

2

cm
A

AA

cm
A

AA

cmxxx
f

xTxA

vj
vv

vj
vv

e
vj

=+=

=+=

===
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Le ferraillage adopte 
Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de l’action sismique 

et 2x6HA14. avec espacement de  15cm.  

v Armatures horizontales  

D’après le BAEL 91 :           

þ
ý
ü

î
í
ì³ B15.0;

4
AmaxA 0

0v
h =4.62 cm² 

Soit :   2X  5HA12 =11.3 cm²/ ml                          avec : St =15 cm. 

v Armature transversales  

 Les deux nappes d’armatures doivent être reliées au minimum par (05) épingle au mètre carré.         

Soit :   02 épingles de HA8 / m² 

v Armature des potelets  

La section des armatures des potelets et la même avec celle des armature verticaux  

Et de 4HA14 

Ø Vérification des contraintes de cisaillement 

v Selon le RPA99 
 
(Art 7.2.2 /RPA 99 version 2003)  

de
T

b
4.1

=t  

MPafMPa
xx

xx
cbb 52.028,0

30609,0200
100054.1114.1

28 =×=£== tt
                           

Condition vérifiée 

v D’après le BAEL 91 (Art 5.1.1 /BAEL modifié 99)  

 
÷÷
ø

ö
çç
è

æ
= MPa

f

b

c
u 4,15.0min 28

g
t = 3.26 MPa   (Fissuration préjudiciable)         

uu MPa
xx

x
tt £== 14.0

30609.0200
100067.79

=3.26 MPa                                            Condition vérifiée 

Ø Vérification à l’ELS  

bcs =
v

s

A.15B
N

+
                MPa

xx
b 50.3

1047.1815610205.0

1052.815
2

3

=
´+

´
=s  

MPaMPa bbc 1550.3 =£= ss                                  Condition vérifiée. 

Ø Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de tableaux 

 

Tableau N°1 : Ferraillages des voiles longitudinaux (V5) 
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Zone  Zone I Zone II 

Caractéristiques  
Géométriques 

L (m) 1.025 1.025 

e (m) 020 0.20 

                     B (m2) 0.205 0.205 
                   I(m4) 0.68 0.68 

so
lli

ci
ta

tio
ns

 d
e 

ca
lc

ul
 

maxs (KN/ m2) 1074.4 932.89 

mins (KN/ m2) 
 

-4305.78 -2566.75 

1s (KN/ m2) 
 

893.18 711.94 

Vu (KN) 79.67 48.13 
T (KN) 111.54 67.382 

Nature de la section SPC SPC 
Lt  (m) O.83 0.76 
Lc (m) 0.20 0.27 
d1(m) 0.14 0.18 
d2(m) 0.69 0.58 

Fe
rr

ai
lla

ge
s 

N (KN) 
N1 27.55 29.61 
N2 61.63 41.29 

Av (cm2) 
Av1 0.69 0.74 
Av2 1.54 1.03 

Avj  (cm2) 4.29 2.59 
A1 min(cm2) 1.47 1.89 
A2 min(cm2) 7.25 7.25 

A1= Av1+ Avj/4 1.76 1.81 

A2= Av2+ Avj/4 2.62 1.68 

Chois des barres par     
nappe  /bande 

2X6HA14= 
18.47cm2  

2X6HA14= 
18.47cm2 

St (cm) 15 15 
AH min (cm2) 4.62 4.62 

Chois des barres 
2x18HA12 
par étage  

2x18HA12 
par étage 

St (cm) 15 15 
At  (cm2)           2 épingles HA8 

Vérifications des  
contraintes à 

 l’ELS 

Contrainte 
ut =3.26MPa 0.14 0.10 

bt =5MPa 0.28 0.17 

ELS 
Ns (KN)                  815.52 464.39 

bs =15MPa 3.50 1.99 
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Tableau N°1 : Ferraillages des voiles longitudinaux (V4) 
 

Zone Zone I Zone II 

Caractéristiques 
géométriques 

L (m) 1.83 1.83 

e (m) 0.20 0.20 

B (m2) 1.22 1.22 

I(m4) 0.364 0.364 
so

lli
ci

ta
tio

ns
 d

e 
ca

lc
ul

 
maxs (KN/ m2) 2029.66 1289.04 

mins (KN/ m2) 
 

-4859.52 -1932.82 

1s (KN/ m2) 

 
1467.60 714.83 

Vu (KN) 155.09 71.26 
T (KN) 217.13 99.77 

Nature de la section SPC SPC 

Lt  (m) 1.3 1.10 
Lc (m) 0.54 0.73 
d1(m) 0.36 0.49 
d2(m) 0.94 0.61 

Fe
rr

ai
lla

ge
s 

N (KN) 
N1 125.90 98.19 
N2 137.95 43.60 

Av (cm2) 
Av1 3.15 2.45 
Av2 3.45 1.09 

Avj  (cm2) 8.36 3.84 
A1 min(cm2) 3.78 5.15 
A2 min(cm2) 9.87 6.41 
A1= Av1+ Avj/4 5.24 3.41 

A2= Av2+ Avj/4 5.55 2.05 

Chois des barres par     nappe  
/bande 

2x11HA14= 3
3.86 cm2 

2x11HA14= 3
3.86 cm2 

St (cm) 15 15 
AH min (cm2) 8.47 8.47 

Chois des barres 
2x18HA12 par 

étage 
2x18HA12 
par étage  

St (cm) 15 15 
At  (cm2)            3 épingles HA8 

Vérifications des 
contraintes à 

l’ELS 

Contrainte 
ut (MPa) 0.28 0.13 

bt (MPa) 0.55 0.25 

ELS 
Ns (KN)                  970.97 538.97 

bs (MPa) 0.37 1.29 
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Tableau N°1 : Ferraillages des voiles longitudinaux (V3 

Zone Zone I Zone II 

Caractéristiques 
Géométriques 

L (m) 2.95 2.95 

e (m) 0.20 0.20 

B (m2) 0.590 0.590 
so

lli
ci

ta
tio

ns
 d

e 
ca

lc
ul

 

maxs (KN/ m2) 2805.09 1377.62 

mins (KN/ m2) 
 

-5545.25 -1725.62 

1s (KN/ m2) 
 

1860.52 646.80 

Vu (KN) 517.75 287.84 
T (KN) 724.85 402.98 

Nature de la section SPC SPC 
Lt  (m) 1.96 1.64 
Lc (m) 0.99 1.31 
d1(m) 0.66 0.87 
d2(m) 1.30 0.77 

Fe
rr

ai
lla

ge
s 

N (KN) 
N1 307.93 176.12 
N2 241.87 49.80 

Av (cm2) 
Av1 7.69 4.403 
Av2 6.05 1.25 

Avj  (cm2) 27.90 15.51 
A1 min(cm2) 6.93 9.14 
A2 min(cm2) 13.65 8.09 

A1= Av1+ Avj/4 14.67 8.28 

A2= Av2+ Avj/4 20.63 5.13 

Chois des barres par     nappe  
/bande 

2x20HA14=61
.4 cm2 

2x20HA14=6
1.4 cm2 

St (cm) 15 15 
AH min (cm2) 15.35 15.35 

Chois des barres 
2x18HA12 par 

étage 
2x18HA12 
par étage 

St (cm) 15 15 
 At  (cm2) 6 épingles HA8 

Vérifications des 
contraintes à 

l’ELS 

Contrainte 
ut =3.26MPa 0.94 0.52 

bt =5MPa 1.84 1.02 

ELS 
Ns (KN) 1607.5 778.87 

bs =15MPa 2.52 1.22 
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Tableau N°2 : Ferraillages du voile  sens transversales (V2) 
 

Zone Zone I Zone II 

Caractéristiques 
géométriques 

L (m) 3.75 3.75 

e (m) 0.20 0.20 

B (m2) 0.75 0.75 
so

lli
ci

ta
tio

ns
 d

e 
ca

lc
ul

 

maxs (KN/ m2) 3433.73 991.20 

mins (KN/ m2) 
 

-4962.03 -1496.89 

1s (KN/ m2) 

 
1856.07 557.00 

Vu (KN) 622.66 361.2 
T (KN) 871.72 505.68 

Nature de la section SPC SPC 

Lt  (m) 2.22 2.26 
Lc (m) 1.53 1.49 
d1(m) 1.02 0.99 
d2(m) 1.20 1.27 

Fe
rr

ai
lla

ge
s 

N (KN) 
N1 539.56 251.40 
N2 222.72 70.74 

Av (cm2) 
Av1 13.48 6.290 
Av2 5.56 1.77 

Avj  (cm2) 33.56 19.47 
A1 min(cm2) 10.71 10.40 
A2 min(cm2) 13.95 13.34 
A1= Av1+ Avj/4 21.87 11.15 

A2= Av2+ Avj/4 13.95 6.64 
Chois des barres par     nappe  

/bande 
2X26HA14= 

80.06cm2 
2X26HA14= 

80.06cm2 
St (cm) 15 15 

AH min (cm2) 20.02 20.02 

Chois des barres 
2x18HA12 par 

étage 
2x18HA12 
par étage 

St (cm) 15 15 
At  (cm2) 7épingles HA8 

Vérifications des 
contraintes à 

l’ELS 

Contrainte 
ut (MPa) 1.13 0.66 

bt (MPa) 2.22 1.29 

ELS 
Ns (KN) 1203.56 628.42 

bs (MPa) 1.38 0.72 
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Tableau N° 3 : Ferraillages du voile sens transversales (V1) 

Zone Zone I Zone II 

Caractéristique
s 

géométriques 

L (m) 4.15 4.15 

e (m) 0.20 0.20 

B (m2) 0.83 0.83 
so

lli
ci

ta
tio

ns
 d

e 
ca

lc
ul

 
maxs (KN/ m2) 2992.22 1352.65 

mins (KN/ m2) 
 

-4452.56 -1361.49 

1s (KN/ m2) 
 

1652.96 439.93 

Vu (KN) 581.7 328.01 
T (KN) 814.38 459.21 

Nature de la section SPC SPC 

Lt  (m) 2.48 2.09 
Lc (m) 1.67 2.06 
d1(m) 1.11 1.39 
d2(m) 1.37 0.67 

Fe
rr

ai
lla

ge
s 

N (KN) 
N1 847.75 249.17 
N2 226.33 29.47 

Av (cm2) 
A1 21.19 6.23 
A2 5.66 0.74 

Avj  (cm2) 31.56 17.97 
A1 min(cm2) 11.65 14.60 
A2 min(cm2) 14.39 7.67 
A1= Av1+ Avj 29.02 10.72 

A2= Av2+ Avj 13.55 5.28 
Chois des barres par     nappe  

/bande 
2X28HA14= 

86.22cm2 
2X28HA14= 

86.22cm2 
St (cm) 15 15 

AH min (cm2) 21.56 21.56 

Chois des barres 
2x18HA12 par 

étage 
2x18HA12 
par étage 

St (cm) 15 15 

 At  (cm2) 7épingles HA8 

Vérifications 
des 

contraintes à 
l’ELS 

contrainte 
ut (MPa) 1.05 0.59 

bt (MPa) 2.06 1.16 

ELS 
Ns (KN) 1260.39 645.39 

bs (MPa) 2.06 0.67 
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Chapitre VIII 

ETUDE	DE	l’INFRASTRUCTURE		

Introduction  

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les efforts apportés par 

la superstructure.  

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre à sa fondation : 

· Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée dont il convient de 

connaitre les valeurs extrêmes ; 

· Une force horizontale résultante de l’action de séisme, qui peut être variable en 

grandeur et en direction ; 

· Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans. 

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la résistance aux 

sollicitations extérieures : 

v Fondations superficielles   

Utilisées pour des sols de grande capacité portante .Elle sont réalisées prés de la 

surface ; les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la 

pratique sont : 

·  Les semelles continues sous murs, 

·  Les semelles continues sous poteaux,  

·  Les semelles isolées, 

·  Les radiers. 
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v Fondations profondes  

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les 

cas où le bon sol se trouve à une grande profondeur, les principaux types de fondations 

profondes sont : 

· Les pieux. 

· Les puits. 

VIII.1 Etude du sol de fondation 

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 = 1.5 bars. 

          -  Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

VIII.2 Choix du type de fondation  

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

· La Nature de l’ouvrage à fonder. 

· La nature du terrain et sa résistance. 

· Profondeur du bon sol. 

· Le tassement du sol. 

a) Semelle isolée   

       Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement l’effort normal serN  
qui est obtenu à la base de tous les poteaux du sous sol. 

sol

serNBA
s

³×  

Homothétie des dimensions :   

 

sol

sN
B

s
³  

Avec : 

B : Largeur de la semelle. 

 A : Longueur de la semelle. 

σsol : contrainte admissible du sol. 

Ns : effort normal à l’ELS. 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 

Figure VIII.1  Dimensions d’une fondation 

1=== K
B
A

b
a
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Exemple de calcul 

σsol = 1.50 bars = 0.150 Mpa = 150 KN/m
2

 ;                           Ns=668.5 KN  

B≥                B = 2.11m 

Remarque  

Les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements 

est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.  

a) Semelles filantes  

 

Ø Semelles sous poteaux  

· hypothèses de calcul  
- La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol. 

-Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leurs centres de 

gravité coïncide avec le point d’application de la résultante de charges agissantes sur la semelle. 

Etape du calcul  

a) Déterminer  la résultante des charges å= iNR  

b) Déterminer de la Coordonnée de la résultante des forces :    
R

MeN
e iiiå å+×
=  

c) Déterminer la Distribution (par mètre linéaire) des sollicitations de la semelle : 

· Si Þ<
6
Le Répartition trapézoïdale. 

· Si Þ>
6
Le Répartition triangulaire 

    
÷
ø
ö

ç
è
æ ×
-´=

L
e

L
R 61mins  

    
÷
ø
ö

ç
è
æ ×
+´=

L
e

L
R 61maxs  

    
( ) ÷

ø
ö

ç
è
æ ×
+´=

L
e

L
R

L
314/s  
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Exemple de calcul  

Le calcul se fera pour le portique le plus sollicité (portique) 

Poteaux Ns(KN) ei (m) N.ei Mi(KN.m) 

1 561.16 -6.675 -3745.743 6.231 

2 668.5 -1.875 -1253.4375 2.310 

3 623.95  2.525   1575.47375 1.557 

4 384.99 6.725 2589.05775 7.367 

 
2238.6  -834.649 17.465 

 

Tableau VIII.1 Détermination de la résultante des charges 

 

1) Détermination de la résultante des charges R  

KN  2238.6NR i =å= . 

2) Détermination de la coordonnée de la résultante des forces  

=
å+å

=
R

MeNe iii m 0,36
2238.6

17.465834.649- -=+  

3) Distribution de la réaction par mètre linéaire  

e = - 0.36m< l/6 = 4.80 /6 = 0.8m 

          Nous avons une répartition trapézoïdale des contraintes sous la semelle. 

- Contrainte maximale sous la semelle bars85.1max =s  

- Contrainte moyenne sous la semelle ( ) barsL 49.14/ =s  

 

VIII.4 Dimensionnement des semelles filantes  

Soit ssol = 1,5 bars la valeur de calcul de la contrainte de sol donnée dans le 

rapport géotechnique du site ou notre projet sera implantée. 

Pour dimensionner une semelle filante, nous déterminons les efforts agissant à partir 

du programme ETABS. Les semelles seront dimensionnées sous un effort de 

compression. Le dimensionnement se fait à l’ELS. 
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w Déborde  

T

ii

N
xN

L å= .
1   et  

T

ii

N
xN

L å= .
2  

211
LLe -=        

222
LLe -=               Ou :  21 eee »=  

        1e  : Le débord de coté 1 =1.1m 

       2e  : Le débord de coté 2 =1.1m         

w La largeur B  

 D’après le règlement BAEL99 la largeur B de la semelle est comme suit : 

   m 1.00
1.5x

10149x

σ
4
L

B
105

3

sol
==³

÷
÷

ø

ö

ç
ç

è

æ
s

 

     Soit B=1.30m 

 On aura Ss1 = B x L = 1.30x 16.24 = 21.112m² 

               Ss2= B x L=1.30x11.00 = 14.30 m² 

La surface totale des semelles sous poteaux : sp SnS ´=  

Sp1 = 6 x 21.112 = 126.672 m2 

Sp2 = 2 x 14.30 = 28.60 m2 

St = Sp1+Sp2 = 126.672+28.60 =155.272 

w La surface totale du bâtiment : Sbat =26.20x16.35 = 428.37 m2 

Calcul du rapport  

=   =0.3624          36.24%  de la surface de l’assise 

                 La surface totale des semelles représente  36.24 % de la surface du bâtiment. 

Conclusion  

On peut adopte des semelles filantes pour notre bâtiment.  

w La hauteur ht  

La hauteur de la semelle est :     5dh t +=  

Pour satisfaire la condition de l’inclinaison de 45° de la bielle moyenne, la hauteur 

utile vaut :                                
4

bBd -
³  

Avec b : la dimension de l’élément sur la semelle dans le sens transversal. 

         b = 0.45m pour les poteaux et 0.20m pour les voiles. 
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  La hauteur totale ht doit vérifier les conditions suivantes  

  Condition de rigidité des semelles  

Les semelles filante ou continues sous poteaux sont soumises à des contraintes 

linéaires réparties, pour cela elles doivent être suffisamment rigide pour ne pas se 

comporter comme une poutre sur un sol élastique, on doit alors vérifier la condition 

suivante vis à vis de la longueur élastique : 

emax L
2

L p
£   Où :       

4
1

s
e BK

EI4L ÷÷
ø

ö
çç
è

æ
=  

Lmax : longueur max entre les poteaux ou deux voiles parallèles. 

E : module d’élasticité du béton =3,21´107KN/m2. 

Ks : coefficient de raideur de sol=400KN/m2. 

I : moment d’inertie de la semelle
12
. 3

thB
I = . 

D’où :                            3
4

4
max

min .
.48
pE
LKht ³  

semelle NT(KN) L(m) e(m) S (m2) B(m) ht(m) htmin(m) 
SF1 1853.96 11.00 0.50 12.36 1.30 0.50 0.76 
SF2 2238.6 16.24 0.50 14.924 1.30 0.50 0.76 
SF3 1337 4.70 0.50 8.913 1.00 0.50 0.76 

 

Tableau VIII.2 vérification de rigidité des semelles 

  Condition de non-poinçonnement  

Pour satisfaire la condition de non-poinçonnement, la hauteur total ht doit elle-même 

satisfaire l’inéquation : 

lim/
3

5
1

2
tt £ú

û

ù
ê
ë

é
÷
ø

ö
ç
è

æ
+-= B

h
b

h
P t

t

 

P : représente l’effort normal au niveau de poteau le plus sollicite de chaque semelle  

 bcf gt /045.0 28lim =  : représente la valeur limite de la contrainte de cisaillement. 

2
lim /75075.05,1/25045.0 mKNMPa ==´=t  
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semelle Les dimensions adopt 
Pmax(KN) t(KN/m2) OK 

 e(m) B(m) ht(m) 
SF1 0.50 1.30 1.00 668.5 -209.97 ü  
SF2 0.50 1.30 1.00 668.5 -209.97 ü  
SF3 0.50 1.00 1.00 668.5 -373.24 ü  

Tableau VIII.1 dimensionnement des semelles filantes 

 

VIII.4 Ferraillage des semelles filantes  

Le ferraillage se calcul par la méthode des bielles à l’ELU, nous avons : 

( )
st

u
s d

bBPA
s8
-

=      

               Et :  21 uuu PPP +=      

a-Pu1 l’effort normale au niveau de poteau le plus sollicite de chaque semelle.  L’effort 

normal reparti à l’ELU  

b-Pu2 : poids des terres+semelle (PTS) à l’ELU
L
PTSPu

35,1
2 = . 

Avec : PTS=S x  x D 
 :21.5Kn/m2 

D : l’ancrage = 4.5 

w Liaison acier-béton  

Soit t la contrainte d’adhérence entre l’acier et le béton. Pour n barres de diamètresf       

on a :  
( )

pf
t

Bn
bBp

2max
-

=  

On doit vérifie : limmax tt £  

La contrainte d’adhérence limite vaut :
22

28
2

lim /2835835,21,25,16,06,0 mKNMPaf t ==´´== yt  
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w Dispositions constructives  

Longitudinalement, on dispose des aciers, non nécessaire à la résistance, mais 

servant à maintenir les aciers principaux et à limiter une fissuration transversale 

(retrait du béton, variation de température,…). Leur section peut être prise égale au 

quart de la section des aciers principaux. 

4
BA

A S
r

´
=  

Ar.min= 1.58cm2 avec un espacement ( )cmS tr 15;66max +³ f =15cm 

a. ferraillage au niveau des poteaux et au niveau des trames  

semelle Pu1(KN) Pu2(KN) Pu(KN) As (cm2) choix t(KN/m2) OK St(cm) 
SF1 919.91 201.64 1121.55 6.84 4HA16 1824.54 ü  15 
SF2 919.91 164.93 1084.84 6.62 4HA16 1764.82 ü  15 
SF3 919.91 340.86 1260.77 7.69 4HA16 2051.02 ü  15 

 

Tableau VIII.3 ferraillage au niveau des poteaux et des trames 

 

Remarque : puisque les semelles sont croisés donc les armatures de répartition de 

chaque poteau sont les même avec les armatures principaux de l’autre sens. 

b. ferraillage a mi-travée  

ü En travée  

Le moment a mi-travée M=298.8 Kn.m 

SSA0.3920.03
14.2100130

10298.8

bcfdb
M

μ 2

3

2
ua

u Þ<=
´´

´
=

××
=  

µu = 0.06→ βu = 0.985 

 

 

 

 

 cmStavecx 15.../mlcm05.9/ml41HA42:Soit

/mlcm71.8uaA

/ml8.71cm
3481000.985

10298.8

sσduβ
uaM

uaA

2

2

2
3

==

=

=
´´

´
=

××
=



 

 
 

213 
 

Remarque  

  Pour une meilleure liaison entre la semelle et le grand béton on a prévus  4 tiges de 4 cm2 et 

L=2.00 m.   

  Et a la hauteur de 50cm de la semelle on ajoute des épine T8 / cm2    avec deus fils T12 .                       

           Pour éviter de couler le béton de la semelle directement sur le sol, on doit disposer      

           d’un grand béton.    
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Conclusion	générale		

	

L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous a permis de mettre en 

application les acquis théoriques assimilés tout au long de notre cursus et d’affiner nos 

connaissances, surtout dans la conception et la mise en application des codes en vigueur. 

En effet, les difficultés rencontrées au cours de cette étude nous ont conduits à nous 

documenter et à étudier des méthodes que nous n’avons pas eu l’occasion d’étudier durant 

notre cursus, cela nous a permis d’approfondir d’avantage nos connaissances en Génie Civil. 

Nous avons aussi pris conscience de l’évolution considérable du Génie Civil dans tous les 

domaines, en particulier dans le domaine de l’informatique. Il existe aujourd’hui des logiciels 

de ferraillage et des logiciels de calculs, comme par exemple ETABS que nous avons appris à 

utiliser durant la réalisation de ce projet tout en tenant compte des préconisations du RPA qui 

font passer la sécurité avant l’économie. 

Concernant la disposition des voiles nous nous sommes aperçus que celle-ci est un facteur 

beaucoup plus important que leur quantité et a un rôle déterminant dans le comportement de 

la structure vis-à-vis du séisme. 

Nous espérons que ce travail sera un point de départ pour d’autres projets dans notre vie 

professionnelle. 
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